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RESUMEN

El siguiente estudio busca, desde un punto de vista Gnicamente teorico, realizar un
analisis de costos en estructuras de acero para edificaciones en acero, de 4, 8 y 12 pisos, en
la ciudad de Quito, para sismos de probabilidad de excedencia variable. El anélisis se basa
en la Norma Ecuatoriana de la Construccion, emitida a inicios del presente afio, al igual
que de las normas estipuladas por el organismo internacional AISC. En primer lugar se
hace el disefio de gravitacional de las tres estructuras, para despues ser sometidas a las
fuerzas sismicas correspondientes a cada probabilidad de excedencia. En este estudio, las
diferentes edificaciones se sometieron a sismos con una probabilidad de excedencia de
10% en 50 afios, de 5% en 50 afios, y finalmente de 20% en 50 afios. Para el andlisis
econdmico se parte del costo de estas estructuras disefiadas para soportar un sismo con una
probabilidad de excedencia de 10% en 50 afios, el cual esté reconocido a nivel global como
el sismo de disefio, y se compara con el resto de costos de las estructuras. Finalmente, se
realiza una comparacion de costos con las mismas estructuras hechas en hormigén armado.



ABSTRACT

From a theoretical perspective, the following study aims to conduct an analysis on
the costs involved in the use of steel structures in 4, 8 and 12 story buildings in the city of
Quito, in readiness for seismic activity of variable probability exceedance. The analysis is
based on the Ecuadorian Construction Norm, issued at the beginning of the year in course,
as well as on the norms outlined by the international body AISC. It begins with a
gravitational design of the three structures, which is then submitted to seismic forces
corresponding to each probability exceedance. In this study, the different buildings were
submitted to seismic activity with a probability exceedance of 10% in 50 years, 5% in 50
years and finally 20% in 50 years. The economic analysis begins with the cost of these
structures designed to withstand seismic activity with a probability exceedance of 10% in
50 years, which is considered worldwide as the seismic design, and can be compared to the
rest of the costs involved in the structures,. Finally, a comparison of these costs is made
with those of the same structures built with reinforced concrete.
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INTRODUCCION

Antecedentes

El Ecuador es un pais de alto riesgo sismico. Su alta probabilidad para un evento
teldrico, se debe a su ubicacion geografica. La costa ecuatoriana se encuentra en la zona de
subduccion de las placas de Nazca en la placa Sudamericana, perteneciendo asi al
“Cinturén de Fuego del Pacifico”. Existen tres motivos por los cuales se pueden generar
movimientos telUricos. La primera razén es un terremoto provocado por el efecto de
subduccion de dos placas tectdnicas. La segunda razon es debido a las fallas continentales,
presentes en su gran mayoria en la cordillera. Este tipo de eventos se los denomina como
sismo cortical. Finalmente, el Gltimo motivo es cuando el manto sube a la corteza terrestre
formando volcanes. Las condiciones, mencionados anteriormente, se presentan a lo largo
del territorio ecuatoriano. Este tipo de fendmenos naturales, a lo largo de la historia, han
causado grandes pérdidas tanto humanas como econémicas a nivel mundial. Por ejemplo,
en la ciudad de México D.F. en el afio 1985, alrededor de 400 edificios colapsaron debido
a un sismo, con una intensidad de 8.1 en la escala de Richter (Cisneros, 2014). De igual
manera en el afio 1976, en China, se produjo un terremoto de magnitud 7.5 en la escala de
Richter; el cual caus6 la muerte de alrededor 250 mil personas (Wang, 1979). Estos
antecedentes dan cuenta de las graves consecuencias en las diferentes partes del mundo, y

de la importancia de disefiar estructuras capaces de resistir estos eventos.

Debido a estos antecedentes, el objetivo final de este estudio consiste en analizar el
impacto econémico para el disefio de estructuras sismo resistente, para 3 tipos de sismos en
la ciudad de Quito y su variacidn entre cada estructura, para estos ser comparados con los
costos para estructuras en hormigén armado sometidas a sismos de la misma intensidad.

Por otra parte, realizar el andlisis técnico del disefio estructural para edificaciones en
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acero, y las consideraciones que se deben tomar para su disefio sismo resistente, de
acuerdo a las indicaciones estipuladas en la Norma Ecuatoriana de la Construccion. La
geometria tanto en planta como en altura se mantendra para el disefio de las estructuras de
4, 8 y 12 pisos. Dichas estructuras seran sometidas a sismos con una probabilidad de
excedencia de 5% en 50 afios, 10% en 50 afos, y finalmente en 20% en 50 afos. Los
espectros de disefio para dichas probabilidades se obtendran de las curvas de peligrosidad
sismica establecidas por la Norma Ecuatoriana de la Construccion, en su capitulo de
Disefio Sismo Resistente. Esto quiere decir que al final se debe realizar el disefio de 9
estructuras, ya que cada una esta sometida a los diferentes sismos explicados
anteriormente. ;Coémo y hasta qué punto la diferencia de costos es significativa para el
disefio de estructuras en acero sometidas sismos de probabilidad de excedencia diferente,
para la ciudad de Quito?;,Como y hasta qué punto el costo de estructuras en acero es mayor
que para estructuras en hormigon armado, con geometria similar y sometidas a eventos
sismicos similares?
Justificacién del Proyecto

La actividad sismica en el Ecuador requiere que sus construcciones sean capaces de
resistir este tipo de eventos. Consciente de esta necesidad, los distintos gremios de la
construccidn en conjunto con entidades gubernamentales han trabajado en los ultimos afios
en la elaboracion de normas técnicas que regulen la construccion de todo tipo de
edificaciones. Este documento es la Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC, 2014),
la misma que ha sido aprobada y publicada en el Registro Oficial, elevando el caracter
legal de la misma a la de ley de la Republica.

En el presente proyecto de tesis se plantea el disefio de distintas estructuras de
acero, tomando como referencia los requerimientos de la NEC. El objetivo del proyecto es

demostrar la implementacion de esta norma en el disefio de edificios de acero, sujetos a
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distintas intensidades sismicas. Asi mismo, este proyecto permitira hacer una comparacion
de los distintos aspectos técnicos en los que se diferencian las estructuras de acero sismo-
resistentes versus la construccion con hormigén armado. Para el efecto, se compararan los
resultados obtenidos en el presente estudio con aquellos documentados en el Proyecto de
Tesis “Impacto Técnico y Econdémico en el Disefio de Estructuras con Sismos con
Probabilidad de Excedencia Variable en la Ciudad de Quito” (Merino, 2014).

Los resultados de este proyecto servirdn como un referente para comparar los métodos de
construccién en acero estructural y hormigon armado, asi como para analizar el

comportamiento de edificios de acero ante distintos niveles de intensidad sismica.
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REVISION DE LA LITERATURA

El disefio de las diferentes estructuras, para edificaciones, dependiendo de las zonas
debe ser sismo resistente. Los parametros sobre los cuales se fundamenta el analisis
estructural estan dados por el sismo de disefio. Dicho sismo de disefio se lo obtiene a través
de datos obtenidos por eventos en el pasado. Las estructuras son hechas en hormigon
armado y en acero. Para evitar el colapso de dichas estructuras se emplean diferentes
técnicas en el disefio como “mecanismos de disipacion de energia” (Aguirre & Delgadillo,
2014). Con el paso del tiempo, se han ido encontrando nuevos métodos para poder hacer
que las estructuras tengan una mejor respuesta ante un sismo determinado. Los métodos
mas utilizados son las conexiones rigidas viga-columna como lo muestra Benedicto
(2008). Dichas conexiones nos permiten un comportamiento especifico. La conexion rigida
hace que durante un evento se forme una rotula plastica en los extremos de las vigas y no
en las columnas. Al momento de realizar el disefio, intervienen mucho el tipo de elementos
como se vio anteriormente con algunos ejemplos. El tipo de elementos, las conexiones
entre ellos, es muy importante para el disefio sismico. La disipacion de la energia del sismo
en el edificio va a depender directamente de ellos, como lo muestran en su analisis los
sefiores Valencia (2008). En dicho estudio, los investigadores hacen el analisis en
diferentes estructuras para capturar la disipaciéon de la energia, y determinar el factor R,
dependiendo el uso de ciertos elementos en el disefio. Mientras mas elementos existan
como arrostramientos, conexiones rigidas, conexiones columna fuerte viga débil, la
disipacion de energia va a ser mayor, por lo tanto el edificio tendra una mayor resistencia.
Uno de los elementos que se utilizaban sea para una edificacion de acero como de
hormigon, era la presencia de un muro a cortante. Dicho muro normalmente, se lo hace en

hormigon, pero se ha analizado la posibilidad de poner placas de acero, para obtener un
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resultado parecido. Dicho factor para el momento del disefio, nos permite hacer una
disminucion en la intensidad de las fuerzas sismicas. Esto se lo puede realizar gracias al
contemplar los pardmetros mencionados anteriormente, entre otros. Tradicionalmente, las
edificaciones se disefian en una secuencia de poérticos. Por esto es muy importante el
analisis de este tipo constructivo para eventos sismicos (Asgarian & Moradi, 2010). La
construccidn en acero tiene sus grandes inconvenientes, debido a los grandes controles que
se deben realizar a todos los elementos, ya sean durante la construccion como su
elaboracion. ElI mayor problema en este aspecto es la inspeccion de las soldaduras. Estas
deben ser perfectamente realizadas. En el caso de que no se las haya hecho de esa manera,
son lugares propensos para la concentracion de esfuerzos, que al momento de un sismo se

puede provocar el colapso de la edificacion. (Wang, Li, Cui & Cheng, 2014).
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Determinacién de cargas estaticas o gravitacionales, y esfuerzos provocados:

Determinacion cargas gravitacionales aplicadas:

Las cargas que se aplicaran se las obtuvieron de la Norma Ecuatoriana de
Construccion version 2014. El capitulo destinado a este tépico es el numero 1, intitulado
como “Cargas (No Sismicas)”. Dentro de dicho capitulo se encuentran especificadas las
cargas minimas a utilizar para el disefio estructural de una edificacion. Existen dos tipos de
cargas que se utilizan para el disefio estatico o gravitacional son la carga viva y la carga
muerta. La carga muerta consiste en la carga que es generada por el peso propio de la
estructura, las divisiones que existen dentro de la edificacion, los materiales utilizados en
los acabados decorativos. Por otro lado, la carga viva es la carga relacionada con el peso de
los diferentes elementos que son desplazables, es decir, las personas, mobiliario entre
otras. Las cargas descritas anteriormente estan establecidas en diferentes tablas dentro del
capitulo. Las cargas obtenidas seran indispensables para el disefio gravitacional del piso.

De acuerdo al disefio establecido, la estructura principal serd de acero, sin
divisiones interiores. Las paredes exteriores, en los ejes A, E, 1y 4, seran de bloque liviano
de 200 mm de ancho, los pisos seran en planchas deck, con una altura total de la losa de
102 mm. Se tendra en cuenta para el disefio, el cielorraso, y un recubrimiento del piso de
2mm de espesor. Los elementos estructurales seran fabricados con planchas de acero de
acuerdo a las necesidades establecidas por las cargas tanto estaticas como dinamicas. A
continuacion se muestra la distribucion del piso para de esa manera poder obtener las
cargas. En la figura 1, se muestra una vista en planta del piso. Para una mayor estabilidad
de este mismo, se decidié poner vigas secundarias, en sentido horizontal, las cuales estan

distanciadas a 2 metros entre ellas, y a 2 metros de cada eje horizontal.
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Figura 1: Vista en Planta de los edificios.

Cargas del entrepiso:

Segln la descripcién, de las caracteristicas del piso, dada anteriormente se
determiné las cargas generadas por los diferentes elementos. En el capitulo mencionado
anteriormente, de la Norma Ecuatoriana de la Construccion, en la seccién 4.1 tabla 8, se

establecen los pesos de los materiales para obtener la carga muerta del piso (ver Anexol).

Las Cargas Obtenidas fueron las siguientes:

Carga generada por la losa
Peso deck Ei?m E?)Sr?nigon Peso total
(KN/m2) Mm3m2) | (kN/m2) Losa (kN/m2)
0.06 0.072 1.73 1.79

Los datos tanto del peso del deck, como la capacidad de hormigén para 1 m? de

losa, de altura especificada anteriormente, se los obtuvieron del catalogo de productos de la

empresa Rooftec.

Tabla 1: Carga Generada por la Losa.
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Carga generada por recubrimiento y
baldosa

Area

(m2) Carga (kN/m2)

0.01 1 0.20

Tabla 2: Carga Generada por Recubrimiento del Piso.

Espesor (m)

El recubrimiento de la losa consiste como se indica en la Norma Ecuatoriana de la
Construccion es el peso de 1 m? de baldosa de cerdmica, con mortero, de cemento, de 1 cm

de espesor.

Carga generada por cielorraso a
partir del 2do piso
Area (m2) Carga (KkN/m2)
1 0.20
Tabla 3: Carga Generada por Cielorraso.

Carga generada por miselanios (A/C,
drenages, etc..)
Area (m2) Carga (kN/m2)
1 0.090665
Tabla 4: Carga Generada por Miscelaneos.

Carga generada por muros bloque

alivianado
Altura (m) | Ancho (m) | Carga (KN/m)
2.66 0.2 4.52

Tabla 5: Carga Generada por Muros de Blogue Alivianado.

El peso del bloque, como se lo indico anteriormente, solo se lo tendra en cuenta
para las vigas de los ejes exteriores del piso, por este motivo esta expresada sobre metro
lineal, a diferencia del resto que estan expresadas sobre area.

Las cargas calculadas, de la tabla 1 hasta la tabla 5, representan una parte de la
carga muerta presente en el piso que se analiza, faltando el peso propio de las vigas. Dicho
peso se lo obtiene a través del disefio y analisis de las mismas de manera que logren tener
un buen comportamiento, y cumplan con los diferentes limites que se especificaran
posteriormente. Por otra parte, se determind que el uso de la edificacion sera con fin

residencial. De acuerdo a la tabla 9, de la seccion 4.2 del mismo capitulo que se ha estado
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citando, de la Norma Ecuatoriana de Construccién, y el uso de la edificacion se puede
obtener el valor minimo de carga viva a utilizar para el disefio (ver Anexo 2). Finalmente

para el disefio del entrepiso se obtuvieron las siguientes cargas totales:

CARGA MUERTA
TOTAL 2.28 | KN/m2 por piso
CARGA VIVATOTAL 2.00 | KN/m2 por piso

Tabla 6: Carga Finales para el Disefio del Entrepiso.

Cargas de la Cubierta:

En el caso de la cubierta la carga muerta que se utilizara, serd la misma que para el
entrepiso visto las caracteristicas del piso. Por otro lado existe una diferencia con respecto
al valor de la carga viva de acuerdo la norma. Segun la tabla 9, de la seccion 4.2 (NEC), en
el caso de una cubierta completamente horizontal se debe tener la siguiente carga viva (ver

Anexo 2):

Carga VIVA de cubierta
Area (m2) | Carga (KN/m2)
1 0.70
Tabla 7: Carga viva de Cubierta.

Adicionalmente a este valor, como la edificacion se construira en la ciudad de Quito, de
acuerdo a la norma, en la misma seccion, especifica que se adicionara 1 kN/m? en las é&reas
de los aleros. Como el disefio del piso que se va a utilizar no posee aleros, y por seguridad,
se adicionara dicha carga a toda la cubierta. Por lo tanto, las cargas finales

correspondientes a la cubierta son las siguientes:

CARGA MUERTA
TOTAL 2.28 | KN/m2 por piso
CARGA VIVATOTAL 1.70 | KN/m2 por piso

Tabla 8: Carga Finales para el Disefio de la Cubierta.
Las cargas de la cubierta son inferiores, debido a la carga viva que utiliza, por este
motivo para el disefio gravitacional de las vigas que conforma el piso, se usaran las cargas

finales obtenidas para el entrepiso. De acuerdo con la ASCE7-10, o la Norma Ecuatoriana
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de la Construccion, Capitulol, la combinacion de carga que se usara, serd la ecuacién
ndmero 2:
1.2D + 1.6L + 0.5L,

Para el disefio de las vigas, que conforman el piso de la edificacion, en primer lugar
se definiran las restricciones que tengan estas en sus extremos. Las vigas que se encuentran
en los ejes 1, 2, A y E tienen restriccion de momentos y desplazamientos, es decir que
tienen los extremos fijos, o se encuentran en una condicion de empotramiento (conexion a
momento). El resto de elementos tendran restriccion al desplazamiento, es decir que estan
en una condicién de simplemente apoyadas (conexion a cortante). Definir este detalle es de
gran importancia, para el calculo de los esfuerzos, y deformaciones provocadas por las
cargas requeridas del disefio. Después se debe fijar, como se realizara la distribucion, y

transmision de las cargas en las diferentes vigas.

® ® © © ®
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Figura 2: Ancho Colaborante para Disefio de Vigas.
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Para el célculo de momentos ultimos, se utilizard el ancho colaborante que se
muestra en la figura 2. Para las vigas tanto secundarias, como para las vigas de los ejes 2 y
3, este mismo es de dos metros, por otro lado el correspondiente a los ejes 1 y 4 es solo de
un metro, ya que se encuentran en los extremos. Asi mismo en la vista en planta, figura 1,
igualmente en la figura 2, se muestra que las longitudes de todas las vigas son de seis
metros. Para el disefio del piso, se dividiran las vigas en 4 grupos diferentes, para asi poder
simplificar el calculo de los esfuerzos en los diferentes elementos. EIl primer grupo sera las
vigas secundarias, y las vigas de los ejes 2 y 3 (GRUPO 1). El segundo grupo sera las
vigas externas de los ejes 1 y 4 (GRUPO 2). El tercer grupo seréa las vigas externas de los
ejes A 'y E (GRUPO 3). Finalmente el Gltimo grupo sera las vigas de los ejes B, Cy D
(Grupo 4). De manera general, se consideran conexiones a cortante en las vigas
correspondientes al Grupo 1y al Grupo 4; lo que significa que no se generan esfuerzos de
torsiéon en las vigas. Finalmente, para el resto de vigas (Grupo 2 y 3), las conexiones
utilizadas son a momento.

Célculo de esfuerzos ultimos:

Grupo 1:
La carga uniformemente distribuida que corresponde a las vigas del Grupo 1, es la

siguiente:

Célculo de Cargas en Vigas Secundarias y Vigas en Eje 2y 3
Separ. Vigas | Ancho col. Carga Cargaviva| Cargaviva Carga
(m) m) muerta | = \ymy | cubierta(kN/m) | 1O
(KN/m) (KN/m)
2 2 5.47 6.40 0.7 12.57

Tabla 9: Carga Distribuida Total de Vigas Grupo 1.

Célculo de momentos:



21

[,
A
Figura 3: Momento viga Grupo 1.
El momento m&ximo en una viga simplemente apoyada, generado por una carga

uniformemente repartida, esta dado por la ecuacion:

W2

Mgy = T

Por lo tanto, el momento ultimo para las vigas del Grupo 1 es:

__ 12.57x6%
Mcarga externa —

= 56.557 kN.m

Célculo de cortantes:

De la misma manera, las cargas generan esfuerzos cortantes en los elementos como

se los muestra en la siguiente figura:

w

NS L [ [T TITTTTTTT]

A B
Figura 4: Cortante viga Grupo 1
Como se muestra en la figura 4, los esfuerzos de cortante son maximos en los
apoyos, a diferencia de los momentos, donde en vigas simplemente apoyadas el momento
maximo se encuentra en la mitad de la luz.
El cortante maximo, generado por cargas uniformemente repartidas, esta dado por

la ecuacion siguiente:
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Por lo tanto el cortante maximo que se aplica en los elementos del Grupo 1 es:

12.57 x 6
=——=37.70kN

Grupo 2:

La carga aplicada en las vigas correspondientes a los ejes 1 y 4 es la siguiente:

Calculo de Cargaen Vigasen Eje 1y 4
Ancho col. Carga Ca}rga Carga viva Carga
(m) muerta viva cubierta(kN/m) Total
(KN/m) (KN/m) (KN/m)
1 8.16 3.20 0.35 11.71

Tabla 10: Carga Distribuida Total de Vigas Grupo 2.

Célculo de momentos:

HENEEEN

NEEE! 111K
A B

Figura 5: Momento viga Grupo 2.
El momento maximo en una viga con empotramiento en los dos apoyos, generado
por una carga uniformemente repartida, esta dado por la ecuacion:

W2

Mapoyo =75

wL?
Mcentro de viga = W

El momento maximo demandante, para el disefio, es el valor maximo entre los
momentos obtenidos en los apoyos o en el centro de la viga.
La diferencia existente entre cargas muertas, para el Grupo 1 y Grupo 2, se debe a la
presencia de los bloques de hormigon en los ejes 1, 4, Ay E.

11.71 % 62

Mapoyo = ——7— = 35.131kN.m
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11.71 % 62

M entro de viga = o4 = 17.565 kN.m

Por lo tanto, el momento por el cual se debe realizar el disefio es el generado en los
apoyos.

Célculo de cortantes:

L L ‘

A B

|
Figura 6: Cortante viga Grupo 2.

Como muestra la figura 6, los esfuerzos de cortante, en realidad no depende del tipo
de apoyos, o de las restricciones en ellos, pero sino del tipo de carga que se esté aplicando;
es decir si es puntual, uniformemente repartida, etc... Esto se lo puede constatar al
comparar la figura 6, con la figura 5, donde los apoyos de los elementos son diferentes, sin
embargo la distribucién de los esfuerzos de cortante son similares; teniendo de esta
manera, los esfuerzos maximos igualmente en los apoyos. Por lo tanto el cortante maximo

para los elementos del Grupo 2 esta dado por la siguiente ecuacion:

V_WL
2

El cortante maximo que se aplica en los elementos del Grupo 2 es:

11.71 %6
= ———=35.13kN

Grupo 3:

La carga aplicada en las vigas correspondientes a los ejes A y E es la siguiente:



Célculo de Cargaen Vigasen Eje Ay E
rgﬁ;?; Cargaviva| Cargaviva |Carga Total reﬁz:gzla
(kN) (KN) cubierta(kN) (KN) (kN/m)
16.4 19.2 2.1 37.7 5.43
Tabla 11: Carga Total de Vigas Grupo 3.
Calculo de momentos:
P P
L a ) b ] a |
L L |
A C D B

Figura 7: Momento viga Grupo 3.
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Como se muestra en la figura 5, las vigas correspondientes al Grupo 3 estan

sometidas a cargas puntuales. Esto se da por la transmision de esfuerzos de las vigas del

Grupo 2, a las vigas del Grupo 3. Por lo tanto las distancias “a”, “b” y “c”, mostradas en la

figura 5, tienen un valor de 2 metros; distancia correspondiente a las vigas secundarias. Sin

embargo, las vigas que conforman este grupo estan sometidas a una fuerza uniformemente

repartida, como indica la figura 5. EI momento maximo en una viga con empotramiento en

los dos apoyos, es la suma de momentos generado por dos cargas puntuales a 2 m de los

apoyos Y entre si, y del momento generado por la carga uniformemente repartida:

2

12

Pa
Mapoyo = T (L—a)+

Pa? WI?
Mentro de viga = T + 24

El momento maximo demandante, para el disefio, es el valor maximo entre los momentos

obtenidos en los apoyos o en el centro de la viga.
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37.70 x 2 5.43 % 36

Mapoyo = T(6 -2)+ T = 66.56 kN.m
37.70 * 22 54336

M entro e viga = 6 + 24 =33.38kN.m

El esfuerzo, por el cual se debe realizar el disefio de estos elementos, es el momento
generado en los apoyos.

Calculo de cortantes:

A C D B

Figura 8: Cortante viga Grupo 3.

Anteriormente, se menciono que la distribucién del esfuerzo de cortante, a lo largo
del elemento, depende Unicamente del tipo de carga que se esté aplicando. En este caso,
como se observa en la figura 8, las cargas aplicadas son dos cargas puntuales. Este tiene
como efecto que el esfuerzo tenga un valor de O en el centro de la viga, y que el valor
maximo sea en los apoyos, manteniéndose constante hasta el punto donde se aplica la
carga. Por lo tanto, la ecuacion, que determina el valor maximo, teniendo en cuenta que las
cargas aplicadas son de la misma magnitud, es la siguiente:

V_ZP+WL
2 2

El cortante maximo que se aplica en los elementos del Grupo 3 es:

_37.70%2 5436

= 53.99 kN
2 2

Grupo 4.
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Las cargas aplicadas en vigas, que se encuentran en los ejes B, C y D, son las siguientes:

Célculo de Cargaen Vigasen Eje B,Cy D

rﬁﬁ 2?; Cargaviva| Cargaviva | Carga Total
(kN) (kN) | cubierta(kN) (kN)
32.81 38.40 4.20 75.41

Tabla 12: Carga Distribuida Total de Vigas Grupo 4.

Calculo de momentos:

Figura 9: Momento viga Grupo 4.

Para el Grupo 4, las cargas, como se muestra en la figura 9, son dos cargas
puntuales. Debido al analisis en cual se determiné la distribucion de cargas, y esfuerzos en
todo el piso, dichas cargas puntuales corresponden a las cargas distribuidas por los
elementos del Grupo 1. Donde se aplican las cargas, como lo muestra la figura 9, es donde
se conectan las vigas del Grupo 1 a los que se analizan en esta seccion.

El momento méaximo en una viga, en condicion simplemente apoyada, generado por
dos cargas puntuales, esta dado por la ecuacion:

Minsximo = Pa
Por lo tanto, el momento ultimo para las vigas del Grupo 4 es:
Mirimo = 75.409 % 2 = 150.82 kN.m

Célculo de cortantes:
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A C D B

Figura 10: Cortante viga Grupo 4.
Como se explicd, anteriormente la distribucion del esfuerzo de cortante para los
elementos del Grupo 3, se aplica de la misma forma en los elementos del Grupo 4. Por lo
tanto el valor maximo del esfuerzo de cortante esta dado la por la siguiente ecuacion:

V_zp
T2

El cortante maximo que se aplica en los elementos del Grupo 4 es:

75.41 * 2
=————=7541kN

Una vez obtenidos los diferentes esfuerzos maximos generados, en cada elemento

que conformara el piso, se dimensionaran cada uno de ellos para soportar dicha demanda.
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Disefio de Vigas para Piso:

Para el disefio de elementos sometidos a esfuerzos de flexion, es decir vigas, se
debe tener en cuenta varios factores o fenémenos que pueden provocar una disminucion de
su resistencia nominal. Los diferentes elementos que conformaran el piso, se los
prefabricara en taller, en acero ASTM A572 Gr50; es decir, un material que tenga un
esfuerzo de fluencia de 344,74 MPa, y el mddulo de elasticidad de 199 947,95 MPa. De
acuerdo, a AISC Steel Construction Manual, se debe revisar los limites correspondientes al
pandeo local del patin (PLP), al igual que al pandeo lateral torsional (PLT). Para el primer
caso, se analiza la compacidad del patin, y del alma; los cuales son considerados

compactos, no compactos o esbeltos. La compacidad del patin y del alma estan dadas por:

A (patin) = 2
7 (patin) = 2t;

h

Ay (alma) = —
tw

Los limites correspondientes para el patin son los siguientes:

A, r = 0.38 E
rf . fy
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De manera general, en las edificaciones, las almas son compactas, ya que los peraltes de
los perfiles no son muy grandes, como para puentes, donde estos son superiores a 1 metro.

Por este motivo quien controla el disefio es la compacidad del patin.

=

£

g M,

o

" 0.7F,Sct ;

w

5 Compact 1 Noncompact I

3 flange flange i

L i

= * * Slender flange
g 0.38 ’% 105 ! ¢
: y AN

=2

0
0

A o
- ot

Slenderness, . = b,/ 2t;

Gréfico 1: Evolucidn la resistencia nominal a flexion por PLP. (AISC Specifications).
Si el patin es compacto, entonces:

= Af <Apf:

M,=M,=FEZ, (1)
Donde Fy corresponde al esfuerzo de fluencia del acero, y Zx corresponde al médulo de
seccion plastica.
Si el patin es no-compacto, entonces:

- Ay <A < Ay
M, = M, — (M, — 0.7E,S,,) (%) 2)

rf~Apf

Donde Sx corresponde al médulo de seccidn elastico.
Si el patin es esbelto, entonces:

- Ay < Ap:

_ 0.9EK.S,

n — ﬂ.? (3)

Donde E corresponde al médulo de elasticidad del acero.
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Pre dimensionamiento de vigas:

Para optimizar la resistencia de los elementos, se busca que estos tengan un
comportamiento plastico, es asi que la capacidad maxima de flexion es el momento
plastico. Para obtener este resultado se debe disefiar el patin de manera que sea compacto;
entonces se debe cumplir A < 1, -. De acuerdo a la ecuacion (1), el momento nominal es

en funcion del modulo de seccion plastico del elemento, el cual va ayudar a determinar la
altura necesaria de la viga:

At
Zy = 5 e +ye)

En este caso, los elementos son simétricos, ya que se disefian elementos tipo I, entonces:

Ay
Zy = ? (2y:)
Dénde:
At = betf + htw - thtw

—byt?
2

betsh  h h t
H-+G-tptG =7

h
btw + oty = trty

+

Ve =

Por lo tanto se obtiene:

brteh  byt? h h t
Zpy =2t - v 2C -t G- D) (4)

Por otro lado de acuerdo a AISC Steel Construction Manual, se debe tener:
M, < @M, (Donde @ = 0.90)
Con el momento flector demandante se puede obtener, de la ecuacion (1), cual es el

modulo de seccion plastica necesario:

— My
Zx ~oFR,

()

Igualando las ecuaciones (4) y (5) se puede despejar la altura minima del elemento:

My,

_ p2tw 2 2
0=h T—htwtf+bftf +tftw_@

(6)
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Como se puede observar en la ecuacion (6), la altura a su vez también depende del espesor
y ancho del patin, y del espesor del alma; por motivos de disefio se asume que t; = t,,,.

Las dimensiones obtenidas para el Grupo 1 de elementos son las siguientes:

Tabla 13: Dimensiones de los elementos correspondientes al Grupol.

Para el Grupo 2:

Tabla 14: Dimensiones de los elementos correspondientes al Grupo?2.

Para el Grupo 3:

Tabla 15: Dimensiones de los elementos correspondientes al Grupo3.

Dimensiones Elementos Grupo 1
tf 8 mm
tw 8 mm
bf 140 mm
h 410 mm
Area 5392 mm2

Dimensiones Elementos Grupo 2
tf 8 mm
tw 8 mm
bf 130 mm
h 290 mm
Area 4272 mm2

Dimensiones Elementos Grupo 3
tf 8 mm
tw 8 mm
bf 110 mm
h 350 mm
Area 4432 mm2

Finalmente, para el Grupo 4:

Tabla 16: Dimensiones de los elementos correspondientes al Grupo4.

Dimensiones Elementos Grupo 4
tf 10| mm
tw 10| mm
bf 170 |mm
h 400 [mm
Area 7200 | mm2
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Una vez obtenidos estos datos, se calculan las propiedades fisicas de cada elemento
correspondiente a cada grupo. Con la ayuda del teorema de ejes paralelos se calcula los

momentos de inercia con respecto al eje fuerte, y al eje débil:

Ly = Z(Ixi + Aidiz)

Ly = Z(Iyi + A;d})

De igual manera se puede calcular, el plano neutro, y los mddulos de seccion eléstico y

plastico:

y=2&¢
XA,
L

Sy =—

o

A
Zy == et ye)
De acuerdo al Capitulo de Cargas no Sismicas de la Norma Ecuatoriana de la Construccion
del afio 2015 (Anexo 1), la densidad establecida para el acero es de 78.5 kN/m>. Con la
densidad del material se puede determinar cuél es el peso propio de cada elemento.

Las propiedades fisicas de los elementos correspondientes al Grupo 1 son:

Propiedades Fisicas Elementos Grupo 1
Ix 131285509.3 | mm4
ly 3675477.333 | mm4
Sx 640417.1187 | mm3
ZX 760712 | mm3
wW 0.423 |kKN/m

Tabla 17: Propiedades fisicas de los elementos correspondientes al Grupo 1.
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Para el Grupo 2:

Propiedades Fisicas Elementos Grupo 2
IX 55077456 | mm4
ly 2941024 | mm4
SX 379844.5241 | mm3
ZX 443432 | mm3
W 0.335|KkN/m

Tabla 18: Propiedades fisicas de los elementos correspondientes al Grupo 2.

Para el Grupo 3:

Propiedades Fisicas Elementos Grupo 3
IX 76313349.33 | mm4
ly 1788917.333 | mm4
SX 436076.2819 | mm3
ZX 524072 |mm3
W 0.348 | KN/m

Tabla 19: Propiedades fisicas de los elementos correspondientes al Grupo 3.

Finalmente, para el Grupo 4:

Propiedades Fisicas Elementos Grupo 4
Ix 175040000 | mm4
ly 8220000 | mm4
SX 875200 | mm3
ZX 1024000 | mm3
W 0.565 | KN/m

Tabla 20: Propiedades fisicas de los elementos correspondientes al Grupo 4.
Una vez obtenidas las dimensiones del pre-disefio de los elementos, que conforman
el piso, se debe comprobar si su resistencia nominal es superior al esfuerzo de demanda.

Disefio a flexién:

De acuerdo, a lo mencionado anteriormente en el pre disefio de las vigas, los
patines son compactos; por lo tanto, se tiene que el comportamiento obedece a la ecuacion
(1), lo que da un momento nominal, correspondiente al pandeo local del patin de:

Para el Grupo 1:
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PANDEO LATERAL PATIN

bf/2tf (f) 8.75
h/tw (Aw) 51.25
AMp 9.152

MPACTA
Afr 24083 COMPAC
p 90.553

MPACTA
Ar 137.274] COMPAC
Mn PLP 262.246 | KN.m

Tabla 21: Momento nominal de acuerdo al Pandeo Local del Patin, para el Grupo 1.

Para el Grupo 2:

PANDEO LATERAL PATIN
bf/2tf (M) 8.125

h/tw (Aw) 36.25

A 9.152

A 2a083] COMPACTA
Ap 90.553

Ar 137.274] COMPACTA
Mn PLP 152.868 | KN.m

Tabla 22: Momento nominal de acuerdo al Pandeo Local del Patin, para el Grupo 2.

Para el Grupo 3:

PANDEO LATERAL PATIN
bf/2tf (M) 6.875

h/tw (Aw) 43.75

2 9.152

v 24.055| COMPACTA
p 90.553

At 137.274] COMPACTA
Mn PLP 180.667 | KN.m

Tabla 23: Momento nominal de acuerdo al Pandeo Local del Patin, para el Grupo 3.

Finalmente, para el Grupo 4:

PANDEO LATERAL PATIN
bf/2tf (M) 8.5
h/tw (Aw) 40
Mp 9.152
M 2a.083] COMPACTA
Ap 90.553
Ar 137.074] COMPACTA
Mn PLP 353.012 | kN.m

Tabla 24: Momento nominal de acuerdo al Pandeo Local del Patin, para el Grupo 4.
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Por otro lado, de acuerdo a la figura (1), es decir la vista en plata del piso, todas las
vigas tienen un apoyo lateral continuo en el patin superior, generado por la losa de
hormigon, una vez terminada la obra gris. Por otra parte, la distancia entre apoyos es de 6
metros; sin embargo, las vigas en los ejes A, B, C, D y E, tienen un apoyo lateral cada 2
metros, correspondientes a las conexiones de las vigas secundarias a estas Ultimas. Este
apoyo lateral, es tanto en el patin superior como en el patin inferior, para asi limitar el
pandeo torsional. Para las vigas tanto secundarias, como de los ejes 1, 2, 3 y 4, solo existe
el apoyo generado por la las columnas a una distancia de 6 metros. Se debe revisar el
pandeo lateral torsional (PLT), para la etapa constructiva.

En el pandeo lateral torsional, a diferencia del pandeo local del patin, los limites
para el disefio, no se encuentran en la geometria del elemento, sino en la distancia existente
entre los apoyos laterales (Lb). Los limites, segun AISC Steel Construction Manual, estan

dados por las siguientes ecuaciones:

E
L, =176 1y, * \ﬁ—y (7)

E JoC JoC 0.7F,
Lr = 1’95 *Tts 0.7Fy\/(5‘xho + \/(tho)z + 6'76(Ty)2) (8)
Do6nde:
L,Cw I, (d+tp)’I
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Nominal Flexural Strength, Ms

36

Cp = 1.0 (Baslc Strength)

o
0 L,

olastlc desl_qn—-—i—-— L, s

| Mp | Inelasic LTB |

elaslle LTE

Unbraced Length, L,

Gréfico 2: Evolucion la resistencia nominal a flexion por PLT (AISC Specifications).

Si el pandeo lateral torsional es plastico, entonces:

- Ly <Ly

Si el PLT es inelastico, entonces:

- L, <L, <L,

Ly —L,
My, = Cy[My = (M = 0.758:F) ()] < My
T

p

Si el PLT es elastico, entonces:

- L, <Ly

My, = F 5 < My

Donde:

g OmE | o7s—t
r (Lb/rt )2 . (d+ tf)Sx Tts
S

L
(=2)?

De acuerdo a los diferentes casos establecidos anteriormente, los resultados obtenidos

fueron los siguientes:



Para el Grupo 1:

PANDEO LATERAL TORSIONAL
J 0.000000115029 | m4
Cw 0.000000148493
ho 0.402 | m
Ma (L/4) 40.055 | KN.m
Mb (L/2) 53.407 | KN.m
Mc (3L/4) 40.055 | KN.m
Mmax 53.407 | KN.m
Cb 1.136
rts 0.034
ry 0.026 | m
Lp 1.107 |m
Lr 3.300|m
Lb 6.000 m
Fer 103825.067 | kN/m2
Mn PLT 66.491 | KN.m

Tabla 25: Momento de acuerdo al Pandeo Lateral Torsional, para el Grupo 1.

Para el Grupo 2:

PANDEO LATERAL TORSIONAL
J 0.000000091136 | m4
Cw 0.000000058470
ho 0.282|m
Ma (L/4) 4.174 | KN.m
Mb (L/2) 16.690 | KN.m
Mc (3L/4) 4.174 | KN.m
Mmax 16.690 [ KN.m
Cb 1.562
rts 0.033
ry 0.026 | m
Lp 1.112|m
Lr 3.419|m
Lb 6.000 | m
Fer 166955.590 | KN/m2
Mn PLT 63.417 |KN.m

Tabla 26: Momento de acuerdo al Pandeo Lateral Torsional, para el Grupo 2.



Para el Grupo 3:

PANDEO LATERAL TORSIONAL

J 0.000000094549 | m4
Cw 0.000000052310

ho 0.342|m
Ma (L/4) 5.699 | KN.m
Mb (L/2) 22.800 [ KN.m
Mc (3L/4) 5.699 | KN.m
Mmax 22.800 [ KN.m
Cb 1.563

rts 0.026

ry 0.020 [m
Lp 0.852 | m
Lr 2.650|m
Lb 2.000 m
Fer 612285.000 | KN/m2
Mn PLT 180.667 | KN.m
oMn 162.601 | KN.m

Finalmente, para el Grupo 4:

Tabla 27: Momento de acuerdo al Pandeo Lateral Torsional, para el Grupo 3.

PANDEO LATERAL TORSIONAL

J 0.000000240000 | m4
Cw 0.000000312566

ho 0.390 | m
Ma (L/4) 102.600 | KN.m
Mb (L/2) 136.800 | kKN.m
Mc (3L/4) 102.600 | KN.m
Mmax 136.800 | kN.m
Cb 1.136

rts 0.043

ry 0.034'm
Lp 1432 |m
Lr 4329 m
Lb 2.000|m
Fer 1086525.888 | KN/m2
Mn PLT 353.012 [KN.m

Tabla 28: Momento de acuerdo al Pandeo Lateral Torsional, para el Grupo 4.

38
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Una vez obtenidos los resultados del momento maximo de acuerdo al PLT, la resistencia
méaxima a flexion, de cada elemento, es el minimo entre el momento nominal del PLP, y
del PLT. Entonces se obtienen los momentos siguientes:

Para el Grupo 1:

oMn 59.842 |kN.m
Mu+Mu.viga 58.461 | KN.m
Mu/pMn 0.977 | CUMPLE

Tabla 29: Momento nominal, correspondiente al Grupo 1.

Para el Grupo 2:

Para el Grupo 3:

¢oMn 57.075 | KN.m
Mu+Mu.viga 36.137 | KN.m
Mu/pMn 0.633 | FAIL

Tabla 30: Momento nominal, correspondiente al Grupo 2.

oMn 162.601 | KN.m
Mu+Mu.viga 67.588 | KN.m
Mu/eMn 0.416 | FAIL

Tabla 31: Momento nominal, correspondiente al Grupo 3.

Finalmente, para el Grupo 4:

oMn 317.710 |[kN.m
Mu+Mu.viga 153.361 |kN.m
Mu/eMn 0.483 | FAIL

Tabla 32: Momento nominal, correspondiente al Grupo 4.
Para poder optimizar materiales, se hace la relacion Mu/(Z)Mn’ la cual debe acercarse lo
mas posible a uno. Se determina que la seccién es correcta cuando dicha relacion es
superior a 0.9. Si se observa, en dos grupos de elementos, el 2 y el 3, esta tltima condicion
no se cumple por motivos que se explicaran posteriormente. Por otro lado, se debe
aumentar el momento generado por el peso proprio de la viga, al momento generado por

las cargas.

Disefio por cortante:
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Uno de los esfuerzos, generados por las cargas gravitacionales, es el cortante. Por
este motivo se debe revisar si las dimensiones, de los diferentes elementos, permiten
soportar dichos esfuerzos. De manera general el esfuerzo de cortante tiene un
comportamiento diferente al de la flexion. La distribucion de esfuerzos de flexion, dentro
del plano elastico, es lineal; en cambio el del cortante va aumentando mientras se va

acercando al centroide del elemento:

4z
l./ ,/4/ V' ./ / ]
A 7 =
/1 =
X 4 d
« v h
&
S /,-
/'
r / ’1/ : o ’41
] e
<>

Figura 11: Distribucion de esfuerzos de cortante para un elemento tipo I.
Observando la figura 11, se puede dar cuenta que la seccion, en donde se concentran la
mayor cantidad de esfuerzo, es el alma. Por lo tanto, las dimensiones de esta ultima deben
soportar el esfuerzo demandante. Otro aspecto, en el cual este tipo de esfuerzo difiere del
de flexidn, es que en este caso el tipo de apoyo que tenga el elemento en las extremidades
no influye.

Con este tipo de fenémeno existen dos tipos de fallas, fluencia en cortante y pandeo
por cortante. La condicion que se debe cumplir, para que el disefio sea el adecuado es:
V<oV, Donde ¢ = 0,9.
La capacidad portante de esfuerzo por cortante, de un elemento tipo | en acero segun AISC

Specifications, es:
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Donde:

A, =dt,; Cvesel factor de esbeltez de cortante.

El factor de esbeltez de cortante esta definido en funcion de la relacion h/tw-

—_—
<

Web Shear Coefficient, C.
o
wh

0 100 200 300
Web Slenderness, h/ty
Gréfico 3: Factor de esbeltez de cortante (Cv) en funcion de h/tw.

Este factor esté dividido en tres formas de comportamientos, por fluencia, pandeo elastico
y pandeo inelastico. De igual manera, como lo muestra el grafico 3, Cv no puede ser mayor
que 1; por lo tanto se tiene las siguientes relaciones:

- Si tiene un comportamiento por fluencia:

KyE .
)

L<11 Entonces €, = 1

y

- Si tiene un comportamiento por pandeo elastico:

1,1 [—
11 [2E < <137 |BE Entonces C, = h—Fy
Fy tw Fy Ity

- Si tiene un comportamiento por pandeo inelastico:

1,51EK,

[KE _ n., _
1,37 ? < - Entonces C, = —(h/tw)zpy

Cuando el elemento tiene rigidizadores transversales, segin AISC Specifications:
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5 . : g ,
K,=5+ W—)Z; “a” es la distancia entre rigidizadores transversales, y “h” la altura de
h

la viga.

Cuando el elemento no tiene rigidizadores transversales, segun AISC Specifications:

K, =5;

El disefio por cortante solo controla cuando la viga es pequefia, cubre luces muy cortas;
entonces los esfuerzos de flexion son muy pequefios. De manera general, se disefia por
flexion, y se revisa que por cortante no exista ningun tipo de problema.

Los resultados obtenidos en los diferentes grupos de vigas, fueron los siguientes:

Para el Grupo 1:

DISENO DE CORTANTE
kv 5.00
limite fluencia 59.24
limite Pandeo inelastico 73.78
h/tw 51.25 | fluencia
Cv 1.000
Aw 0.003152 | m2
Vn 651.97 | kN
v 0.90
®v Vn 586.77 | kKN
Vu 37.70 | kN

CUMPLE

Tabla 33: Disefio por cortante para elementos Grupo 1.



Para el Grupo 2:

Para el Grupo 3:

DISENO DE CORTANTE
kv 5.00
limite fluencia 59.24
limite Pandeo
inelastico 73.18
h/tw 36.25 | fluencia
Cv 1.000
Aw 0.002192 | m2
Vn 453.40 | kN
dv 0.90
®v Vn 408.06 | kN
Vu 35.13| kN

CUMPLE

Tabla 34: Disefio por cortante para elementos Grupo 2.

DISENO DE CORTANTE
kv 5.00
limite fluencia 59.24
!lmlte I_Dandeo 73.78
inelastico
h/tw 43.75 | fluencia
Cv 1.000
Aw 0.002672 | m2
Vn 552.68 | kN
v 0.90
Ov Vn 497.42 | kN
Vu 53.99 | kN

CUMPLE

Tabla 35: Disefio por cortante para elementos Grupo 3.

Finalmente, para el Grupo 4:
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Tabla 36: Disefio por cortante para elementos Grupo 4.

DISENO DE CORTANTE

kv 5.00
limite fluencia 59.24
limite Pandeo
inelastico 73.78
h/tw 40.00 | fluencia
Cv 1.000
Aw 0.003800 | m2
Vn 786.00 | kN
Dv 0.90
dv Vn 707.40 | KN
Vu 75.41 | kKN
CUMPLE
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La relacién Vu/@Vn’ en todos los grupos, es muy baja, por lo tanto se confirma que no es

necesario el uso de rigidizadores transversales.

Una vez confirmado que las dimensiones, de las vigas, sean las adecuadas para

contrarrestar los efectos generados por las cargas gravitacionales; ahora se deben verificar

las consideraciones de servicio, especificadas en AISC Specifications, Capitulo L. En este

caso, se revisa deflexiones y vibraciones.

Consideracién de servicio: Deflexiones:

De acuerdo a AISC Specifications, los limites de deflexiones estan dados por las siguientes

ecuaciones:

- Para entre-pisos:

Lviga
A< 294
— 360

- Paratechos:

Lviga
A<
240
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Por otro lado, las deflexiones presentes en las vigas, dependen directamente del tipo de
apoyos (apoyo simple, empotramiento, rodillo, etc...), del tipo de cargas que se apliquen,
de la intensidad de estas ultimas, del material, y de las dimensiones de las vigas. Se tomd
un solo limite de deflexion para todos los pisos y para el techo. En todos los elementos,
sin importar si es entre-piso o techo, se tomd como limite la deflexion méxima permitida
en los pisos.

Por lo tanto, las deflexiones calculadas para cada grupo de vigas son las siguientes:

Para el Grupo 1:

S5wL*
A=

L
384E] (x="/2)

Figura 11: Tipo de carga y apoyos para el Grupo 1.

Comprobacién de Deformaciones
Def. Méxima 16.667 | mm
Cargas 12.568 | KN/m
E acero 199947953.000 | KN/m2
Longitud 6.000 | m
IXX 0.00013129 | m4
Def. Real 8.079 | mm

OK

Tabla 37: Deflexion obtenida del Grupo 1.
Para el grupo 2:

Ae wlL*
T 384E]

(x = L/z)
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Figura 12: Tipo de carga y apoyos para el Grupo 2.

Comprobacion Deformaciones
Def. Mé&xima 16.667 |mm
Cargas 11.710 | KN/m
E acero 199947953.000 | KN/m2
Longitud 6.000 | m
IXX 0.00005508 | m4
Def. Real 3.589 | mm

OK

Tabla 38: Deflexion obtenida del Grupo 2.

P P

L a b a |
L I_ |

C D B

Para el Grupo 3:

Figura 13: Tipo de carga y apoyos para el Grupo 3.

Comprobacion Deformaciones
Def. Méaxima 16.667 | mm
Cargas 37.704 | kKN
E acero 199947953.000 | KN/m2
Longitud 6.000 | m
IXX 0.00007631 | m4
Def. Real 1.436 | mm

OK

Tabla 39: Deflexion obtenida del Grupo 3.

Finalmente, para el grupo 4:
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_ Pa(3L? - 4a?)

L
24E] (x="/3)

A C D B
Figura 14: Tipo de carga y apoyos para el Grupo 4.

Comprobacién Deformaciones
Def. Maxima 16.667 | mm
Cargas 75.409 | KN
E acero 199947953.000 | KN/m2
Longitud 6.000 | m
IXX 0.00017504 | m4
Def. Real 16.519 | mm

OK

Tabla 40: Deflexion obtenida del Grupo 4.

Consideracién de servicio: Vibraciones:

Para el disefio estructural de edificaciones, en acero, se debe tener en cuenta las
vibraciones del piso generados por la actividad humana. La revision de este fendmeno se lo
realizd de acuerdo a AISC DGL11, Capitulo 4.

Después de haber investigado en pisos de edificios, de 20 o 30 afios de antigiiedad, se
determind que las frecuencias naturales de los pisos fluctian entre 5y 8 hz. Segun AISC
DG11, el disefio del piso por vibracion se basa por la respuesta dinamica entre vigueta y
viga de acero a las fuerzas provocadas por la caminata. Este concepto de disefio consiste,
en que un sistema de piso es considerado satisfactorio, cuando la aceleracion maxima, del

piso (a,), generada por el caminado, dividido por la aceleracion de la gravedad (g), no

sobre pasa el limite ao/g, establecido en la tabla 4.1, de la AISC DG11.
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Table 4.1
Recommended Values of Parameters in
Equation (4.1) and a, /g Limits

Constant Force Damping Ratio [Aemloratlnon Limit
P B | ag/gx100%
Offices, Residences, Churches 0.29 kN (65 Ib) 0.02-0.05" 0.5%
Shopping Mals | o20km@sm) | 002 15%
Foatbridges —Indoor 0.41 kN (92 ) 0.01 15%
Foolbridges—Ouidoor 0.41 kN (92 b) 0.01 [ 5.0%
* D02 fior floors with few non-siruchural components (celings, ducts, parfiions, eic ) a5 can OGour N open
work aress and chunches,
10.03 for floors with non-siruciural components and fumishings, but with only small demountable parfiions,
fypical of many modulsr office: aress,

10.05 for full height parfiions between floors.

Figura 15: Valores de pardmetros y limite de aceleracion.

., a , - .
La proporcion p/g, estd dada por la siguiente ecuacion:

ap _ P06_0’35fn
g pW

Donde:

P, es una fuerza constante representando la excitacién del piso.

B es el coeficiente de amortiguamiento

fn es la frecuencia natural fundamental de un panel conformado por viguetas, vigas,
paneles combinados.

W es el peso efectivo del panel en analisis.

Los dos primeros coeficientes estan establecidos en la tabla 41, junto al limite de
aceleracion.

Por otro lado se deben calcular la frecuencia natural del panel (fn), y el peso efectivo (W).
Calculo del peso y ancho efectivo:

Segun AISC DG11 el peso efectivo del panel, esta dado por la ecuacion:

W = wBL

Donde:

w es el peso soportado por el panel, por unidad de area.

L es la luz de los elementos.
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B es el ancho efectivo.

Para el andlisis que se esta haciendo, los paneles estdn compuestos por viguetas y vigas, y
por vigas unicamente, como lo muestra la figura 1.

En un primer lugar se hara el andlisis del panel compuesto por viguetas y vigas. Por lo
tanto, se deber revisar el modo del panel conformado por vigas, e igualmente el modo del
panel conformado por viguetas.

Para el modo del panel de viguetas el ancho efectivo esta dado por:

B = GI(*/p) 1L

Donde:
C; = 2.0 para viguetas en todas las areas.

=1.0 para viguetas paralelas a un filo interior.

3
D.: Momento de inercia de losa transformada por unidad de ancho (de/lzn mm?).

d,: Altura efectiva de la losa de hormigon.

n: Coeficiente modular dindmico (Es/l 35E )
. c

E: Modulo de elasticidad del acero.

E.: Modulo de elasticidad del hormigén.

D;: Momento de inercia de vigueta, transformada, por unidad de ancho (If/S mm?® ).

I.: Momento de inercia efectivo de viga T.

S: Espaciamiento de viguetas.

L;: Luz de vigueta.

El ancho efectivo del modo del panel de viguetas (B;), no puede ser superior a 2/3 del

ancho del piso.
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Para el modo del panel de vigas el ancho efectivo esta dado por:
D; 1
B, = C,[( J/Dg) /a]L,

Donde:
C4 = 1.6 para vigas, que soporten, por conexiones en los patines, a viguetas.

=1.8 para vigas, que soporten, por conexiones en el alma, a viguetas.

i . . . 1
D,: Momento de inercia de vigueta, transformada, por unidad de ancho (Q/L, para todas
]

: i 2,
las vigas, excepto para vigas en el filo /L-)'
]

Ly Luz de la viga.

Para el modo combinado, el peso equivalente aproximado es:

w 5 il gy
A+ADg 7 A +A, T

Donde:

A; y Ay Representan la deflexion maxima de las viguetas o vigas, generadas por el peso

soportado.

W; y W, Representan los pesos efectivos del panel de viguetas o vigas.
AISC DG11, estipula que en caso que la luz de la viga (L,) sea inferior al ancho del panel
de la vigueta (B;), el modo combinado es restringido y el sistema es considerado rigido;

como consecuencia, se puede reducir la deflexion de la viga:

r 9
8= 54

. . , L
Por consideraciones de calculo, se debe tener que 0.5 < g/B, < 1.0.
]

Amortiguamiento:
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La tabla 41 establece que el coeficiente de amortiguamiento esta definido entre 0.02 y
0.05. Se establecio un coeficiente de amortiguamiento de 0.03, de acuerdo al disefio, de la
edificacion, ya establecido; es decir piso sin componentes estructurales, ni muebles. En el
disefio, se establecid, que no existen ningun tipo de divisiones interiores; los Gnicos muros
existentes son exteriores.

Rigidez del piso:

AISC DG11, estipula que para pisos que tengan una frecuencia natural superior a 9 Hz,
este debe tener una rigidez minima bajo una fuerza de 1 kN/mm. De igual manera
recomienda un procedimiento para el calculo de la rigidez del piso.

Para el modo de panel de viguetas sometida a una fuerza concentrada, se debe:

A

Apy=—2
jp Neff
Donde:

A,p: Representa la deflexion estatica de una viga T (simplemente apoyada), generada por
una fuerza de 1kN, utilizando el mismo momento de inercia para el calculo de la
frecuencia.

N.sr: El nmero de vigas o viguetas efectivas. La carga se debe aplicar de tal manera a

producir la méxima deflexion posible de la viga T. (Neff=0,49+34,2%+(9*
4

10-9) =)
It

Por otro lado, se tiene que:

—0.00059 (;1) >10;  0.018 <% <0.208; 4.5+ 10° < -L < 257 + 10°;

t

Lj

2<—=<30
s

De manera que la deflexion total del piso es:
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 DjptAgp
PT 2

Las deflexiones Agpy 4, son estimadas de la siguiente manera:

P, L3
A=
48E1,

Para comprobar las vibraciones en el piso, se debio6 analizar cuatro casos separadamente:
1. Panel interior conformado por elementos del Grupo 1, con elementos del Grupo 3.
2. Panel exterior conformado por elementos del Grupo 2, con elementos del Grupo 3.

3. Panel exterior conformado por elementos del Grupo 3, con elementos del Grupo 4.

En primer lugar, se hara el primer andlisis:

Modo Vigas Grupo 1
n 5.9553367
Area viga 5392 | mm2
d 394 | mm
IX 131285509 | mm4
P.N 41.60 | mm
I del blogue 441199782 | mm4
Longitud viga 6|m
Carga aplicada 12.56813 | kN/m
Deflexion 2.40415351 |mm
frecuencia
fundamental 11.4957511 | Hz
Ds 6142.61 | mm3
Dj 220599.891 | mm3
Cj 2
Bj (ancho col) 490194264 | m CUMPLE
Wj 277.237136 | kN

Tabla 41: Tabla correspondiente al modo de los elementos del Grupo 1.
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Modo Vigas Grupo 3
n 5.9553367
Area viga 7900 | mm2
d 450 |[mm
IX 255825833 | mm4
P.N 71.62 | mm
I del blogue 749310846 | mm4
Longitud viga 6|m
Carga aplicada 38.32454 | KN/m
Deflexion 4.31659945 | mm
frecuencia fundamental 8.57921545 | Hz
Dg 124885.141 |mm3
Cg 1.8
Bg (ancho col) 12.4508037 |m FAIL
Bg final(ancho col) 12(m
Wg 459.89448 | kN

Tabla 42: Tabla correspondiente al modo de los elementos del Grupo 3.

Por lo tanto el modo combinado del panel, se obtiene:

Propiedades modo combinado
Deformacion 7.35119514 | mm
frecuencia fund. 5.70685781 | Hz
Carga 414.38266 | kN
B 0.03
BW 12.4314798

Evaluacion

Po 0.29 | kN
ap/g 0.31653029|% |CUMPLE

Tabla 43: Tabla correspondiente al modo combinado del grupo 1y 3.
En la tabla 43, se puede ver que la proporcion entre la aceleracion del piso, con la
aceleracion de la gravedad es del 0.25%. Por lo tanto se considera que el piso es efectivo.
Sin embargo, hay que revisar el resto de paneles descritos anteriormente, para poder
confirmar tal cosa.

Para el segundo analisis:



Modo Vigas Grupo 2
n 5.9553367
Area viga 4272 | mm2
d 274 mm
IX 55077456 | mm4
P.N 18.40 |[mm
| del bloque 214537647 | mm4
Longitud viga 6|m
Carga aplicada 38.039742 | KN/m
Deflexion 14.9644537 | mm
frecuencia fundamental 4.60774053 | Hz
Dg 35756.2745 | mm3
Cg 1.8
Bg (ancho col) 17.0210761 | m FAIL
Bg final(ancho col) 12{m
Wg 456.476904 | KN

Tabla 44: Tabla correspondiente al modo de los elementos del Grupo 2.
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Propiedades modo combinado
Deformacion 7.48222687 | mm
frecuencia
fundamental 4.13173757 |Hz
Carga 456.56703 | kN
B 0.03
BW 13.6970109

Evaluacion

Po 0.29 | kN
ap/g 0.49858064 |% |CUMPLE

Tabla 45: Tabla correspondiente al modo combinado del grupo 2 y 3.
En la tabla 4, se puede ver que la proporcion entre la aceleracién del piso, con la
aceleracion de la gravedad es del 0.4986%. Por lo tanto se considera que el piso es

efectivo. Finalmente, para el Gltimo analisis, se obtiene:
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Modo Vigas Grupo 4
n 5.955336697
Area viga 4432 | mm?2
d 334 | mm
IX 76313349.33 | mm4
P.N 25.95| mm
I del blogue 288574245.7 | mm4
Longitud viga 6|m
Carga aplicada 38.05230199 | KN/m
Deflexion 11.12884733 | mm
frecuencia fund. 5.343100674 | Hz
Dg 48095.70761 | mm3
Cg 1.8
Bg (ancho col) 15.80514553 | m FAIL
Bg final(ancho col) 12| m
W(g 456.6276239 | KN

Tabla 46: Tabla correspondiente al modo de los elementos del Grupo 4.

Propiedades modo combinado
Deformacion 13.62175955 | mm
frecuencia
fundamental 4.452532093 | Hz
Carga 429.716067 | kKN
B 0.03
W 12.89148201

Evaluacién

Po 0.29 | kN
ap/g 0.473474517 |% |CUMPLE

Tabla 47: Tabla correspondiente al modo combinado del grupo 3y 4.
En las tablas 43, 45 y 47, se puede observar, que la proporcion entre la aceleracion del
piso, con la aceleracion de la gravedad es, en todos los casos, inferior a 0.5%. Por lo tanto,
se puede decir que el piso en su totalidad es satisfactorio.

Diseno columnas:

En la figura 1, se puede ver que las columnas tienen una separacion de 6 metros
entre si, en cada direccion. Para el disefio de ellas, se debe tener en cuenta dos fenomenos

producido por las cargas gravitacionales, vistas en el Capitulo 1. EI primero es el pandeo
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global del elemento, el cual esta controlado por la longitud efectiva; el segundo es el
pandeo local, sea del patin como del alma, los cuales estan controlados por el factor de
esbeltez local. Las columnas, al igual que para las vigas, seran prefabricadas en taller, en
acero ASTM A572 Gr50; es decir, con las mismas propiedades fisicas que las vigas.

Como se lo dijo anteriormente, en este estudio, se realizara el disefio de tres
edificios, de cuatro, ocho, y doce pisos. Por este motivo se decidio que solo habra cambio
de seccidn cada cuatro pisos. Las cargas aplicadas y la geometria en planta son las mismas.

Edificio 4 pisos:

Pre dimensionamiento de Columnas:

En las edificaciones, se pueden separar en tres tipos diferentes las columnas, en
internas, esquineras y las que se encuentran en el filo (externas). Se puede hacer esa
division, debido a la carga que estas soportan, la cual estd definida por el ancho efectivo
que corresponde a cada una. EI método utilizado para determinar las dimensiones de las
columnas, es el mismo ya utilizado y descrito en el capitulo anterior, para las vigas.

El Ing. Marcelo Guerra explica, que una ayuda para el pre dimensionamiento de
columnas es definir una relacion de esbeltez (2013). Esta relacion determina el
comportamiento del elemento; es decir, si este se comporta de manera inelastica, o por lo
contrario de forma elastica. Cuando la columna obedece a un comportamiento inelastico,

se debe tener la siguiente relacion:

KL<471 /E
r ’ /fy

Donde:
E: Mddulo de elasticidad del acero.
Fy: Esfuerzo de fluencia del acero Gr50.

K: Factor de longitud efectiva.
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L: Longitud de la columna

- - I I
r: Radio de giro de la columna (r,, = /%; = 2.

e, " (1)

I: Momento de Inercia con respecto al eje “x o “y”.
Caso contrario, esta tendrd un comportamiento elastico. Sin embargo, existe un limite

maximo para la relacion de esbeltez, determinado por el estado limite de servicio:
KL
— <200
r

La longitud de las columnas es de 3,5 metros, por lo que se podria asumir una
relacion de 75. Una vez definido esto, con la ayuda de la tabla 4-22 de AISC Steel
Construction Manual (ver Anexo 4), se puede determinar el esfuerzo critico maximo del

elemento (¢pFcr), segun el tipo de acero, y el area requerida:

P

Areq
Q)Fcr/
1)

Donde:

P: Carga axial dltima.

@F,,: Esfuerzo admisible de compresion (obtenido de la tabla 4-22 de AISC Steel
Construction Manual).

Apeq: Area aproximada requerida.

Para el disefio de elementos sometidos a esfuerzos de compresion, se debe tener en
cuenta ciertos tipos de fallas: pandeo lateral, pandeo por torsion, pandeo lateral torsional,
pandeo local del patin, y pandeo local del alma. Los elementos que se utilizan, son
elementos | doblemente simétricos; los cuales solo fallan por pandeo global, pandeo local
del patin, o pandeo local del alma. La falla por pandeo global esta dada por el esfuerzo de

Euler:
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B m2E
(L/)2

Donde:

Oe

E: Mddulo de elasticidad del acero.

L: Longitud de la columna.

r: Radio de giro de la columna.

Sin embargo, dependiendo de las dimensiones de los diferentes componentes de la
columna (patin, alma), primero falla por pandeo local. Por este motivo, se hace el disefio
en un primer lugar garantizando que no se genere la falla por pandeo local, sino por pandeo

global. Los limites establecidos, en los cuales se genera el pandeo local son:

E E

Donde:

Ayr: Limite a partir el cual se presenta la falla por pandeo local en el patin.
Aw: Limite a partir el cual se presenta la falla por pandeo local en el alma.
E: Mddulo de elasticidad del acero.

Fy: Esfuerzo de fluencia del acero Gr50.

Para evitar el pandeo local se debe cumplir las siguientes condiciones:

bf/
A S A Aw < Ay Tal que: ,1f=72; AW:E

Donde:

As: Factor de esbeltez local del patin.
A, - Factor de esbeltez local del alma.
bs: Longitud del patin.

tr: Espesor del patin.

h: altura del perfil.



t,: Espesor del alma.

El disefio de dichos elementos se hizo individualmente para cada tipo de columna.

Columnas internas:

Tabla 48: Datos generales correspondientes a las columnas internas.

COLUMNAS INTERNAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344737.85 | kN/m2
Carga piso 6.78 | KN/m2
Carga cubierta 5.45| KN/m2
Dist entre ejes

en"y" 6.00| m
Dist entre ejes

en "x" 6.00| m
Area efectiva 36.00 | m2

n° pisos 3.00
Cubierta 1.00

Carga final 936.73 | kN
Long. Columna 3.50|m
Esbeltez fijada 75.00 | inelastico
Fcr para acero

Grado 50 228293.07 | KN/m2
Area requerida 0.0041 | m2

59

Al igual que para el pre disefio de las vigas se asume la relacion t; > t,,. Una vez

establecidos arbitrariamente los espesores, de acuerdos a los limites del pandeo local de

cada elemento del perfil, se puede estimar una longitud maxima de dichos elementos. Las

propiedades fisicas de los perfiles, al igual de que en el Capitulo 2, se las determiné por el

teorema de ejes paralelos.

Las dimensiones obtenidas para las columnas internas fueron:
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Asumir tf>tw

Arf 13.49

Arw 35.88

tf 10| mm
tw 8| mm
bfmax 269.73 | mm
bf asumido 200.00 [ mm
d 230 [mm
hmax 287.07 | mm
h asumido 250 [ mm
Area 5840 | mm2
IXX 65744667 | mm4
lyy 13343147 |mm4

Tabla 49: Dimensiones de columna interna, y momentos de inercia.

Se realiz6 el mismo procedimiento para determinar las dimensiones
correspondientes a las columnas esquineras, y a las columnas ubicadas en los filos.

Columna Esquinera:

COLUMNAS ESQUINERAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Carga piso 6.78 | KN/m2
Carga cubierta 5.45 | KN/m2
Dist entre ejes

en'y" 6(m
Dist entre ejes

en "x" 6|m
Area efectiva 9|/m2

n° pisos 3
Cubierta 1

Carga final 334.02 | KN
Long. Columna 3.5|m
Esbeltez fijada 75.00 | inelastico
Fcr para acero

Grado 50 228293.07 | KN/m2
Area requerida 0.0015 | m2

Tabla 50: Datos general correspondientes a las columnas esquineras.

Las dimensiones obtenidas para las columnas internas fueron:
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Asumir tf>tw (seccidn compacta)

Arf 13.49

Arw 35.88

tf 8|mm
tw 6| mm
bfmax 215.79 |mm
bf asumido 160.00 |mm
d 194 |mm
hmax 215.30 | mm
h asumido 210 {[mm
Area 3724 | mm2
IXx 29778905 | mm4
lyy 5464825 | mm4

Tabla 51: Dimensiones de columna esquinera, y momentos de inercia.
Las columnas externas, debido a las cargas sismicas, se tuvieron que disenar en
base a otros requerimientos.

Disefio de elementos sometidos a compresion:

Resistencia nominal de la columna:

De manera general, una vez obtenidas las dimensiones, se debe realizar el anélisis,
en el cual se determina si su capacidad portante es suficiente a la demanda generada. En
este caso, de acuerdo a AISC Specifications, capitulo E, se debe cumplir la siguiente
condicion:

R,<OR,; ©0=009
La resistencia nominal, esta dada por:
R, =F,A
Donde:
R,: Carga ultima.
F.,.: Esfuerzo critico.

A: Area de la seccion transversal del elemento.
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En la seccion de pre dimensionamiento, se menciond que las columnas tienen dos
tipos de comportamientos, y cuéles eran los limites de estos mismos. Sin embargo, el
esfuerzo critico del elemento segun el tipo de comportamiento es diferente, y obedece a las

siguientes ecuaciones:

- Si el comportamiento es inelastico (KL/r <4.71 E/F ):
y

/e

F.=(0.658  )F,

- Si el comportamiento es inelastico (4.71 /E/F < KL/r):
y
F., = (0.877)F,

Donde:

E,: Esfuerzo de fluencia del acero.
T2E
F,: Esfuerzo de Euler. (F, = m)

E: Mddulo de elasticidad del acero.
Determinacion del factor de longitud efectiva (K):

El factor de longitud efectiva (K) depende directamente del tipo de apoyos, y/o
conexiones, que tenga la columna en sus extremidades. Este factor se determind a partir de
nomogramas establecidos por AISC Steel Construction Manual, Apendice 7. En dicho
apendice se encuentran dos tipos de nomogramas, uno para porticos con arriostramiento, y
otro para pérticos a momento. Para este caso, se utilizé el nomograma correspondiente a
porticos a momentos. El analisis de resistencia a compresion, de las columnas, se debe
hacer en dos partes del edificio; es decir en la columna del primer piso, y la columna del

segundo piso. Se debe hacer en estas dos partes, ya que las condiciones de apoyo, y/o
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conexion no son las mismas; por lo tanto, tienen un comportamiento diferente. De igual
manera, se debe verificar el pandeo global de la columna con respecto a sus dos ejes, fuerte
y débil.

Para poder utilizar los nomogramas se deben determinar los factores G, y Gg, los cuales
estan definidos por la ecuacion:

2/, )E

y

T

Donde:

I.: Momento de Inercia correspondiente a las columnas superior e inferior del punto de
analisis, con respecto al eje que se esté realizando este mismo.

L.: Longitud de las columnas superior e inferior del punto de analisis.

I,: Momento de Inercia correspondiente a las vigas que se conectan al punto de analisis, en
el sentido que se analice el pandeo global.

L,,: Longitud de las columnas superior e inferior del punto de analisis.

Los factores G, y Ggcorresponden a los tipos de apoyos y/o conexiones que tienen las
columnas en sus extremidades. En el caso, de que el elemento estd conectado a una
columna, sea en su extremidad inferior o superior, y a vigas, el factor se calcula de acuerdo
a lo estipulado anteriormente. Sin embargo, las columnas ubicadas en el primer piso, no
estan conectadas a ningun otro elemento, sino directamente al piso, por lo tanto, no se
puede calcular dicho factor de la misma manera. En este caso, AISC Steel Construction
Manual, Apendice 7, estipula que el factor G, o Ggdepende del apoyo que tenga el
elemento en el piso; es decir, si este apoyo es considerado una articulacion, el valor de
G4 o Gges de 10, pero si el apoyo es considerado rigido, empotrado, el valor de G, o Gges

de 1.
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El anélisis de las columnas se hizo individualmente para cada tipo de columna, en un

primer lugar las que se encuentran en el primer piso, después las que estan en el segundo,

finalmente siendo el caso en la zona de cambio de seccion.

Columnas internas:

Tabla 52: Cargas ejercidas en ler y 2do piso en columnas internas.

COLUMNAS INTERNAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Carga Piso 6.78 | KN/m2
Carga Cubierta 5.45 | KN/m2
Dist entre ejes en

"y 6lm
Dist entre ejes en

"X 6|m
Area tributante 36 |m2
n° pisos 3
Cubierta 1

Carga final 936.73 |kN
Carga 2do Piso 688.65 | kN
Long. Columna 3.5(m

) 0.9

Los resultados correspondientes al analisis para las columnas internas, ubicadas en el ler

piso fueron los siguientes:
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Fig C:A-T2 Altgament chart sidewy—uninkibited {morens frame |
Gréfico 4: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna interna de ler

piso.
Una vez obtenido los factores de longitud efectiva correspondientes a cada eje, las

resistencias nominales fueron:
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ANALISIS COLUMNA ler PISO
PANDEO GLOBAL
ANALISIS EN PORTICO EN "x"

Ga (Superior) 0.86

Gb (Inferior) 1.00

K 1.27
Esbeltez)x 41.89
Esbeltez)y 92.99

Fe 228201.55 | KN/m2
Fcr 183184.11 | KN/m2
Rn 1069.80 | kN
®Rn 962.82 |kN

CUMPLE
ANALISIS EN PORTICO EN "y"

Ga (Superior) 0.13

Gb (Inferior) 1.00

K 1.17
Esbeltez)x 38.59
Esbeltez)y 85.67

Fe 268877.41 | KN/m2
Fcr 201571.69 | KN/m2
Rn 1177.18 |kN
®Rn 1059.46 | kN

CUMPLE

Tabla 53: Resistencia nominal en columna interna de ler piso.
Los resultados correspondientes al analisis para las columnas internas, ubicadas en el 2do

piso fueron los siguientes:
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Gréfico 5: Determinacion del factor de Iongitud efectiva (K), en columna interna de 2do
piso.

De acuerdo a la figura 17, se puede observar, que se obtuvieron valores diferentes
de “K”. Esta diferencia radica en el hecho del tipo de conexion que tiene la columna en sus
extremidades, como se lo menciond anteriormente. Este elemento, est4 conectado tanto en
su extremidad inferior, como superior, por otra columna, al igual que por vigas. Por lo
tanto los valores de G, y Gy son diferentes, que para la columna del ler piso. Otro aspecto
particular que se muestra en la figura 18, es que los valores de G, y G son iguales. Esto se
debe a una continuidad de la seccidn, de la columna, a lo alto del edificio, al igual que a la

constancia de las alturas de los pisos. Por lo tanto, para estos valores de “K”, la resistencia

nominal fue:



Tabla 54:

ANALISIS COLUMNA 2do PISO

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "'x"

Ga (Superior) 0.86

Gb (Inferior) 0.86

K 1.23
Esbeltez)x 40.57
Esbeltez)y 90.06

Fe 243285.27 | KN/m2
Fcr 190507.95 | KN/m2
Rn 1112.57 |kN
®Rn 1001.31 | kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "'y"

Ga (Superior) 0.13

Gb (Inferior) 0.13

K 1.02
Esbeltez)x 33.65
Esbeltez)y 74.69

Fe 353773.82 | KN/m2
Fcr 229275.51 | KN/m2
Rn 1338.97 |kN
®Rn 1205.07 |kN

CUMPLE

Resistencia nominal en columna interna de 2do piso.
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Al comparar las resistencias nominales de cada caso, con la resistencia exigida

correspondiente, se puede observar que la columna ubicada en el ler piso es quien

condiciona el disefio.
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Columnas esquineras:

COLUMNAS ESQUINERAS
E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Carga Piso 6.78 | KN/m2
Carga Cubierta 5.45| KN/m2
Dist entre ejes en
"y 6|m
Dist entre ejes en
"X 6|m
Area tributante 9|m2
n° pisos 3
Cubierta 1
Carga final 334.02 |kN
Carga 2do Piso 238.77 |kN
Long. Columna 3.5[m
d 0.9

Tabla 55: Cargas ejercidas en ler y 2do piso en columnas esquineras.
Los resultados correspondientes al analisis para las columnas internas, ubicadas en el ler

piso fueron los siguientes:
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Gréfico 6: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna esquinera de ler
piso.
Una vez obtenido los factores de longitud efectiva correspondientes a cada eje, las

resistencias nominales fueron:



ANALISIS COLUMNA ler PISO

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "'x"

Ga (Superior) 1.85

Gb (Inferior) 1.00

K 1.40

Esbeltez)x 54.80

Esbeltez)y 127.91

Fe 120612.18 | KN/m2

Fcr 105776.88 | KN/m2

Rn 393.91 | kN

®Rn 354.52 | kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"

Ga (Superior) 0.25

Gb (Inferior) 1.00

K 1.20

Esbeltez)x 46.97

Esbeltez)y 109.64

Fe 164166.58 | KN/m2

Fcr 143145.13 | KN/m2

Rn 533.07 |kN

®Rn 479.77 | kN

CUMPLE
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Tabla 56: Resistencia nominal en columna esquinera de ler piso.
Los resultados correspondientes al analisis para las columnas esquineras, ubicadas en el

2do piso fueron los siguientes:
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Gréfico 7: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna esquinera de 2do

piso.
Una vez obtenido los factores de longitud efectiva correspondientes a cada eje, las

resistencias nominales fueron:
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ANALISIS COLUMNA 2do PISO
PANDEO GLOBAL
ANALISIS EN PORTICO EN *x"
Ga (Superior) 1.85
Gb (Inferior) 1.85
K 1.55
Esbeltez)x 51.13
Esbeltez)y 113.50
Fe 153201.37 | KN/m2
Fcr 134357.60 | KN/m2
Rn 500.35 | kN
®Rn 450.31 | kN
CUMPLE
ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 0.25
Gb (Inferior) 0.25
K 1.10
Esbeltez)x 43.05
Esbeltez)y 100.50
Fe 195371.79 | KN/m2
Fcr 164719.32 | KN/m2
Rn 961.96 | kKN
®Rn 865.76 | KN
CUMPLE

Tabla 57: Resistencia nominal en columna esquinera de 2do piso.
Al igual que en las columnas internas, para las columnas ubicadas en las esquinas,
el disefio esta condicionado por la columna del 1er piso.

Edificio 8 pisos:

Anteriormente se menciond que por cuestiones de disefio, se decidié que se
realizaria un cambio de seccidn en las columnas cada 4 pisos. Por lo tanto, en el disefio del
edificio de 8 pisos constan 2 secciones de columnas. Por cuestiones de geometria, y de uso,
de la edificacion, las cargas aplicadas en cada tipo de columnas son las mismas para el
edificio de 8 pisos y de 4 pisos. Esto quiere decir, que las columnas disefiadas para el
edificio de cuatro pisos, se pueden utilizar en el de 8 pisos. Estas columnas

corresponderian a las columnas ubicadas a partir del 5to piso, es decir la mitad superior del
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edificio. Por lo tanto solo es necesario disefiar las columnas ubicadas en la mitad inferior,

es decir del ler piso al 4to. Los criterios de disefio son los mismos que para el edificio de 4

pisos.

Pre dimensionamiento de Columnas:

Columnas Internas:

Tabla 58: Datos generales de columnas internas, edificacion 8 pisos.

Las dimensiones obtenidas aproximadas son:

COLUMNAS INTERNAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Carga Piso 6.78 | KN/m2
Carga Cubierta 5.45 | KN/m2
Dist entre ejes en

"y 6|m

Dist entre ejes en

"X 6|m
Area tributante 36 |m2

n° pisos la Secc. 3

n° pisos 2a Secc. 4
Cubierta 1.00 |u
Carga Piso 8-4 936.73 | KN
Carga Piso 4-1 989.67 | KN
Carga total 1926.40 [kN
Long. Columna 3.50|m
Esbeltez fijada 75.00
Resistencia max. a

compresion 228293.07 | KN/m2
Area req 0.0084 | m2




Tabla 59: Dimensiones y momentos de inercia, correspondientes a columnas internas.

Columnas Esquineras:

Tabla 60: Datos generales de columnas esquineras, edificacion 8 pisos.

Asumir tf>tw (seccidn compacta)

Limite esbel. Pat 13.49
Limite esbel. Alm 35.88

tf 12 {mm
tw 10| mm
bfmax 323.68 |mm
bf asumido 280.00 | mm
d 296 | mm
hmax 358.84 | mm
h asumido 320 {mm
N° almas 4122 |u
Area 9680 | mm2
IXx 181064107 | mm4
lyy 43928667 | mm4

COLUMNAS ESQUINERAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Carga Piso 6.78 | KN/m2
Carga Cubierta 5.45 | KN/m2
Dist entre ejes en

"y 6(m

Dist entre ejes en

"X 6(m
Avrea tributante 9/m2

n° pisos la Secc. 3|u

n° pisos 2a Secc. 4|u
Cubierta 1.00|u
Carga Piso 8-4 334.02 | KN
Carga Piso 4-1 385.39 | KN
Carga total 719.41 | kN
Long. Columna 3.50|m
Esbeltez fijada 75.00
Resistencia max. a

compresion 228293.07 | KN/m2
Area req 0.0032 | m2

Las dimensiones obtenidas aproximadas son:

74
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Asumir tf>tw (seccidn compacta)
Limite esbel. Pat 13.49
Limite esbel. Alm 35.88
tf 12 {mm
tw 8| mm
bfmax 323.68 |mm
bf asumido 260.00 | mm
d 256 |mm
hmax 287.07 |mm
h asumido 280 | mm
N° almas 4.766 (u
Area 8288 | mm2
IXx 123305131 | mm4
lyy 35162923 | mm4

Tabla 61: Dimensiones y momentos de inercia, correspondientes a columnas esquineras.

Diseno de columnas:

Como para la edificacién de 4 pisos, una vez obtenidas las dimensiones y sus
propiedades fisicas, se debe revisar la resistencia nominal de cada elemento, teniendo en
cuenta el pandeo global. Adicionalmente, se debe verificar la resistencia nominal, donde
existe el cambio de seccidn, es decir en la columna ubicada en el 5to piso.

Columnas internas:

COLUMNAS INTERNAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Dist entre ejes en "y" 6|m

Dist entre ejes en "X" 6|m
Area tributante 36 | m2
Carga ler Piso 1926.40 | kN
Carga 2do Piso 1678.98 |kN
Carga 5to Piso 936.73 |kN
Long. Columna 3.5|m

D 0.9

Tabla 62: Cargas ejercidas en los elementos de analisis, en columnas internas.
Los resultados correspondientes al analisis de las columnas internas, ubicadas en el ler

piso fueron los siguientes:
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Gréafico 12: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna interna de ler

piso.

La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 23 fue la

siguiente:



ANALISIS COLUMNA ler PISO
PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN *x"
Ga (Superior) 8.42
Gb (Inferior) 1.00
K 1.90
Esbeltez)x 47.83
Esbeltez)y 91.97
Fe 233311.79 | KN/m2
Fcr 185738.70 | KN/m2
Rn 2600.34 | kN
®Rn 2340.31 kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga 1.43
Gb 1.00
K 1.30
Esbeltez)x 32.72
Esbeltez)y 62.93
Fe 498376.07 | KN/m2
Fcr 258078.46 | KN/m2
Rn 3613.10 |[kN
®Rn 3251.79 |[kN

CUMPLE

Tabla 63: Resistencia nominal obtenida para las columnas internas, en ler piso.

7

Los resultados correspondientes al analisis de las columnas internas, ubicadas en el 2do

piso fueron los siguientes:
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Gréfico 13: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna interna de 2do

piso.
La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 23 fue la

siguiente:



ANALISIS COLUMNA 2do PISO

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN *x"
Ga (Superior) 8.42
Gb (Inferior) 8.42
K 2.80
Esbeltez)x 70.48
Esbeltez)y 135.53
Fe 107430.56 | KN/m2
Fcr 94216.60 | KN/m2
Rn 1319.03 |kN
®Rn 1187.13 |kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 1.43
Gb (Inferior) 1.43
K 1.40
Esbeltez)x 35.24
Esbeltez)y 67.77
Fe 429722.23 | KN/m2
Fcr 246412.97 | KN/m2
Rn 3449.78 |kN
®Rn 3104.80 |[kN

CUMPLE

Tabla 64: Resistencia nominal obtenida para las columnas internas, en 2do piso.

79

Los resultados correspondientes al analisis de las columnas internas, ubicadas en el 5to

piso fueron los siguientes:
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Gréafico 14: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna interna de 5to

piso.
La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 23 fue la

siguiente:



ANALISIS CAMBIO SECCION

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "'x"
Ga (Superior) 1.69
Gb (Inferior) 5.06
K 1.80
Esbeltez)x 45.31
Esbeltez)y 87.13
Fe 259955.42 | KN/m2
Fcr 197893.10 | KN/m2
Rn 2770.50 | kN
®Rn 2493.45 |[kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga 0.19
Gb 1.29
K 1.25
Esbeltez)x 31.46
Esbeltez)y 60.51
Fe 539043.56 | KN/m2
Fcr 263777.56 | KN/m2
Rn 3692.89 | kN
®Rn 3323.60 | kN

CUMPLE

Tabla 65: Resistencia nominal obtenida para las columnas internas, en 5to piso.
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Al comparar las resistencias nominales de cada caso, con la resistencia exigida

correspondiente, se puede observar que la columna ubicada en el ler piso es quien

condiciona el disefio.

Columnas esquineras:



COLUMNAS ESQUINERAS

E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Dist entre ejes en "y" 6|m

Dist entre ejes en "X" 6|m
Avrea tributante 9|/m2
Carga ler Piso 719.41 | kN
Carga 2do Piso 623.07 | KN
Carga 5to Piso 334.02 |kN
Long. Columna 3.5|m

D 0.9

Tabla 66: Cargas ejercidas en los elementos de analisis, en columnas

piso fueron los siguientes:
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Los resultados correspondientes al analisis de las columnas esquineras, ubicadas en el ler

Gréfico 15: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna esquinera de

La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 27 fue la
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ANALISIS COLUMNA ler PISO
PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN *x"
Ga (Superior) 7.68
Gb (Inferior) 1.00
K 1.80
Esbeltez)x 51.65
Esbeltez)y 96.72
Fe 210945.78 | KN/m2
Fcr 173950.18 | KN/m2
Rn 1441.70 |kN
®Rn 1297.53 |kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga 1.58
Gb 1.00
K 1.41
Esbeltez)x 40.46
Esbeltez)y 75.77
Fe 343777.63 | KN/m2
Fcr 226572.47 | KN/m2
Rn 1877.83 |kN
®Rn 1690.05 | kN

CUMPLE

Tabla 67: Resistencia nominal obtenida para las columnas esquineras, en ler piso.
Los resultados correspondientes al analisis de las columnas esquineras, ubicadas en el 2do

piso fueron los siguientes:
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Gréfico 16: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna esquinera de

2do piso.
La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 28 fue la

siguiente:
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ANALISIS COLUMNA 2do PISO
PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN *x"
Ga (Superior) 7.68
Gb (Inferior) 7.68
K 2.60
Esbeltez)x 74.61
Esbeltez)y 139.71
Fe 101104.19 | KN/m2
Fcr 88668.37 | KN/m2
Rn 734.88 | KN
®Rn 661.40 | KN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 1.58
Gb (Inferior) 1.58
K 1.50
Esbeltez)x 43.04
Esbeltez)y 80.60
Fe 303761.92 | KN/m2
Fcr 214385.03 | KN/m2
Rn 1776.82 |kN
®Rn 1599.14 | kN

CUMPLE

Tabla 68: Resistencia nominal obtenida para las columnas esquineras en 2do piso.
Los resultados correspondientes al analisis de las columnas esquineras, ubicadas en el 5to

piso fueron los siguientes:
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Gréfico 17: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columna esquinera de

5to piso.
La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 29 fue la

siguiente:
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ANALISIS CAMBIO SECCION
PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "'x"
Ga (Superior) 1.85
Gb (Inferior) 4.76
K 1.80
Esbeltez)x 51.65
Esbeltez)y 96.72
Fe 210945.78 | KN/m2
Fcr 173950.18 | KN/m2
Rn 1441.70 |kN
O®ORn 1297.53 |[kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "'y"
Ga 0.25
Gb 4.01
K 1.50
Esbeltez)x 43.04
Esbeltez)y 80.60
Fe 303761.92 | KN/m2
Fcr 214385.03 | KN/m2
Rn 1776.82 |kN
®Rn 1599.14 | kN

CUMPLE

Tabla 69: Resistencia nominal obtenida para las columnas esquineras en 5to piso.
Al comparar las resistencias nominales de cada caso, con la resistencia exigida
correspondiente, se puede observar que la columna ubicada en el ler piso es quien
condiciona el disefio.
Al igual que en el edificio de 4 pisos, el factor que controla el disefio de las columnas
externas, es un requerimiento de disefio sismico, el cual sera indicado posteriormente.

Edificio 12 pisos:

Como para el edificio de 8, por cuestiones de geometria, y de uso, de la edificacion,
las cargas aplicadas en cada tipo de columnas son las mismas para tanto el edificio del2
pisos, como para el de 8 pisos y de 4 pisos. Esto quiere decir, que las columnas disefiadas

para el edificio de cuatro pisos, y 8 pisos, se pueden utilizar en el edificio de 12 pisos. Por
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lo tanto, se tiene disefiado las columnas que van desde el 5to piso hasta el 12vo piso, y

faltaria disefiar los elementos que irian en los primeros 4 pisos. Los criterios de disefio son

los mismos que para el edificio de 4 pisos.

Pre dimensionamiento de Columnas:

Columnas Internas:

Tabla 70: Datos generales de columnas internas, edificacion 12 pisos.

COLUMNAS INTERNAS

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Carga Piso 6.78 | KN/m2
Carga Cubierta 5.45| kKN/m2
Dist entre ejes

en"y" 6.00 | m

Dist entre ejes

en "x" 6.00 | m
Area tributante 36.00 | m2

n° pisos la

Secc. 3.00 |u

n° pisos 2a

Secc. 4.00 |u

n° pisos 3a

Secc. 4.00|u
Cubierta 1.00 |u
Carga Piso 12-

8 936.73 |kN
Carga Piso 8-4 989.67 | KN
Carga Piso 4-1 997.92 | kKN
Carga total 2924.32 |kN
Long. Columna 3.50|m
Esbeltez fijada 75.00

Fcr para acero

Grado 50 228293.07 | KN/m2
Area req 0.01|m2

Las dimensiones obtenidas aproximadas son:



Tabla 71: Dimensiones y momentos de inercia, correspondientes a columnas internas.

Asumir tf>tw (seccidn compacta)

Limite esbeltez

Patin 13.49
Limite esbeltez

Alma 35.88

tf 16.00 | mm
tw 12.00 {mm
bfmax 431.57 |mm
bf asumido 360.00 | mm
N° patines 3.39|u

d 368.00 | mm
hmax 430.61 | mm
h asumido 400.00 | mm
N° almas 3.32|u
Area 15936.00 | mm2
IXx 424972032.00 | mm4
lyy 124468992.00 | mm4
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Si uno compara las dimensiones de las columnas entre cada edificio, como es normal estas

van aumentando.



Columnas esquineras:

Tabla 72: Datos generales de columnas esquineras, edificacion 12 pisos.

COLUMNAS ESQUINERAS

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Carga Piso 6.78 | KN/m2
Carga Cubierta 5.45| KN/m2
Dist entre ejes

en'"y" 6.00 | m

Dist entre ejes

en "x" 6.00 | m
Area tributante 9.00 |m2

n° pisos la

Secc. 3.00|u

n° pisos 2a

Secc. 4.00 |u

n° pisos 3a

Secc. 4.00 |u
Cubierta 1.00 |u
Carga Piso 12-

8 334.02 |kN
Carga Piso 8-4 385.39 | KN
Carga Piso 4-1 391.24 | kKN
Carga total 1110.65 |kN
Long. Columna 3.50|m
Esbeltez fijada 75.00

Fcr para acero

Grado 50 228293.07 | KN/m2
Area req 0.00 | m2

Las dimensiones obtenidas aproximadas son:

90
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Asumir tf>tw (seccidn compacta)
Limite esbeltez
Patin 13.49
Limite esbeltez
Alma 35.88
tf 14.00 | mm
tw 10.00 | mm
bfmax 377.62 | mm
bf asumido 350.00 | mm
N° patines 3.49]|u
d 292.00 | mm
hmax 358.84 | mm
h asumido 320.00 | mm
N° almas 4.18u
Area 12720.00 | mm2
Ixx 229592600.00 | mm4
lyy 100066000.00 | mm4

Tabla 73: Dimensiones y momentos de inercia, correspondientes a columnas esquineras.

Como para la edificacion de 4 pisos, y 8 pisos, una vez obtenidas las dimensiones y
sus propiedades fisicas, se debe revisar la resistencia nominal de cada elemento, teniendo
en cuenta el pandeo global. Adicionalmente, se debe verificar la resistencia nominal, donde
existe el cambio de seccion, es decir en la columna ubicada en el 5to piso. ElI cambio de
seccion en el 9no piso, se encuentra en las mismas condiciones que el cambio de seccion
en el 5to piso del edificio de 8 pisos que se disefid. Por ese motivo, solo se verificara el
cambio de seccion en el 5to piso.

Diseno de columnas:
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Columnas internas:

COLUMNAS INTERNAS
E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Dist entre ejes en "y" 6.00 | m
Dist entre ejes en "x" 6.00 | m
Area tributante 36 |m2
Carga ler Piso 2924.32 | kN
Carga 2do Piso 2674.84 | kN
Carga 5to Piso 1926.40 | kN
Carga 9no Piso 936.73 | kN
Long. Columna 3.50|m
) 0.90

Tabla 74: Cargas ejercidas en los elementos de analisis, en columnas internas.
Los resultados correspondientes al analisis de las columnas internas, ubicadas en el ler

piso fueron los siguientes:
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Gréfico 24: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columnas internas, de ler

piso.
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La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 35 fue la

siguiente:

Tabla 75: Resistencia nominal obtenida para las columnas internas, en ler piso.

ANALISIS COLUMNA ler PISO

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "x"

Ga (Superior) 5.5492
Gb (Inferior) 1
K 1.72
Esbeltez)x 36.86429876
Esbeltez)y 68.11700831
Fe 425309.9829 | KN/m2
Fcr 245556.1138 | KN/m2
Rn 3913.18223 | kN
®Rn 3521.864007 | KN
CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 1.6253
Gb (Inferior) 1
K 1.4
Esbeltez)x 30.00582457
Esbeltez)y 55.44407653
Fe 641957.6803 | KN/m2
Fcr 275343.2357 | KN/m2
Rn 4387.869804 | KN
®Rn 3949.082823 | kN

CUMPLE

Los resultados correspondientes al analisis de las columnas internas, ubicadas en el 2do

piso fueron los siguientes:
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Gréafico 25: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columnas internas, de

2do piso.
La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 36 fue la

siguiente:

ANALISIS COLUMNA 2do PISO
PANDEO GLOBAL
ANALISIS EN PORTICO EN "'x"
Ga (Superior) 5.5492
Gb (Inferior) 5.5492
K 2.3
Esbeltez)x 49.29528322
Esbeltez)y 91.08669716
Fe 237851.995 | KN/m2




Fcr 187944.3487 | KN/m2
Rn 2995.08114 | kN
®Rn 2695.573026 | KN
CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 1.6253
Gb (Inferior) 1.6253
K 1.5
Esbeltez)x 32.14909775
Esbeltez)y 59.40436771
Fe 559216.4682 | KN/m2
Fcr 266336.9619 | KN/m2
Rn 4244.345825 | kKN
®Rn 3819.911243 | KN

CUMPLE

Tabla 76: Resistencia nominal obtenida para las columnas internas en 2do piso.
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Los resultados correspondientes al analisis de las columnas internas en el 5to piso fueron

los siguientes:
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Gréfico 26: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columnas internas, de 5to

piso.
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La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 37 fue la

siguiente:

Tabla 77: Resistencia nominal obtenida para las columnas internas, en 5to piso.

ANALISIS COLUMNA ler CAMBIO

SECCION
PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "'x"
Ga (Superior) 2.08
Gb (Inferior) 3.8158
K 1.8
Esbeltez)x 38.57891731
Esbeltez)y 71.28524126
Fe 388344.7696 | KN/m2
Fcr 237753.0678 | KN/m2
Rn 3788.832889 | kN
®Rn 3409.9496 | kN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 0.29
Gb (Inferior) 1.0994
K 1.21
Esbeltez)x 25.93360552
Esbeltez)y 47.91952329
Fe 859392.8375 | KN/m2
Fcr 291455.2554 | KN/m2
Rn 4644.63095 | kN
®Rn 4180.167855 | KN

CUMPLE

El disefio se ve condicionado por la columna ubicada en el segundo piso, de forma

contraria, a lo que se vio anteriormente, en el edificio de 8 y 4 pisos.
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Columnas esquineras:

COLUMNAS ESQUINERAS
E 199947953 | KN/m2
Fy 344738 | KN/m2
Dist entre ejes en "y" 6.00 | m
Dist entre ejes en "x" 6.00 | m
Area tributante 9|/m2
Carga ler Piso 1110.65 | kN
Carga 2do Piso 1012.84 |kN
Carga 5to Piso 719.41 | kN
Carga 9no Piso 334.02 |kN
Long. Columna 3.50|m
) 0.90

Tabla 78: Cargas ejercidas en los elementos de analisis, en columnas esquineras.
Los resultados correspondientes al analisis de las columnas esquineras, ubicadas en el ler

piso fueron los siguientes:
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Grafico 27: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columnas esquineras, de

ler piso.



98

La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 38 fue la

siguiente:

Tabla 79: Resistencia nominal obtenida para las columnas esquineras, en ler piso.

ANALISIS COLUMNA ler PISO

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "x"

Ga (Superior) 14.2921
Gb (Inferior) 1
K 2
Esbeltez)x 52.10299072
Esbeltez)y 78.92204423
Fe 316825.4469 | KN/m2
Fcr 218625.3496 | KN/m2
Rn 2780.914447 | KN
®Rn 2502.823003 | kN
CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 4.4957
Gb (Inferior) 1
K 1.72
Esbeltez)x 44.80857202
Esbeltez)y 67.87295804
Fe 428374.0494 | KN/m2
Fcr 246152.7148 | KN/m2
Rn 3131.062532 | kKN
®Rn 2817.956279 | KN

CUMPLE

Los resultados correspondientes al analisis de las columnas esquineras, ubicadas en el 2do

piso fueron los siguientes:
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Gréafico 28: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columnas esquineras, de

2do piso.
La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 39 fue la

siguiente:



ANALISIS COLUMNA 2do PISO

PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "x"

Ga (Superior) 14.2921
Gb (Inferior) 14.2921
K 3.5
Esbeltez)x 91.18023376
Esbeltez)y 138.1135774
Fe 103453.2072 | KN/m2
Fcr 90728.46268 | KN/m2
Rn 1154.066045 | KN
®Rn 1038.659441 | KN
CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 4.4957
Gb (Inferior) 4.4957
K 2.16
Esbeltez)x 56.27122998
Esbeltez)y 85.23580777
Fe 271626.7549 | KN/m2
Fcr 202669.5572 | KN/m2
Rn 2577.956768 | KN
®Rn 2320.161091 | KN

CUMPLE
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Tabla 80: Resistencia nominal obtenida para las columnas esquineras en 2do piso.
Los resultados correspondientes al analisis de las columnas esquineras, ubicadas en el 5to

piso fueron los siguientes:
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Gréafico 29: Determinacion del factor de longitud efectiva (K), en columnas esquineras, de

5to piso.

La resistencia nominal, de acuerdo a los factores “K” obtenidos de la figura 40 fue la

siguiente:



ANALISIS COLUMNA ler CAMBIO

SECCION
PANDEO GLOBAL

ANALISIS EN PORTICO EN "'x"
Ga (Superior) 6.98
Gb (Inferior) 10.6362
K 2.82
Esbeltez)x 73.46521691
Esbeltez)y 111.2800824
Fe 159360.9209 | KN/m?2
Fcr 139400.9546 | KN/m2
Rn 1773.180143 | kN
®Rn 1595.862129 | KN

CUMPLE

ANALISIS EN PORTICO EN "y"
Ga (Superior) 1.58
Gb (Inferior) 3.0378
K 1.69
Esbeltez)x 44.02702716
Esbeltez)y 66.68912737
Fe 443717.5826 | KN/m2
Fcr 249036.5375 | KN/m2
Rn 3167.744757 | kN
®Rn 2850.970282 | KN

CUMPLE
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Tabla 81: Resistencia nominal obtenida para las columnas esquineras, en 5to piso.
De igual manera, el disefio se ve condicionado por la columna ubicada en el segundo piso.
Como se menciono anteriormente, el disefio de las columnas externas se presentar
posteriormente, ya que estas estan controladas por un requerimiento sismico.

Disefio de conexiones para cargas gravitacionales:

En el disefio estructural, con elementos en acero, se debe disefiar las uniones entre
los elementos del el piso, al igual que con las columnas. AISC separa las conexiones en
dos grupos, el primero son conexiones que pueden soportar cargas gravitacionales, y por
otro lado las conexiones que son disefiadas para soportar cargas sismicas o de viento. .
Segun la Norma Ecuatoriana de la Construccion, Capitulo 4, en las edificaciones de acero,

tradicionalmente se ha estado disefiando los poérticos de manera que estos sean Sismo
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resistentes. Sin embargo, se permite hacer una distincion en estos; es decir, que se puede
disefiar los pérticos internos, del edificio, para que estos soporten Unicamente cargas
gravitaciones, y que los porticos externos puedan soportar cargas gravitacionales y
sismicas. Por otro lado, la AISC Seismic Provisions Section E3, permite disefiar solo
ciertos porticos externos, para que estos soporten cargas gravitacionales y sismicas. En
estos casos, dichos pdrticos deben disefiarse para que ellos resistan toda la demanda
sismica. Entonces, en los porticos externos, hay unos que son sismo resistente y otros solo
resistentes a cargas gravitacionales. Por lo tanto, los porticos internos del edificio, se
disefiaran con conexiones a cortante o simples, los pdrticos externos gravitacionales, con
conexiones de momento. AISC Specifications diferentes opciones para cada tipo de
conexion.
Unidn a cortante:

- Conexion de placa final.

- Conexion con angulo simple.

- Conexion con angulo doble.

- Conexion de placa paralela.

- Conexion de asiento.

El concepto base del disefio, de conexiones a cortante es que se genere la libertad de giro
en los extremos del elemento; de esta manera, no existe una transmision de esfuerzos de
momento. Este efecto, se obtiene al unir inicamente el alma de extremidades del perfil a
los apoyos. En las uniones simples o de cortante, se conecta tnicamente el alma del perfil,
ya que es esta la seccidn que tiene mayor resistencia a este tipo de esfuerzos.

Union a momento:

- Conexion patin soldado — alma empernada.
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- Placa soldada — alma empernada.
- Placa empernada — alma empernada.

- Placa final de momento.

Al igual que las conexiones de cortante, las de momento deben soportar esfuerzos de
cortante. Sin embargo, la diferencia entre estas dos es radica en la libertad de giro en las
extremidades del elemento; el cual esta restringido para este tipo de conexiones. Esta
restriccion se logra al conectar tanto el patin inferior, como el superior, de manera directa
al apoyo, para asi generar una transmision de esfuerzos de momentos hacia los apoyos. De
igual manera, se observa que en este tipo de conexiones, no solo se conectan los patines,
sino que también el alma del perfil, por las mismas razones que las conexiones a cortante.
Sin importar el tipo de conexién que se disefie, para cada una se debe observar cuales son
los estados limites que acttan en ellas, de manera que cumplan la siguiente relacion:

R, < OR,
Donde, Ru es el esfuerzo demandante en la conexidn y Rn, la resistencia minima entre los
diferentes estados limites.

Disefio uniones a cortantes o simples:

Las conexiones de cortante, o simples se encuentran en las extremidades de las
vigas que hacen parte de los porticos internos. Por motivos de velocidad y facilidad de
montaje, estas conexiones seran de tipo placa paralela. De tal manera que esta misma,
venga soldada a la viga desde el taller de fabricacion. Como se mencioné anteriormente, se

debe analizar cuales son los estados limites, establecidos por AISC Specifications.
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Figura 16: Conexion de cortante tipo Placa Paralela de viga a columna.
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Figura 17: Conexion de cortante tipo Placa Paralela de viga a viga.
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Figura 18: Cortes para determinar el area de analisis, de la placa de conexion.

Estados limites:

1. Fluencia en cortante:

é.

105
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@Vp = 1.0 x 0.6F,A

Donde:

V.. Resistencia de fluencia a cortante.

F,: Esfuerzo de fluencia del acero.

Agy: Area de la seccion, plano AA’ (ver figura 51).

2. Ruptura en cortante:

@V, = 0.75 % 0.6F, Ay,

Dénde:

E,: Esfuerzo ultimo del acero.

Aga: Area de la seccion, plano BB’ (ver figura 51).

3. Aplastamiento / Desgarre:

Aplastamiento:

R, =24d, xt*F,

Donde:

R,,: Resistencia de la placa por aplastamiento.
dj: Diametro del perno.

t: Espesor de la placa.

E,: Esfuerzo ultimo del acero.

Desgarre:

R,=12L xt*F,

Donde:

R,,: Resistencia de la placa por desgarre.

L.: Distancia entre pernos o al borde exterior.

t: Espesor de la placa.



E,: Esfuerzo ultimo del acero.
La resistencia de la junta:

Ra lastamiento
@R, = 0.75[n * min( p )
" [ Rdesgarre

interior
Donde:
R,: Resistencia de la junta.

n: NUmero de pernos que existe en sentido de la falla.

Rapiastamiento- ReSistencia de la placa por aplastamiento.

Rgesgarre. Resistencia de la placa por desgarre.

4. Cortante de bloque:

R, = 0.6F,Apy, + UpsF Any < 0.6F,Agy, + UpsFyAne
Donde:

R,,: Resistencia de la conexion.

E,: Esfuerzo ultimo del acero.

A,,: Area neta sujeta a cortante.

Ups=1, esfuerzo de tension uniforme en la junta.

A, Area neta sujeta a tension.

Agy: Area del elemento sujeto a cortante.

5. Soldadura:

@R, = 0.75[0.6F,,,(1 + 0.5sin'>(6))]4,,
Donde:

R, : Resistencia de la soldadura.

E,,.: Resistencia Gltima de la soldadura.

6: Angulo de ataque de la soldadura.

aplastamiento

(R
+n*m1n(

107
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A,,: Area de la soldadura (4,, = te, * L).
teq. Espesor equivalente de la soldadura (t,, = t * cos(45°)).
L: Longitud del corddn de soldadura.
AISC Specifications estipula el tamafio minimo que debe tener la soldadura de acuerdo al
espesor que tenga el material que se quiera unir (ver Anexo 5).
6. Cizallamiento de pernos:

Q)Rn = Q)Fva

Donde:

R,,: Resistencia de un perno (ver Anexo 6).
Ap: Area nominal del perno.

E,: Resistencia nominal a cortante del perno.

Disefio uniones a momento:

\

Figura 19: Conexidn a momento tipo Placa soldada — Alma empernada, de viga a columna.
Este tipo de conexiones estan sometidos a los mismos estados limites indicados
anteriormente.

En el disefio gravitacional del sistema de piso, de acuerdo a la figura 1, existen cuatro tipos
de conexiones en total, dos a cortante, y dos a momento. Existen dos tipos de conexiones a

cortante, por la diferencia que existen entre las vigas secundarias, y de los ejes 2 y 3, con
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las vigas de los ejes B, C y D. Las dos conexiones a momento corresponden a las vigas de
los ejes 1 y 4 por un lado, y por otro las de los ejes A y E. Dichos esfuerzos se los
obtuvieron en el capitulo 1 del presente estudio.

Para poder realizar el analisis de cada estado limite, en primer lugar se debe obtener las
dimensiones minimas de la placa de conexién. AISC Specifications, Capitulo J, determina
cuales son los espaciamientos minimos que deben haber en la placa de conexion, ya sea
tanto entre los pernos, como de estos hacia los bordes de la placa (ver Anexo 7). La
distancia minima que debe haber entre los pernos, es:

Appin = 2 2/5 d,,; Distancia obligatoria.

dmin = 3dp; Distancia preferible

De la misma manera, de acuerdo a AISC Specifications, el diametro del agujero debe ser
2mm mayor al didmetro del perno. En caso de que este Gltimo sea superior a 22mm, el
agujero para el perno debe ser 3mm mayor (ver Anexo 8). Por lo tanto las dimensiones

minimas de la placa de conexion fueron las siguientes:

Disefio de Placa
Distancia minima filo 2.20{cm
Distancia minima entre
pernos 4.80|cm
Distancia maxima 4.80|cm
Lp minima 10.00 |cm
Ap minima 5.00|cm

Tabla 82: Resistencia de conexién por fluencia de cortante.
Los resultados obtenidos para la conexion de las vigas secundarias, y de los ejes 2 y 3,
fueron los siguientes, de acuerdo a cada estado limite:

V, = 37.70 kN
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Fluencia por cortante
Fy 344737.85 | KN/m2
Ag necesaria 1.82|cm2
Lp 10.00 | cm
Tp 0.40 | cm
Ag real 4.00| cm2
) 1.00
®Rn 82.74 | kN

Tabla 83: Resistencia de conexion por fluencia de cortante.

Ruptura por cortante
Fu 448159.21 | KN/m2
Ag necesaria 1.87 |cm2
Lp 10.00 | cm
Tp 0.40|cm
Cantidad pernos 2.00|u
Diametro agujero 1.80 |cm
Ag real 2.56 | cm2
) 0.75
®Rn 51.63 | KN

Tabla 84: Resistencia de conexion por ruptura de cortante.

Aplastamiento

Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40 |cm
db 1.60 |cm

D 0.75

®Rna 51.63 | kN

Desgarre

Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40 |cm
Lc (ext) 1.60|cm
Lc (int) 3.20|cm

D 0.75

Rnd (ext) 34.42 | kN
Rnd (int) 68.84 | kN
®Rnd (junta) 129.07 | KN

Tabla 85: Resistencia de conexion aplastamiento y desgarre.



Cortante de bloque

Fu 448159.21 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Anv 3.00|cm2
Ubs 1.00

Ant 0.64 | cm2
Agv 4.00|cm2
Limite Rn 111.42 | kKN
Rn 109.35| kN

D 0.75

®Rn 82.01 [kN
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Tabla 86: Resistencia de conexidn por cortante de blogue.

Tabla 87: Resistencia de conexién por soldadu

Soldadura
Fexx 413685.42 | KN/m2
0 90.00 | °
) 0.75
Lp 10.00 | cm
Aw requerido 1.35|cm2
teq requerido 0.14|cm
t requerido 0.19|cm
t minimo 0.30 |cm
teq real 0.21|cm
Aw real 2.12|cm2
®Rn real 59.24 | kN

ra.

Cizallamiento de pernos

Tabla 88:

Fv 372000.00 | KN/m2
Ab 1.01|cm2
db necesaria 0.57 {cm
db real/perno 1.60 |cm
Ab real 2.01|cm2
d 0.75

®Rn perno 56.10 | KN
Cantidad pernos 2.00|u
®Rn total 112.19 [kN

Resistencia de conexion por cizallamiento de pernos.

Para este ultimo estado limite, con un solo perno se cumplia cubriendo el esfuerzo

demandante; sin embargo, se decidid incluir un perno adicional, para de esta manera darle

una mayor estabilidad a la conexion.
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Por otro lado, los resultados correspondientes, para las vigas de los ejes B, C y D, fueron

los siguientes:

V, = 75.41 kN
Fluencia por cortante
Fy 344737.85 | KN/m2
Ag necesaria 3.65|cm2
Lp 13.00|cm
Tp 0.40 |cm
Ag real 5.20|cm2
) 1.00
ORn 107.56 | kKN
Tabla 89: Resistencia de conexion en fluencia por cortante.

Ruptura por cortante

Fu 448159.21 | KN/m2
Ag necesaria 3.74|cm2
Lp 13.00|cm
Tp 0.40 |cm
Cantidad pernos 2.00|u
Didmetro agujero 1.80|cm
Ag real 3.76|cm2
) 0.75
®Rn 75.83 | kN
Tabla 90: Resistencia de conexion en ruptura por cortante.
Aplastamiento
Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40 |cm
db 1.60|cm
) 0.75
®Rna 51.63 | kN
Desgarre
Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40|cm
Lc (ext) 2.35|cm
Lc (int) 4.70|cm
) 0.75
Rnd (ext) 50.55 | kN
Rnd (int) 101.10 | KN
®Rnd (junta) 153.27 | KN

Tabla 91: Resistencia de conexion aplastamiento y desgarre.



Cortante de bloque
Fu 448159.21 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Anv 4.20 |[cm2
Ubs 1.00
Ant 0.64 | cm2
Agv 5.20|cm2
Limite Rn 136.24 | KN
Rn 141.62 | KN
() 0.75
®Rn 106.21 | KN

Soldadura
Fexx 413685.42 | KN/m2
0 90.00|°
) 0.75
Lp 13.00 | cm
Aw requerido 2.70|cm2
teq requerido 0.21|cm
t requerido 0.29|cm
t minimo 0.30 |cm
teq real 0.21|cm
Aw real 2.76|cm2
®Rn real 77.01 | kN

Tabla 93: Resistencia de conexion por soldadu

Cizallamiento de pernos

Fv 372000.00 | KN/m2
Ab 2.03|cm2
db necesaria 0.80|cm

db real/perno 1.60 |cm
Ab real 2.01|cm2
) 0.75

®Rn perno 56.10 | kN
Cantidad pernos 2.00|u
®Rn total 112.19| kN
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Tabla 92: Resistencia de conexion por cortante de bloque.

Tabla 94: Resistencia de conexion por soldadura.

El andlisis correspondiente a la conexién en momento, es el mismo que para la

conexion de cortante. De acuerdo con la figura 52, la Unica diferencia es la soldadura de

placas en el patin inferior y superior, para de esta manera transmitir esfuerzos de flexion,
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de la viga a la columna. Por lo tanto, los resultados correspondientes a las vigas de los ejes

1y 4, fueron los siguientes:

V, = 35.13 kN

T, = 242.29 kN

Tabla 95: Resistencia de conexion por fluencia de cortante

Tabla 96: Resistencia de conexion por ruptura de cortante.

Fluencia por cortante

Fy 344737.85 | KN/m2
Ag necesaria 1.82|cm2
Lp 10.00 | cm
Tp 0.40|cm
Ag real 4.00| cm2
) 1.00

®Rn 82.74 | KN

.Ruptura por cortante

Fu 448159.21 | KN/m2
Ag necesaria 1.87 | cm2
Lp 10.00 |cm
Tp 0.40|cm
Cantidad pernos 2.00|u
Didmetro agujero 1.80 | cm
Ag real 2.56 | cm2
) 0.75

ORn 51.63 |kN

Aplastamiento

Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40|cm
db 1.60|cm

D 0.75

®Rna 51.63 | kN

Desgarre

Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40 |cm
Lc (ext) 1.60 |cm
Lc (int) 3.20{cm

D 0.75

Rnd (ext) 34.42 | kN
Rnd (int) 68.84 | kN
®Rnd (junta) 129.07 |kN




Tabla 97: Resistencia de conexion aplastamiento y desgarre.

Tabla 98: Resistencia de conexion por cortante de bloque.

Tabla 99:

Tabla 100: Resistencia de soldadura de placa de conexion al patin.

Cortante de bloque

Fu 448159.21 | kN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Anv 3.00 | cm2
Ubs 1.00

Ant 0.64 | cm2
Agv 4.00 |[cm2
Limite Rn 111.42 | kN
Rn 109.35| kN

() 0.75

®Rn 82.01 |kN

Soldadura
Fexx 413685.42 | KN/m2
0 90.00|°
) 0.75
Lp 10.00 | cm
Aw requerido 1.35|cm2
teq requerido 0.14|cm
t requerido 0.19|cm
t minimo 0.30|cm
teq real 0.21|cm
Aw real 2.12|cm2
®Rn real 59.24 | kKN
Resistencia de soldadura de placa de conexidn al alma.
Soldadura
Fexx 413685.42 | KN/m?2
0 90.00|°
D 0.75
Lp 11.00 | cm
Aw requerido 8.68 | cm2
teg requerido 0.79 {cm
t requerido 1.12 |cm
t real 1.20|cm
teq real 0.85|cm
Aw real 9.33|cm2
®Rn real 260.64 | kN
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Cizallamiento de pernos
Fv 372000.00 | KN/m2
Ab 1.01|cm2
db necesaria 0.57|cm
db real/perno 1.60 |cm
Ab real 2.01|cm2
) 0.75
®Rn perno 56.10 |[kN
Cantidad pernos 2.00|u
®Rn total 112.19 |kKN

Tabla 101: Resistencia de conexion por cizallamiento de pernos.
Por otro lado, se tiene la conexion de momento correspondiente a las vigas de los ejes Ay

E. Los resultados, para dichos elementos, fueron los siguientes:

V, = 53.98 kN
T, = 380.25 kN
Fluencia por cortante
Fy 344737.85 | KN/m2
Ag necesaria 2.61|cm2
Lp 11.00 | cm
Tp 0.40 |cm
Ag real 4.40|cm2
D 1.00
®Rn 91.01 | KN
Tabla 102: Resistencia de conexion por fluencia de cortante.
Ruptura por cortante
Fu 448159.21 | KN/m2
Ag necesaria 2.68 | cm2
Lp 11.00|cm
Tp 0.40 |cm
Cantidad pernos 2.00|u
Diametro agujero 1.80|cm
Ag real 2.96 | cm2
D 0.75
®Rn 59.69 | KN

Tabla 103: Resistencia de conexion por ruptura de cortante.



Aplastamiento

Fu 448159.21 | kN/m2
Tp 0.40 |cm

db 1.60 |cm

D 0.75

®Rna 51.63 | kN

Desgarre

Fu 448159.21 | KN/m2
Tp 0.40|cm
Lc (ext) 1.85|cm
Lc (int) 3.70|cm

D 0.75

Rnd (ext) 39.80 | kN
Rnd (int) 79.59 | kN
®Rnd (junta) 137.14 | kKN

Tabla 104: Resistencia de conexion aplastamiento y desgarre

Cortante de bloque

Fu 448159.21 | kN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Anv 3.40 | cm2
Ubs 1.00

Ant 0.64 | cm2
Agv 4.40|cm2
Limite Rn 119.69 | kN
Rn 120.11 | kKN

() 0.75

®Rn 90.08 | KN

Tabla 105: Resistencia de conexion por cortante de bloque.

Soldadura
Fexx 413685.42 | KN/m2
0 90.00|°
D 0.75
Lp 11.00 |cm
Aw requerido 1.93|cm2
teq requerido 0.18|cm
t requerido 0.25|cm
t real 0.30|cm
teq real 0.21|{cm
Aw real 2.33|cm2
®Rn real 65.16 | kKN

Tabla 106: Resistencia de soldadura de placa de conexion al alma.
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Soldadura
Fexx 413685.42 | KN/m2
0 90.00|°
D 0.75
Lp 11.00 | cm
Aw requerido 13.62 | cm2
teq requerido 1.24 | cm
t requerido 1.75|cm
t real 1.80 |cm
teq real 1.27 |cm
Aw real 14.00 | cm2
®Rn real 390.95 | kN

Tabla 107: Resistencia de soldadura de placa de conexion al patin.

Cizallamiento de pernos
Fv 372000.00 | KN/m2
Ab 1.45|cm2
db necesaria 0.68 |cm
db real/perno 1.60 |cm
Ab real 2.01|cm2
d 0.75
®Rn perno 56.10 | kN
Cantidad pernos 2.00|u
®Rn total 112.19| kN

Tabla 108: Resistencia de conexion por cizallamiento de pernos.
En cada estado limite analizado, se puede observar que se tiene la relacion @V,, > V;,. En la
mitad de los casos, es decir para las vigas en los ejes 1 a 4, y vigas secundarias, la placa de
conexion tiene las dimensiones minimas. Sin embargo para las vigas en los ejes A a E, la
placa de conexién es mas larga. En este ultimo caso, el estado limite que controlé el disefio
de ella, fue la ruptura por cortante; es decir que este estado obligd que la longitud sea
mayor. Por otro lado, el tamafio de la soldadura de la placa, que conecta el alma de la viga
al apoyo es el minimo requerido por AISC Specifications. Sin embargo, la soldadura de las
placas que conectan los patines, de las vigas, al apoyo es mayor, ya que la fuerza que debe

soportar es superior.
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Determinacion de Cargas Sismicas:

La costa ecuatoriana hace parte del Cinturén de Fuego del Pacifico, esto significa
que se encuentra en una zona de alto riesgo sismico; por lo tanto, se deben construir
estructuras que sean capaces de resistir dichos movimientos teltricos. En esta seccion se
determinaran las fuerzas correspondientes al sismo de disefio, que se aplicaran en las 3
edificaciones disefiadas. La Norma Ecuatoriana de la Construccion, es el organismo que
determina las reglamentaciones, y establece los limites a considerar para el disefio de
edificaciones. De acuerdo a esta misma, Capitulo 2, el “disefio sismico se hace para el
sismo de disefio, evento sismico que tiene una probabilidad del 10% de ser excedido en 50
afios, equivalente a un periodo de retorno de 475 anos” (2015). Sin embargo, la
importancia, o el uso que vaya a tener la edificacion pueden hacer que esa probabilidad
varie. De igual manera, existen otros aspectos caracteristicos de la edificacion, los cuales
se explicaran posteriormente en el andlisis. Otro aspecto que se debe tener en cuenta
durante el analisis, es el cumplimiento de las derivas de piso; es decir, la variacion del
desplazamiento del piso superior con respecto al desplazamiento del piso inferior.

En el Capitulo 2, de la noma mencionada anteriormente, se especifican dos
métodos para poder realizar el disefio sismico de una estructura. El primero se trata del
disefio basado en fuerzas (DBF), y el segundo es el disefio basado en desplazamientos
(DBD). En este caso, para el andlisis de las tres edificaciones, se decidié hacer con el
primer método, disefio basado en fuerzas. “Las estructuras deben disefiarse para resistir
fuerzas sismicas provenientes de las combinaciones horizontales actuantes, para
determinar los efectos relacionados” (NEC, 2015). En el uso de este método, se puede
tener tres tipos de analisis, estatico, dinamico espectral, y dinamico paso a paso con el
tiempo; en este caso, se realizd el anélisis estatico.

Periodo de retorno y espectros de aceleracion;
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En la norma publicada a inicios de este ano, se encuentran curvas de peligrosidad
sismica a diferentes periodos estructurales; las cuales son Unicas para cada ciudad. Estas
curvas permiten obtener espectros sismicos correspondientes a las probabilidades de
excedencia que se desee disefiar; ya que muestran las aceleraciones correspondientes a
diferentes periodos estructurales (PGA, 1s, 0.5s, 0.2s y 0.1s). Las tres edificaciones
estuvieron sometidas a tres sismos diferentes, con una probabilidad de excedencia de 5%,
10%, y 20% en un periodo de 50 afios. Cada una de estas probabilidades corresponde a un
periodo de retorno especifico; el cual esta definido por la siguiente ecuacion:

Poc(D) = (1= Poc(D) = 1= Page(8)
Donde:
P,.(t): Probabilidad de ocurrencia en el tiempo t.
P,..(t): Probabilidad de excedencia en el tiempo t.
T,-: Periodo de retorno anual de excedencia del sismo.
Las curvas de peligro sismico, establecidas en la Norma Ecuatoriana de la Construccion,
son en funcion de la probabilidad de excedencia en un periodo de 1 ano. Por lo tanto se
debe calcular en un primer lugar, con las probabilidades fijadas, en un periodo t=50 afios,
el periodo de retorno correspondiente a cada una. Una vez obtenido esto, se puede calcular
la probabilidad de excedencia en un periodo de 1 afio, escala utilizada en las curvas de

peligro sismico.

Probabilidad de | Probabilidad de Peri Tiempo de
. . eriodo t
excedencia ocurrencia retorno
0.05 0.95 50 975
0.1 0.9 50 475
0.2 0.8 50 225

Tabla 109: Periodos de retorno.
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Tiempo de . Probabilidad de | Probabilidad de
Periodo t . )
retorno ocurrencia excedencia
975 1] 0.998975186 0.001024814
475 1] 0.997896951 0.002103049
225 1| 0.995556972 0.004443028

Tabla 110: Probabilidades de ocurrencia y de excedencia para un periodo t=1 afio.

Como se menciond anteriormente, las curvas de peligro sismico son diferentes para cada

ciudad. Por lo tanto se debe definir la ubicacion del proyecto, en este caso se decidid

hacerlo en la ciudad de Quito, Ecuador. Con la ayuda de dichas curvas, y la tasa anual de

excedencia se puede obtener el espectro sismico correspondiente:

TASA ANUAL DE EXCEDENCIA

Curvas de Peligro Sismico para QUITO (-0.2; —78.51) a
diferentes Periodos Estructurales

—

ey
P——_

0. X ] T2

ACELERACION (g)

Figura 15: Curvas de Peligro Sismico para Quito (Periodo de retorno 975 afios).

En la figura 47, se puede observar como, con la ayuda de la tasa anual de

excedencia requerida se pueden obtener las diferentes aceleraciones correspondientes a

cada periodo estructural. Al graficar estos diversos puntos, se logra obtener el espectro

sismico de disefio correspondiente al periodo de retorno querido, en roca.

Probabilidad de excedencia 5%
Periodo Aceleracion
0 0.54
0.1 1.3
0.2 1.25
0.5 0.645
1 0.3

Tabla 111: Aceleraciones correspondientes a diferentes periodos estructurales (Periodo de

retorno 975 afios).
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A partir de los valores de aceleracion PGA, y la aceleracion Sa, para un periodo T=0.1s, se
debe realizar el espectro de disefio elastico correspondiente para cada periodo de retorno.
De acuerdo al capitulo de Disefio Sismo Resistente, el valor que se determina como PGA
para el periodo de retorno requerido, se obtiene el valor de la zona sismica (Z). A partir de
este factor, y del suelo en donde se vaya a realizar el proyecto se puede obtener dicho
espectro de disefio. Las aceleraciones correspondientes a cada periodo de retorno que se

realizo el analisis, fueron las siguientes:

Curvas de Peligro Sismico para QUITO (-0.2; —78.51) a
diferentes Periodos Estructurales

1s
0.2s

0.1s

0.001

TASA ANUAL DE EXCEDENCIA

1074F

1075 - :
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1[0 12

ACELERACION (g)

Figura 16: Curvas de Peligro Sismico para Quito (Periodo de retorno 475 afios).

Probabilidad de excedencia 10%
Periodo Aceleracion
0 0.445
0.1 1.025
0.2 1
0.5 0.505
1 0.29

Tabla 112: Aceleraciones correspondientes a diferentes periodos estructurales (Periodo de

retorno 475 afios).
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Probabilidad de excedencia

10%

1.2
& 1 ﬁ-\
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£ . \
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2

Periodo estructural (s)

Gréfico 37: Espectro sismico de disefio correspondiente a un periodo de retorno de 475
afos.

Espectro sismico para un periodo de retorno de 225 afios:

Curvas de Peligro Sismico para QUITO (-0.2; —78.51) a
diferentes Periodos Estructurales

PGA
0.5s
< 0.1 1s
z 5
= 0.2s
8 0.1
S o001k 0.1s
%
= -
=
2
=
Z o001} :
z N ]
“
< N
v
< \
= 107k 3
\\
i i ‘ i i
10%.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 12

ACELERACION (g)

Figura 17: Curvas de Peligro Sismico para Quito (Periodo de retorno 225 afios).

Probabilidad de excedencia 20%
Periodo Aceleracion
0 0.34
0.1 0.775
0.2 0.75
0.5 0.36
1 0.17

Tabla 113: Aceleraciones correspondientes a diferentes periodos estructurales (Periodo de

retorno 225 afios).
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Probabilidad de excedencia
20%
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Gréfico 38: Espectro sismico de disefio correspondiente a un periodo de retorno de 225
afios.
Una vez obtenida esta informacién se debe construir el espectro de disefio elastico.
En el analisis sismico de una estructura se debe realizar el analisis estatico y dinamico, sin
embargo en el mismo capitulo de la Norma Ecuatoriana de la Construccion, establece que
Unicamente es obligatorio realizar el andlisis dinAmico en caso de que se utilicen
disipadores de energia o la estructura sea irregular tanto en planta como en elevacion.

Los espectros de disefio eléastico obtenidos para cada periodo de retorno fueron los

siguientes:

Espectro elastico de disefio para una
probabilidad de excedencia del 5%

2
1

0.5
0

Aceleracion (g)

0 0.5 1 1.5 2
Periodo (s)

Gréafico 39: Espectro de disefio elastico para una probabilidad de excedencia de 5%.
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Espectro elastico de disefio para una
probabilidad de excedencia del 10%

1.5

1

0.5

Aceleracion (g)

0 0.5 1 1.5 2
Periodo (s)

Gréafico 40: Espectro de disefio elastico para una probabilidad de excedencia de 10%.

Espectro elastico de disefio para una
probabilidad de excedencia del 20%

—_

Aceleracion (g)

e F
[ SN N A

0 0.5 1 1.5 2
Periodo (s)

Gréfico 41: Espectro de disefio elastico para una probabilidad de excedencia de 20%.

En el célculo de fuerzas, como se mencioné anteriormente, intervienen varios
aspectos; uno de ellos es la aceleracién obtenida de acuerdo al espectro sismico,
correspondiente al periodo de vibracion de la estructura. Entre estos aspectos, esta el
coeficiente de importancia (1), el factor de reduccion (R), coeficiente de elevacion (¢e),
coeficiente de planta (¢pp), y la masa reactiva de la edificacion (W). El disefio sismico,
segin la Norma Ecuatoriana de la Construccion “basa su calculo de la amplificacion de las
fuerzas sismicas en el calculo directo [...] del cortante basal” (Merino, 2014). Esta fuerza,
es la representacion de la fuerza total generada por un evento sismico en la edificacion:

_184(Ta)
~ RO.0,
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Coeficiente de importancia:

El coeficiente de importancia depende directamente del uso que se vaya a dar a la
estructura. De acuerdo con la Norma Ecuatoriana de la Construccion, existen 3 categorias:
edificaciones esenciales, estructuras de ocupacion especial, y otras estructuras, variando
entre 1y 1,5 (ver Anexo 5). El objetivo, de este factor, es de aumentar la demanda sismica
en ciertas estructuras. En caso de que haya un evento de estos, las estructuras especiales o
esenciales son las que deberian permanecer casi intactas, o haber sufridos danos minimos o
superficiales, y asi de esta manera, se pueden mantener funcionales.

Coeficiente de elevacion, y de planta:

El coeficiente de elevacion y planta, son coeficientes que depende directamente de
la geometria que vaya a tener la edificacion. Estos dos factores toman valores inferiores o
iguales a 1, dependiendo de la regularidad que tengan. En el coeficiente de elevacion, se
examina la regularidad que tenga el edificio a lo largo de su altura. Este coeficiente toma
un valor de 1 cuando la geometria en elevacion, o en planta, no presenta ningun tipo de
irregularidad (ver Anexo 6). La Norma Ecuatoriana de la Construccion estipula que existen
3 0 4 tipos de irregularidades tanto en planta, como en elevacion, tales como:
Irregularidades en elevacion:

- Piso flexible.
- Distribucién de masa.

- lrregularidad de geometria.

Irregularidades en planta:
- lrregularidad torsional.
- Retrocesos excesivos en las esquinas.

- Discontinuidad en el sistema de piso.
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- Ejes estructurales no paralelos.

En la figura 1, se puede ver que existe simetria, ortogonalidad en los ejes principales, y se
mantienen las distancias entre ellos. “Cuando una estructura no contempla ninguno de los
tipos de irregularidades [...], en ninguno de sus pisos, ¢p tomard el valor de 1”7 (NEC,
2015). De igual manera, en la figura 2, se puede observar que se mantienen las alturas
entre los pisos, las masas son constantes; por lo tanto, bajo las mismas condiciones la
Norma Ecuatoriana de la Construccion establece que ¢e toma el valor de 1.
Factor de Reduccion sismica (R):
El factor de reduccidon sismica depende del tipo de estructura, de suelo, del periodo
de vibracidn, factores de ductilidad, entre otros.
“El factor R permite una reduccion de las fuerzas sismicas de disefio, lo cual es
permitido siempre que las estructuras, y sus conexiones se disefien para desarrollar
un mecanismo de falla previsible, y con la ductilidad, donde el dafio se concentre
en secciones especialmente detalladas para funcionar como rotulas plasticas.”
(NEC, 2015).
El factor R se divide en dos grupos estructurales; el primero corresponde a sistemas
estructurales ductiles, y el segundo a sistemas estructurales de ductilidad limitada. A cada
tipo estructural, le corresponde un valor especifico de “R”.
El sistema estructural de los tres edificios disenados, corresponde a “porticos especiales
sismo resistentes, de acero laminado en caliente o con elementos armados de
placas.”(NEC, 2015); es decir a un factor de reduccion sismica de 8 (ver Anexo 7).
Periodo de Vibracion de la estructura (Ta):
El periodo de vibracion de la estructura permite determinar, con el espectro

sismico, la aceleracion sismica correspondiente. La Norma Ecuatoriana de la Construccion
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estipula dos métodos para definir, de manera aproximativa, el periodo de vibracién. Dicho
periodo, refiere al tiempo necesario para completar una oscilacion completa del primer
modo de vibracion, o modo de vibracion principal. Se utilizé el primer método explicado
en la norma, la cual define al periodo T como:

T = C¢hy
Donde:
T: Periodo de vibracion.
C,: Coeficiente que depende del tipo de edificio.
h,: Altura maxima de la edificacion de n pisos, medida desde la base de la estructura, en
metros.
a: ver Anexo 8.

Los periodos de vibracion para cada edificacion fueron los siguientes:

Calculo periodo aproximativo de la estructura (Edificio 4 pisos)
Ta(s) |Ct a |hedificio(m) |n° pisos h / piso (m)
0.595| 0.072| 0.8 14 4 3.5
Tabla 114: Periodo de vibracion correspondiente al edificio de 4 pisos.

Calculo periodo aproximativo de la estructura (Edificio 8 pisos)
Ta(s) |Ct a |hedificio (m) n° pisos h / piso (m)
1.035| 0.072]| 0.8 28 8 3.5
Tabla 115: Periodo de vibracion correspondiente al edificio de 8 pisos.

Calculo periodo aproximativo de la estructura (Edificio 12 pisos)
Ta(s) |[Ct a | hedificio (m) n° pisos h / piso (m)
1.432| 0.072| 0.8 42 12 3.5
Tabla 116: Periodo de vibracién correspondiente al edificio de 12 pisos.

Carga sismica reactiva (W):
“La carga sismica W representa la carga reactiva por sismo” (NEC, 2015). Para el

caso general, dicha carga se considera Unicamente como la carga muerta total de la
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estructura. Esta misma va a variar segun la intensidad que vaya a tener el evento sismico,
ya que las dimensiones de los elementos van a ser diferentes para cada caso.
Célculo del cortante basal:

Una vez obtenidos los valores correspondientes de cada uno de los diferentes
factores, se puede obtener el valor del cortante basal. Los resultados obtenidos fueron los
siguientes:

Edificio de 4 pisos:

Calculo Corte basal total
(Probabilidad de
excedencia 5%)

W 6325.85 | kN

Ta 0.59 s

Sa 1.46|g

de 1.00

®p 1.00

Zona sismica 0.54

Tipo de

subsuelo D

Coeficiente | 1.00

Coeficiente

R 8.00

Vv 1151.30 | kN

Tabla 117: Cortante basal para el edificio de 4 pisos, con una probabilidad de excedencia

del 5%.

Calculo Corte basal total
(Probabilidad de
excedencia 10%)

w 6245.23 | KN
Ta 0.59 (s
Sa 1.23 |9
de 1.00
dp 1.00
Zona sismica 0.45
Tipo de

subsuelo D
Coeficiente | 1.00
Coeficiente

R 8.00
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Tabla 118: Cortante basal para el edificio de 4 pisos, con una probabilidad de excedencia

v | 960.20 | kN |
del 10%.

Calculo Corte basal total
(Probabilidad de
excedencia 20%)

W 6162.60 | kN
Ta 0.59 (s
Sa 0979
de 1.00

®p 1.00
Zona sismica 0.34
Tipo de

subsuelo D
Coeficiente | 1.00
Coeficiente

R 8.00

Vv 747.22 | KN

Tabla 119: Cortante basal para el edificio de 4 pisos, con una probabilidad de excedencia
del 20%.

Edificio 8 pisos:

Céalculo Corte basal total
(Probabilidad de excedencia

5%)
W 14576.92 | kN
Ta 1.04 s
Sa 1.07 |9
e 1.00
dp 1.00
Zona sismica 0.54
Tipo de
subsuelo D
Coeficiente | 1.00
Coeficiente R 8.00
Vv 1956.04 | kN

Tabla 120: Cortante basal para el edificio de 8 pisos, con una probabilidad de excedencia

del 5%.
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Calculo Corte basal total
(Probabilidad de excedencia
10%)

W 14137.70 | kN

Ta 1.04|s

Sa 0.83|9g

De 1.00

dp 1.00

Zona sismica 0.45

Tipo de

subsuelo D

Coeficiente | 1.00

Coeficiente R 8.00

Vv 1466.19 | kKN

Tabla 121: Cortante basal para el edificio de 8 pisos, con una probabilidad de excedencia

del 10%.

Calculo Corte basal total
(Probabilidad de excedencia
20%)

W 13720.67 | kN

Ta 1.04|s
Sa 0.63|g
De 1.00

dp 1.00
Zonasismica  |0.34

Tipo de

subsuelo D
Coeficiente | 1.00
Coeficiente R 8.00

\ 1075.87 | kN

del 20%.

Tabla 122: Cortante basal para el edificio de 8 pisos, con una probabilidad de excedencia




Edificio 12 pisos:

Calculo Corte basal total
(Probabilidad de excedencia

5%)
W 25212.16 | kN
Ta 143]s
Sa 0.77590 | g
de 1.00
®p 1.00
Zona sismica 0.54
Tipo de subsuelo | D
Coeficiente | 1.00
Coeficiente R 8.00
\Y 2445.26 | kN
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Tabla 123: Cortante basal para el edificio de 12 pisos, con una probabilidad de excedencia

del 5%.

Céalculo Corte basal total

(Probabilidad de excedencia

10%)
W 23591.37 |kN
Ta 1.43]s
Sa 0.60|g
de 1.00
®p 1.00
Zona sismica 0.45
Tipo de subsuelo | D
Coeficiente | 1.00
Coeficiente R 8.00
\Y/ 1768.17 | kKN

Tabla 124: Cortante basal para el edificio de 12 pisos, con una probabilidad de excedencia

del 10%.
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Calculo Corte basal total
(Probabilidad de excedencia

20%)
w 21908.98 | kN
Ta 143]s
Sa 0.45|¢g
de 1.00
dp 1.00

Zona sismica 0.34
Tipo de subsuelo | D

Coeficiente | 1.00
Coeficiente R 8.00
Vv 1241.69 | kN

Tabla 125: Cortante basal para el edificio de 12 pisos, con una probabilidad de excedencia
del 20%.

Dentro del calculo de la fuerza basal, para cada caso, se determind la zona sismica en

donde se realizo el proyecto, al igual que el tipo de subsuelo (ver Anexo 9).

Célculo de fuerzas laterales:

Anteriormente, se menciond que el cortante basal corresponde a la fuerza total
generada por el sismo en la edificacion; es decir, que dicha fuerza se puede descomponer,
en fuerzas laterales puntuales, que se apliquen en cada piso, sabiendo que la sumatoria de
dichas fuerzas corresponda al cortante basal. El disefio basado por fuerzas (DBF), estipula
que la fuerza aplicada en el piso n, esta dada por la siguiente ecuacion:

wichs

=—*X
Yic1 Wihgc

Ey

Donde:

Fx: Fuerza lateral en el piso x de la estructura.

w,. Peso asignado al piso o nivel x de la estructura, siendo una fraccion de la carga
reactiva W.

w;: Peso asignado al piso o nivel i de la estructura, siendo una fraccion de la carga reactiva

W.
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n: NUmero de pisos de la estructura.

hi: Altura del piso i de la estructura.

hx: Altura del piso x de la estructura.

K: Coeficiente relacionado con el periodo de vibracion de la estructura T (k=1, ver Anexo
10).

Los resultados obtenidos para cada caso, fueron los siguientes:

Edificio de 4 pisos:

Distribucién vertical
fuerzas sismicas

k 1.00

F1 308.04 | kN

F2 308.04 | kN

F3 308.04 | kN

F4 227.20 | kN

Tabla 126: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

del 5%.

Distribucién vertical
fuerzas sismicas

k 1.00

F1 256.83 | kN

F2 256.83 | kN

F3 256.83 | kN

F4 189.70 | KN

Tabla 127: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

del 10%.

Distribucién vertical
fuerzas sismicas

k 1.00

F1 199.85 | kN
F2 199.85 | KN
F3 199.85 | KN
F4 147.67 | KN
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Tabla 128: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

Edificio 8 pisos:

del 20%.

Distribucién vertical fuerzas
sismicas

k 1.00

F8 180.22 | kN
F7 252.53 | kN
F6 252.53 | kN
F5 252.53 | kN
F4 254.56 | kN
F3 254.56 | KN
F2 254.56 | kN
F1 254.56 | KN

Tabla 129: Distribucién vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

del 5%.

Distribucién vertical fuerzas
sismicas

k 1.00

F8 135.72 | kN
F7 188.04 | KN
F6 188.04 | kN
F5 188.04 | kN
F4 191.59 | KN
F3 191.59 | kN
F2 191.59 | KN
F1 191.59 | kN

Tabla 130: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

del 10%.



Distribucién vertical fuerzas
sismicas

k 1.00

F8 100.43 | kN
F7 137.80 | kN
F6 137.80 | kN
F5 137.80 | kN
F4 140.51 | kN
F3 140.51 | KN
F2 140.51 | kN
F1 140.51 | KN
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Tabla 131: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

Edificio 12 pisos:

del 20%.

Distribucién vertical fuerzas
sismicas

k 1.00
F12 141.72 |kN
F11 205.45 | KN
F10 205.45 | kN
F9 205.45 | kKN
F8 207.41 | kN
F7 207.41 | kN
F6 207.41 | kN
F5 207.41 | kN
F4 214.39 | kKN
F3 214.39 | kN
F2 214.39 | kN
F1 214.39 | kKN

Tabla 132: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

del 5%.



Distribucion vertical fuerzas

sismicas

k 1.00

F12 98.92 | kN
F11 137.56 |kN
F10 137.56 |kN
F9 137.56 kN
F8 140.28 |kN
F7 140.28 [kN
F6 140.28 |kN
F5 140.28 [kN
F4 153.32 [kN
F3 153.32 |kN
F2 153.32 | kN
F1 153.32 [kN
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Tabla 133: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

del 10%.

Distribucion vertical fuerzas

sismicas

k 1.00

F12 74.80 | KN
F11 104.02 [kN
F10 104.02 [kN
F9 104.02 [kN
F8 106.08 | kN
F7 106.08 kN
F6 106.08 kN
F5 106.08 | kN
Fa 107.63 |kN
F3 107.63 | kN
F2 107.63 [kN
F1 107.63 [kN

Tabla 134: Distribucion vertical de fuerzas sismica, para una probabilidad de excedencia

Disefio de porticos sismo resistente:

Determinacion de cargas:

del 20%.
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Una vez obtenida las fuerzas totales que actian en cada grado de libertar sismico de

la estructura, se debe obtener las fuerzas correspondientes a cada sistema sismo resistente

del edificio.
A B C D E
O O AN0O0 O AN0O0 ANON /000 O
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Figura 18: Distribucion de sistemas sismo resistentes, vista en planta

En la figura (), se puede ver que en cada sentido del edificio existe un sistema sismo
resistente. De esta manera, se logra evitar que exista el efecto de torsion en la edificacion,
ya que existe una simetria en ellos. Por este motivo, las fuerzas actuantes en cada sistema,
corresponden a la mitad de las totales. De acuerdo a la Norma Ecuatoriana de la
Construccion, Capitulo 1, la combinacion de carga dominante para determinar los
esfuerzos generados por un efecto sismico es la combinacion 5:

1.2D + L + E + 0.2S (NEC, 2015)
De igual manera, la Norma en la misma seccién, estipula que se puede tomar como carga
viva 0.5 kN/m2, cuando esta no supera 4.5kN/m2, y no se trate del disefio de un
estacionamiento, y/o espacios publicos. Por ende, los resultados de las cargas ponderadas

para el andlisis estructural

\Célculo de Carga gravitacional eje A 'y E combinacion \
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Carga Qarga Carga viva Carga Carga.

muerta viva cubierta(kN) Total repartida

(kN) (kKN) (kN) (KN/m)

16.40 3 0.84 20.24 5.43

Tabla 135: Cargas gravitacionales para andlisis estructural sismico.

Célculo de Carga gravitacional eje 1 y 4
combinacion 5
Carga Carga viva | Carga viva Carga
muerta | Njm) | cubierta(kN/m) | Ot
(k/m) (KN/m)
8.16 0.5 0.14 8.80

Tabla 136: Cargas gravitacionales para analisis estructural sismico.

Los esfuerzos generados por las cargas sismicas ver Anexo 11.

Disefio sismo resistente:
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Para el disefio sismo resistente de una estructura en acero, como se dijo anteriormente en el

capitulo correspondiente al calculo de fuerzas sismicas, se disefian unicamente solo ciertos

porticos, para que estos soporten la totalidad de las fuerzas sismicas como lo indica AISC

358, seccion 4.3, llamados porticos especiales de momento. Este concepto de disefio se

basa, en el hecho de determinar donde se van a crear las rotulas plasticas, en el caso de un

evento sismico. Por lo tanto, dichas zonas deben ser protegidas, de tal manera que su

resistencia no sea mayor a cualquier otra parte del elemento estructural, para asi garantizar

dicho efecto. Estas deformaciones inelasticas pueden formarse Unicamente en la zona del

panel de la columna, o en las zonas reducidas de las vigas. La Norma Ecuatoriana de la

Construccion, Capitulo Acero, estipula que para evitar que estas deformaciones se den en

las extremidades de las columnas se debe tener la siguiente relacion:

M*
Z i)C 2 1
Z Mpb

Donde:

> M. Suma de momentos plasticos nominales de las columnas que llegan a la junta.
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2 M, Suma de momentos plasticos nominales de las vigas que llegan a la junta.
Al cumplir esta relacion, no se busca en eliminar la posibilidad de que se creen
deformaciones inelasticas en las columnas, pero en dificultar la formacion de mecanismos
de piso. Para tener esa relacion, se debe hacer varias verificaciones:

- Resistencia de columna.

- Resistencia de viga.

- Disefio de Conexion viga — columna.

- Derivas de piso.

Para verificar la resistencia de los elementos que conforman dichos porticos, es necesario
realizar un analisis en segundo orden, que incluyan los efectos d — P y A — P.

Resistencia de columna:

En un primer lugar, los patines, y el alma deben cumplir un requerimiento de alta
ductilidad, el cual est4 determinado por AISC 358.
Para el patin:

Ana > A

Apg = 0.30 E
= 0. * |—

y
b
1=_L
2t;
Donde:

Anq: Limite de maximo esbeltez del patin.
A: Esbeltez real del patin.
E: Modulo de elasticidad del acero.

E,: Esfuerzo de fluencia del acero.

bg: Ancho del patin de la columna.
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tr: Espesor del patin de la columna.
Para el alma:

Ang > A

P,
C, =—7<0.25
a @Py

E
Ang = 2.45 ¥ (1-0.93%*C,)

y
h
A=—
tw
Donde:

Ana: Limite de maximo esbeltez del alma.

A: Esbeltez real del alma.

Pu: Carga ultima de la columna.

@P,: Carga maxima nominal de la columna.

E: Modulo de elasticidad del acero.

E,: Esfuerzo de fluencia del acero.

Estos dos factores de manera general, determinan las dimensiones de la columna. Si se
comparan estos factores de esbeltez, de los elementos que conforman la columna, con los
factores minimos correspondientes al disefio gravitacional, existe una diferencia. El factor
de esbeltez del patin para el disefio sismico es inferior que el que es para el disefio
gravitacional. Por este motivo, las columnas que conforman los porticos especiales a
momento se debieron redisefiar, de manera que se cumpla dicho factor (ver Anexo 12). Por
otro lado, el factor de esbeltez del alma, para el disefio sismico, es superior al del disefio

gravitacional, por lo que no genera un problema en este caso.
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Una vez cumplidos dichos requerimientos, se debe verificar la resistencia a compresion
de la columna. Para esto, se debe calcular la esbeltez de esta misma, con la ayuda del
factor de longitud efectiva k. Segun AISC Specifications, en el analisis directo, el factor de
longitud efectiva es igual a lpara todos los elementos. La esbeltez que controla la

resistencia es el valor minimo entre:

KLy y K)’Ly
Ty Ty

La resistencia nominal del elemento se la obtiene por el analisis gravitacional. De manera
que se mantenga la siguiente relacion:

@.P, = P,

Donde:

?.:0.9

P, : Resistencia nominal méaxima de compresién de la columna.

P,: Carga Gltima de compresion, efecto de las cargas gravitacionales y sismicas.

Por otro lado, se debe verificar la resistencia a flexion de las columnas, ya que las fuerzas
sismicas generan esfuerzos de flexion en estos tipos de elementos. Para esto, al igual que
para el disefio gravitacional, se debe calcular la resistencia nominal a flexion, y a cortante,
como se lo realiz6 en el segundo capitulo de estudio presente. Sin embargo,
adicionalmente, se debe realizar el andlisis de fuerzas combinadas. AISC Specifications,

capitulo H, especifica que se debe cumplir cualquiera de las siguientes condiciones:

. P,
Si =
P

(4

> 0.2:
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Pr er Mry

By (e ) g
[4 cx cy

Donde:

Pr: Carga Ultima de compresion, efecto de las cargas gravitacionales y sismicas.

P.: Resistencia nominal maxima de compresion de la columna.

M,.: Momento demandante, efecto de las cargas gravitacionales y sismicas.

M_: Momento nominal de la columna.

Para ver los resultados sobre la resistencia nominal de las columnas, ver Anexo 13.

Resistencia de vigas:

En los porticos especiales de momento, en las vigas, se hace una reduccion de seccion,
tanto en el patin inferior como en el superior. De esta manera, la resistencia de esta ultima
es inferior en esta zona con respecto al resto del elemento. Como se menciond
anteriormente, con esta reduccion se busca en generar deformaciones plasticas en dichas
zonas; por lo tanto estas zonas son consideradas como zonas protegidas, donde no se puede
poner ningun elemento que aumente su resistencia nominal. Por lo tanto las dimensiones,
segun AISC 358, de la reduccion de seccidn, son las siguientes:

Caradela
Columna\

ol |

Figura 19: Esquema de las dimensiones de la reduccién de seccion.

0.65d < b < 0.85d
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0.51 < ¢ < 0.25by,
Al igual que para la columna, se debe revisar la esbeltez de la viga en la zona de reduccion
de seccidn. Para esto se debe determinar en primer lugar el radio:

R - 4c? + b?
B 8c

Una vez obtenido el radio, se puede calcular el ancho del patin reducido:

b
brrps = 2(R —¢) +bf—2\/}32_7(§)2

Donde:

b Ancho del patin sin reduccion.

R: Radio de reduccion del patin.

¢, b: Dimensiones de la reduccion de seccion.

Al igual que para las columnas, las partes que conforman las vigas deben tener un

comportamiento de alta ductilidad. Por lo tanto, se debe cumplir la siguiente relacion:

Para el patin:
Apg > A
A 0.30 E
hda = U.2U* [—
Fy
b
1= fRBS
2t;
Dénde:

Anq: Limite maximo de esbeltez del patin.
A: Esbeltez real del patin.
E: Modulo de elasticidad del acero.

E,: Esfuerzo de fluencia del acero.
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bsres: Ancho reducido del patin de la viga.

ts: Espesor del patin de la viga.

Para el alma:

Apa > A

A 2.45 E
= . 3 _

hd Fy

h

A=—
tw

Donde:

Ana: Limite de maximo esbeltez del alma.

A: Esbeltez real del alma.

Siguiendo la misma ldgica que en disefio gravitacional, en el disefio sismico, se debe
verificar el espaciamiento que existe entre los apoyos laterales de las vigas. En este caso,
segin AISC Seismic Provisions, seccion D1.2b, el dicho espaciamiento estad dada por la

ecuacion siguiente:
L 0.086 E
= . k —_—

Donde:

E: Modulo de elasticidad del acero.

F,: Esfuerzo de fluencia del acero.

r,: Radio de giro del viga, segun el eje y-y.

En dicha norma, se estipula que tanto el patin inferior, como el superior, deben tener apoyo
lateral a esa distancia. Sin embargo, en este caso el patin superior tiene apoyo lateral de

manera constante, por la losa de hormigon. En el caso de que la distancia entre apoyos
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laterales de la viga sea superior a Lp, la resistencia nominal se ve afectada. Al igual que
para el disefio gravitacional de vigas, capitulo 2, del presente estudio, se debe determinar
Lr, y asi poder calcular la resistencia de la viga. En este caso, para el patin inferior de las
vigas se proporciond arriostramiento a una distancia inferior a Lp, para asi poder obtener la

maxima capacidad de la viga, es decir Mp.

® ® © © ®©
000 A000 A000 A000
O,
B B
B R
o
B
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E ‘_‘-\_‘-‘q:\‘;‘-‘-—\fba adicional
3
O [~—Apoyo lateral
2n pafin inferiar,
: N
®

Figura 20: Apoyos laterales en vigas de porticos especiales a momento.

En la figura 20, se puede observar, que se puso elementos adicionales, para aportar un
apoyo lateral al patin inferior. En el caso de las vigas de los ejes 1 y 4, el elemento que
hace de arriostre es conecta en la viga secundaria. Pero en el caso, de las vigas de los ejes
Ay E, al haber una distancia muy grande, se decidi6é poner una viga intermediaria, entre el
eje Ay B, para poder conectar ahi el arriostre. Dicha viga no se le tomo dentro del disefio
gravitacional, ya que su funcién es Unicamente la mencionada anteriormente.

Para esto, se debe determinar el modulo de seccidn plastica para la seccién reducida de la
viga. AISC 358, seccion 5.8, estipula que dicho médulo se calcula con la siguiente

ecuacion:
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Zpps = Zy — 2 Ccxtpp(d — tpy)

Donde:

Zrps: Modulo de seccidn pléstica de la zona reducida del patin.

Z,.. Modulo de seccion plastica de la viga.

tpr: Espesor del patin de la viga.

c: Dimensién de la reduccion de seccion del patin de la viga.

Por lo tanto, el momento nominal del elemento es:

M, = E, x Zggs

Los resultados de la resistencia nominal de las vigas ver Anexo 14.

Para el disefio de los elementos que hacen de apoyo lateral del patin inferior del a viga,
AISC Seismic Provisions, seccion D1.2b, determina cual es la resistencia del

arriostramiento lateral de forma nodal:

0.02M,.C,
rb = h—o

Doénde:

P,,: Fuerza generada en el elemento que genere apoyo lateral.

M,.: Momento maximo posible en la viga. (M, = R, E,Z)

R,: 1.1, Segin AISC Seismic Provisions tabla A3.1 (ver Anexo 15)

C4:1.0

Para dichos elementos se toma como factor de longitud efectiva K=1. Para que el elemento
sea adecuado se debe tener la relacion:

P, < OB,

Por otro lado, AISC Seismic Provisions, seccion D1.2b, especifica que dichos elementos

deben tener una esbeltez minima, determinada por la siguiente ecuacion:
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1 /M,C
ﬁbrz_( . d)<k

(].') Lbho
AE
k = —cos?(0)
L
Doénde:

M,.. Momento maximo posible en la viga. (M, = R E, Z)

Cq:1.0

By Esbeltez del elemento de arriostre lateral.

k: Rigidez del elemento de arriostre lateral.

A: Area del elemento de arriostre lateral.

L: Longitud del elemento de arriostre lateral.

E: Modulo de elasticidad del acero.

Las dimensiones de los arriostres laterales ver Anexo 16.

Debido a la exigencia sismica, las vigas que conforman tuvieron que redisefiarse.

Disefio de conexiones:

Existen varias posibilidades de tipos de conexiones para este tipo de porticos. Sin embargo,
para este tipo de porticos, solo se pueden utilizar ciertos tipos de conexiones, ya que estas
deben ser calificadas y aprobadas por AISC. Para el disefio de estas conexiones, de
acuerdo a AISC 358, Tabla 4-A, se deben seguir los pasos siguientes:
- Determinar los valores a, b y ¢ para la reduccién de seccion de la viga.
- Determinar el médulo de seccion plastico de la seccidn reducida de la viga.
- Determinar el momento maximo actuante en el eje de la seccion reducida de la
viga.
- Determinar el esfuerzo cortante actuante en el eje de la seccion reducida de la viga
(RBS).

- Determinar el momento maximo actuante en la cara de la columna.
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- Revisar que el momento en la cara de la columna no exceda la resistencia
permitida.

- Determinar la resistencia a cortante de la conexion

- Disefiar la conexién por partes

- Revisar requerimientos para placas de continuidad.

Revisar la limitacion correspondiente a la relacion columna — viga.

Para todo esto, AISC Seismic Provisions, seccion 5.3.1, establece que la relacion luz libre/
altura de viga debe ser superior a 7.
Para calcular el momento méximo en la mitad de la seccion reducida de la vida se debe

determinar primero:

E,+ E
y u
=—<1.2
pr ZFy
Entonces:

My, = CprRyE, Zypps

Doénde:

M, Momento maximo posible en el centro de la seccion reducida de la viga.

F,: Esfuerzo de fluencia del acero.

E,: Esfuerzo ultimo del acero.

Esfuerzo de cortante en RBS:

Para calcular el esfuerzo de cortante en el eje de RBS, de acuerdo a AISC Seismic
Provisions, seccidn 5.8, se utiliza la combinacion de carga siguiente:

1.2D + 0.5L + 0.28

De acuerdo a la figura 19, que muestra un esquema de la seccién reducida de la viga, la
distancia de la cara de la columna al centro de la seccion reducida de la viga es la

siguiente:
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S—+b
h—az

Por lo tanto la distancia entre los centros de las secciones reducidas de la viga, ubicadas en

las extremidades del elemento es:

Donde:

L: Longitud total de la viga.

d ., Peralte de la columna.

Sh: Distancia entre la cara de la columna, y el centro de la seccién reducida.

Por ultimo el esfuerzo cortante que actia en dicha seccidn se calcula con la siguiente

ecuacion:

Donde:

M,,,.. Momento maximo posible en el centro de la seccion reducida de la viga.

L, Distancia entre centros de secciones reducidas de una viga.

w,,: Carga gravitacional actuante de acuerdo a combinacién de carga.

Vres Y V'rps: Esfuerzos de cortante actuando en el centro de la seccion reducida de la viga.
En ciertas ocasiones, la rétula plastica se genera fuera de las secciones disefiadas. Para
poder determinar el lugar donde se formaran dichas deformaciones, a través de un analisis
computacional, se puede determinar donde se encuentra el esfuerzo de momento maximo
demandante. Si dicho momento, se encuentra fuera de estas zonas, y excede el momento
plastico de cualquier seccidn de la viga, la rotula no se formara donde se disefio para que

se formara.
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Se debe determinar los momentos maximos demandantes en la cara de la columna, para asi
poder compararlos con el momento plastico esperado de la viga.
My = My, + VgpsSh
M’y = My, + V'gpsSh
Donde:
M,y M's: Momentos maximos generados en la cara de la columna.
Vrgs Y V'rps: Esfuerzos de cortante actuando en el centro de la seccion reducida de la viga.
Sh: Distancia entre la cara de la columna, y el centro de la seccién reducida.
My, = R,F,Z,
Donde:
M,,.: Momento plastico basandose en el esfuerzo de fluencia.
R,: 1.1, Segun AISC Seismic Provisions tabla A3.1 (ver Anexo 17)
E, . Esfuerzo de fluencia del acero.
Z,.. Mddulo de seccién plastica de la viga.
Para evitar el efecto descrito anteriormente, en el cual la rotula pléstica no se genera dentro
de la zona establecida, se debe tener la siguiente relacion:
@M, = My
Para poder determinar el esfuerzo cortante que actla en la cara de la columna, es decir que
es de utilidad para el disefio de la conexién entre viga y columna, se debe utilizar el
cortante en el centro de la seccion reducida, y el generado por la carga gravitacional, en el
pedazo entre la seccion reducida y la cara de la columna. Sin embargo, dicho esfuerzo debe
ser inferior a la resistencia nominal de la viga.

Vi = Vgps + w,Sp < 0V,

Donde:
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Vrps: Esfuerzos de cortante actuando en el centro de la seccion reducida de la viga.

V},. Esfuerzo cortante actuando en la cara de la columna.

w,,: Carga gravitacional actuante de acuerdo a combinacién de carga.

Sh: Distancia entre la cara de la columna, y el centro de la seccién reducida.

@V, Resistencia nominal a cortante de la viga.

Una vez obtenidos estos datos, se puede disefiar la conexion entre la viga y la columna.
Para este tipo de conexidn, se escogid una conexioén de una sola placa, 0” single plate
conexion”. La soldadura que se debe implementar para dicha conexion debe ser de
penetracion completa. De acuerdo a AISC Specifications, seccion G2.1, el peralte minimo
del alma entre perforaciones de soldadura, para soportar el esfuerzo de cortante
demandante es:

Qo = Vi
T B0.6F, tyy, Cy

Doénde:

1}, Esfuerzo cortante actuando en la cara de la columna.

tyw: Espesor del alma de la viga.

E, . Esfuerzo de fluencia del acero.

Por otro lado, AISC 358, establece la necesidad de implementar placas de continuidad,

para conexiones precalificadas RBS, a menos que se cumplan las siguientes condiciones:

RypF b
> ybFyb : > bor
tey = 0.4 \/1.8bbftbf e ; tep = =2

Donde:
t.r. Espesor del patin de la columna.
by,s: Ancho del patin de la viga.

tyw- Espesor del patin de la viga.
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Ry, YRy:11
F,. Yy F,;,: Esfuerzo de fluencia del acero.
De acuerdo a AISC Seismic Provisions, seccion E.6f(2), el espesor de las placas de
continuidad debe de ser de al menos el mismo espesor del patin de las vigas. De igual
manera, existe la necesidad de soldadura entre las placas y los patines de la columna, al
igual que con el alma de la columna. De cierta manera, no se especifica un ancho minimo
de las placas; sin embargo, se puede utilizar placas que tengan que vaya hasta el filo del
patin de la columna, o también se puede utilizar placas que lleguen hasta la misma altura
que el patin de la viga. En el disefio de dichas placas, se debe tener en cuenta unas
aperturas en la zona de la soldadura del alma con el patin de la columna. Segin AISC
Seismic Provisions, seccién 12.4, el limite de dicha apertura es de 6 mm, adicional al factor
k1, el cual tiene un valor de 40 mm. De acuerdo a la seccion E3.6(3), de la misma norma,
la resistencia, de todas la suma de las soldaduras de las placas de continuidad, es el minimo
entre la siguientes consideraciones:

- Suma de resistencia en tensién de la union entre la placa, y los patines de la

columna;:

@T, = OF,2Lt,,
Donde:
@T,: Resistencia nominal a tension.
L: Longitud correspondiente a la zona de contacto entre la placa, y los patines de la
columna.
tpw: Espesor de la placa de continuidad.
- Resistencia nominal a cortante de la soldadura entre la placa y el alma de la

columna
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@V, = 00.6F, Lty,,
Donde:
@V,,: Resistencia nominal a tension.
L: Longitud correspondiente a la zona de contacto entre la placa, y el alma de la columna.
ty,w: Espesor de la placa de continuidad.
- Resistencia nominal de la zona del panel.

3bcstlr
db dctcw

R, = B0.6F,d te, (1 + )

Donde:
@R,,: Resistencia nominal de la zona del panel.
d.: Peralte de la columna.
t.r- Espesor del patin de la columna.
b Ancho del patin de la columna.
t.w: Espesor del alma de la columna.
dj: Peralte de la viga.
F,: Esfuerzo de fluencia del acero.
En este caso, como es de todo el panel, se divide para dos para determinar la resistencia de
cada placa de continuidad.
- La suma de la resistencia a tension de los patines, que transmitan las fuerzas a las

placas de continuidad.

Tn = FyRybbftbf
Donde:
T,,: Resistencia nominal a tension de los patines de la viga.

by, Ancho del patin de la viga.
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tpr: Espesor del patin de la viga.
R, 11
F,: Esfuerzo de fluencia del acero.

Por lo tanto el peralte de soldadura necesaria en la conexion es:

Rn

b= kN

2*0.1539644 —————
mmL.mms

Los resultados obtenidos en el disefio de las conexiones de acuerdo a cada sismo ver
Anexo 19.
Una vez terminado el disefio estructural de los elementos que conforman los porticos
especiales a momento, se verifica que se cumpla la condicién de relacion viga - columna,
para poder considerar por terminado el disefio.
Finalmente, se debe verificar las derivas de piso. Segin la Norma Ecuatoriana de la
Construccion, capitulo de Diseno Sismo Resistente, la deriva de piso maxima esta
establecida por la siguiente ecuacion:
Ay = 0.75RAg
Donde:
A, Deriva méaxima inelastica.
R: Factor de reduccién de resistencia (R=8).
Ag: Des plazamiento obtenido en aplicacion de fuerzas laterales de disefio reducido.
Para que la deriva de piso esté dentro del rango correcto, se debe tener la relacion:

Ay< 0.02
Debido a este aspecto, las columnas ubicadas en los ejes A, E, 1 y 4 tuvieron que ser
redisefiadas (ver Anexo 16), ya que si se mantenia la dimension correspondiente al disefio
gravitacional este requerimiento no se cumplia. Los resultados correspondientes a las

derivas de piso, de acuerdo a cada evento sismico ver Anexo 20.
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Resultados:

Los pesos y costos obtenidos para cada estructura fueron los siguientes:

Edificio 4

pisos

dirgggg(ljggi?a Peso (kg) Costl?g($)/ Costo total
5% | 197669.58 2.8| 553474.82
10% | 119164.91 2.8| 333661.75
20% | 110739.48 2.8| 310070.54

Tabla 137: Pesos y costo para un edificio de 4 pisos, dependiendo de la probabilidad de

excedencia un periodo de 50 anos.

Edificio 8

pisos

Probabilidad Costo (%) /

de excedencia Peso (kg) kg Costo total
5% | 412354.58 2.8|1154592.83
10% | 367566.45 2.811029186.05
20% | 325041.80 2.8| 910117.05

Tabla 138: Pesos y costo para un edificio de 8 pisos, dependiendo de la probabilidad de

excedencia un periodo de 50 anos.

Edificio 12

pisos

dirggig(ljléﬂz?a Peso (kg) Cosfg@)/ Costo total
20% | 603607.83 2.811690101.94
10% | 663372.03 2.8|1857441.67
5% | 940433.94 2.8|2633215.03

Tabla 139: Pesos y costo para un edificio de 12 pisos, dependiendo de la probabilidad de
excedencia un periodo de 50 anos.
Desde la tabla 138 a 139, se puede observar el costo que tiene Unicamente la

estructura metdlica de la edificacion. El costo referencial es de 2,80 doélares

norteamericanos, el cual fue dado por el Dr. Sanchez. Con la ayuda del grafico 42, se

puede ver claramente la evolucion del costo de la estructura; es decir, que la diferencia
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econdmica entre una edificacion que soporte adecuadamente un evento sismico fuerte va a

ser mas costoso.

3000000.00

2500000.00

2000000.00

1500000.00

Costo ($)

1000000.00

500000.00

0.00

Costos de estructuras en acero

.

\ =—¢— Edificio

12

\‘\, isos
== Edificio
8 pisos
—H Edificio
4 pisos
0% 10% 20% 30%

Probabilidad de excedencia en un periodo de 50 afios

excedencia en un periodo de 50 anos.

Gréfico 42: Variacion de costos para cada edificacion dependiendo de la probabilidad de

Por otro lado, se realiz6 la comparacion de costos entre una estructura de hormigon

armado, con el costo de una estructura en acero. Para esto, se tomardn los resultados

obtenidos por Roberto Merino:

Penodo de Fetoimo
{afios) 4 pasos B pi=os 12 pisos
X457 1122541 31358333 34254752
475.06 119684 15 33893556 36752954
2E0.39 12241253 38795388 502691.73
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Edificio 4 pisos
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Gréfico 43: Diferencia de costos entre un edificio en hormigon armado y en acero.

Edificio 8 pisos
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° 400000.00 — —8—Hormigé

200000.00 n

0.00
0% 5% 10% 15% 20% 25%
Probabilidad de excedencia en un periodo de 50 afios

Gréfico 44: Diferencia de costos entre un edificio en hormigon armado y en acero.
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Edificio 12 pisos
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Gréfico 45: Diferencia de costos entre un edificio en hormigon armado y en acero.
Conclusiones:

- En el disefio gravitacional de conexiones, en dos ocasiones, las dimensiones de la
placa que conecta el alma de la viga a la columna, o al alma de otra viga, se vieron
controladas por el estado limite de ruptura por cortante.

- Como se puede observar en las graficas de la seccion de resultados, la estructura en
hormigon armado es inferior a la del acero.

- Si se observa la grafica 42, se puede ver que la diferencia de costos, cuando se
utiliza diferentes probabilidades de excedencia, es mayor para la edificacion de 12
pisos.

- Entodos los casos, la deriva de piso fue la que control6 el disefio de la edificacion.
Por este motivo, los elementos estan sobre dimensionados, con respecto a la
demanda de esfuerzos, ya sean por efecto gravitacional o sismico.

- Laderiva de piso, solo se verifico en los porticos especiales a momento, ya que son
estos los Unicos a resistir las cargas laterales.

- Para el disefio de las vigas RBS, se debié implementar un arriostre en el patin
inferior, para que este sirva de apoyo lateral. En el caso de las vigas ubicadas en los

ejes 1y 4, la instalacion de dicho elemento no conlleva una gran dificultad, ya que
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hay una viga secundaria a 2 metros de distancia. Sin embargo, para las vigas
ubicadas en los ejes A y E, dichos elementos se debian conectar en la viga ubicada
en el eje de alado a 6 metros de distancia. Por lo tanto, para que esta distancia sea
inferior, se decidié aumentar una viga en sentido paralelo a la viga que se analiza
pero a una distancia de 3 metros. Este elemento nuevo que se aumentado, no
cumple ningln efecto estructural, sino que sirve Unicamente como apoyo para
dicho arriostre. De igual manera, el arriostre adicionado al plastica del elemento.

El disefio en general, de todas las estructuras se vio controlado Unicamente por las
cargas gravitacionales, y en el caso de las columnas externas, por el limite de
esbeltez para un comportamiento de alta ductilidad. Esto causo, que el precio de la

estructura no varié segun la intensidad del sismo, sino que sea constante.

Recomendaciones:

Se debe hacer énfasis en las zonas protegidas correspondientes a las vigas, es decir
en las secciones reducidas. En estas zonas no se puede realizar ningun tipo de
conexidn sea estructural como para elementos de acabados, Esto se debe a que en
dichas zonas se espera un comportamiento plastico cuando haya un evento sismico.
Deberia existir en el pais, fabricas en las cuales se fabriquen perfiles laminados en
caliente. De esta manera, se disminuyen los riesgos de tener fallas por el armado de
las piezas. De igual manera, en el momento que se empiece a utilizar el método de
seccion reducida en vigas, dichos cortes deben ser realizado con un cierto cuidado,
para garantizar el efecto querido.

Para evitar tener secciones tan grandes en las columnas que hacen parte de los
porticos especiales a momento, se deberia aumentar la cantidad de este tipo

porticos, de esta manera la carga sismica se divide en todos estos.



ANEXOS:

Anexo 1: Pesos materiales de Construccion.

4, &Eéndice: valores de las cargas muertas y vivas
41. C“E muerta: Eﬂn! de los materiales

En la Tghla & Pesos unitarios de materiales de construccion se muestran los valores de los pesos

para los materiales de wso mas frecuente.

Peso Unitario
Material N
A. Roeas
Bizsaho 280-300
Granite 260-280
Andesita 260-280
Shenita 270-280
Porfid 260-270
Gabro 2B0-310
Arenisca 260-275
Calizas compactas y manmoles 27.0-280
Pizara para tejados 280
B. Piedras artificiales
Adobe 16.0
Amianto-cemento 2000
Baldosa ceramica 180
Baldosa de gres 180
Harmigén amado 24.0
Ladrilla ceramica prensado (0 a 10% de huscos) 180
Ladrillo ceramico perforado (20 a 30% de huecos) 140
Ladrillo ceramico hueco (40 a 5% de huecos) 1000

161
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Bloque husco de homnigan 120
Bloque hueco de homigdn aivianado 85
C. Materiales granulares

Arena seca 145
Arena humeda 16.0
Arena sahwada 18.0
Arena de pomez s=ca 70
Rlipio seco 16.0
Ripic himedo 200
Grava (canbo mdado) 16.0
Granilla seca 155
Gravilla himeda 200
Tiema seca 140
Tiera himeda 180
Tiema saturada 2000
L. Morteros

Cemento compuesto y arena 133 1: 5 200
Camento compuesto cal y arena 180
Cal y arena 160
Yeso 10,0
E. Metales

Acero 785
Apurminio L]
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1140

Aiauitrn 120
Asfalte 130
Cal 120
Higdo a0
Libros y docurnentos. &h
Papel 110
Plistics en planchas 210
\idrio plano 260
Blementos sesundarios

G. Contrapisos y recubrimientos kNim”
Baldosa de rmarmol reconstituido, con moren de cemento: por cada om, de espesor | 0.22
Baldosa de ceramica, con mortern de cemento: por cada om, de espesor 0.20
Contrapiso de hormigén ligero smple, por cada om., de espesar 0.18
Confrapiso e hormigon simple, por cada om, de espesor 022
H Cielomases y Cubiertas kNim*

De yeso sobre listones de madera (induidos los Istones) 020
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Anexo 2: Carga viva, sobrecargas minimas.

Ocupasién o Usa ..2..". “"“;;"""'

Cubierias

Clubsertas planas, indinadas v cunas 0w

Cubierias destinadas para aness de paseo 200
Cubierzs destinadas en andnena o paios de reunian, 430
Cubierzs destinadas para proposios especiales

Toloos y camas i i
Constnucoson en lona apoyada sobre una esnicuna Iiges 024 {nwo reduc. )
Todas ks demas 1.00

Blementos prmcpales expuesios a areas de rabao 880
Canga puntual en kos niudos infenonss de |a oslosia de cubierts,
bodegas v llenes de reparmcon vehicular 1.40
Tandos bos oims wsos 140

Todas s superices de cubiertes suistas 3 mantsnimisnD de

trabajacions

En la region andina y sus estribaciones, desde una cota de 1000 m sobre el nivel del mar, no se
permite la reduccion de carga viva en cubisrtas para prevenir caidas de granizo o ceniza.

Departamentos (ver Eesidencias)

Edificios de oficinas

Salas de arhivoy CompUiacan (se disenara para ka mayor camga

prevists)
Areas de necepcion v comedores del prmer piso 430 2.00
Cricnas 240 a.00
Ciomediones. sobre & prrmer piso 4100 a.00

Escaleras fijas Ver seccién 4.5 ASCE/SE] 7-10

Escaleras y rutas de escape 480 g
Unicamente residencias unifamilianes v bifamiliarss 200

 Cuando la sobrecarga reducida de cubierta (menor a 1.0 hl."rnijl. calculada de conformidad con =
[2.2.1]. s=a utilizada para & disefio de miembros estructurales continuos, la sobrecarga se
aplicara en dos tramos adyacentes y en tamos allemados para obtener las maxdmas
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Carga Carga concentrada
Ocupacion o Uso uniforme )

Hospitales

Zala de quirdfanos, laboratonos 280 4.50

Sda e pacentes 2.00 450
Comedores en pisos supsnores a la planta baja 4.00 4 50
Institusiones penales

Celdas 2.00

Ciomediones .80

Pasamanos, guardavias y agaraderas de seguridad Véase seccion 4.5 ASCE/SE] 7-10

Pasarelas y platsformas elevadas (excepio rutas de 200
eScape)
Patios y terrazss peatonales 4.30

Fisos para cuarto de maquinas de elevadores (dress de

2800 mm”)
140
Residencias
Whendas (unifamiliares y bifamilaes) 2.00
Hofefes yresidencias multfamilares 2100
: 1.31]
Salones de uso plblico y sus comedanes '
Salas de baile 480
Salas de billar, bolos y otras &reas de recreacidn
similares
.00
Salida de emergencia 4.80
Unicamente [para residencias unifamiliares 2.00
Sistemas de pisos para circulacian
Para oficnas 240 .00
Fara cenros de compuio 4.80 £.00

Anexo 3: Esfuerzo critico méximo:




Table 4-22 (continued)
Available Critical Stress for
Compression Members
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Anexo 4: Tamafio minimo de soldadura para conexiones:

TABLE J2.4

Minimum Size of Fillet Welds
Huteﬂu_l'l'hlcluml of Minimum Size af
Thinner Part Joined, in, (mm) Filled Waald, ™= bm, (mim)

To "fa {6) inclusive ' "a ()
Over Ya (B) o Y (13) Yie (5)
Crr 1z (13) 1o 3 (18] Ve (6)

Crepr 3 {10) in (8)

Bl Leg dimension of filet welds. Single pass welds mugl B2 used
Maole: Ses Saclion J2 20 for raximum size of lilat walds,




Anexo 5: Resistencia perno.

TABLE J3.2
Nominal Strength of Fasteners and
Threaded Parts, ksi (MPa)

] Nominal Shear Strength in
Mominal Tensile Strength, | Bearing-Type Connections,
Description of Fasteners Fop, ksi (MPajf*l Foy, ksl [MPa)i¥

A30T bolts 45 (310} a7 (18E)HM

Group A [e.g., A325) bolts,
whan {hreads are nol exoleded a0 (G20) 54 {372}
from ghaar planes

—— —f

Group A {e.g.. AZEE5) bolts,
when Ihreads are excludad B0 (E20) BB (457)
Inom shaar planss

Group B (e.g., A490) bohls,
whan thmads ara not exciuded 113 (780) B8 (457)
fram shear planas

Group B (eog., A450) bolis,
when threads are auchuded 113 {78} B4 [(573)
fram shear planss

Threaded pars meaeting the

requirgrmants of Section 434,
whan threads afe nol axclisded 0LrhFy, 0.450F,
{rom shaar planes

Thraaded parts rmssting 1he
requirements ol Section A3.4,

whan threads are excluded 0.76Fy, 0, 5635,
from shaar planas

¥ Far high-sirength bohis subjsct 1o bensile fatgus lasding, sse Appendix 3

M Far and lgaded conrections with 8 fastenar patierm length greater tran 38 in, (BES mim), Fp, shall be
reduced to 83.3% of the fahulaed values. Fasterer patinm length is the macimum distanca parlisl @ the
I of force betaeen the cemadine of the bols cormacting o pans. with ane faying suface.

H For AT boks e tanulated values shall be reduced by 1% for aach e in, (2 i) over 5 dismelsrs of
length in tha grip.

H Thieacks permied in shesr planess,

168



169

Anexo 6: Espaciamiento perno.

TABLE J3.4
Minimum Edge Distance® from
Center of Standard Hole™ to Edge of
Connected Part, in.

Baolt Diameder, in. Minimum Edge Distance
1 Uy
51 Tia
#y 1
a s
i i
1% 1z
1% 1%
Ower 14 1ax o

B it rpogessary, lesser ados distanoes are permited provided the appropnate provisions. fom Sections J3.10
and M are salislisd, bul ecgs distanoes s tan one BOE diamaler are nod parmimed wiloul sppnoal
Trcemn 1P Bngirssar al Fecond

M Far owasined or skofled holes, sos Table J3.5

TABLE J3.4M
Minimum Edge Distance'®! from
Center of Standard Hole!™ to Edge of
Connected Part, mm

Balt Diameter, mm Minimurm Edge Distance

a

£ ENERNES
haeET8RERR

Creger 36 1

I |f necessary, lsser adge dslancas are perminied provided the appropnals provisions fom Sactons J&.10
ardd 4 are satsliad, but edga distanoes less than ane bolt diameter are not permised withoul apgroval
from the engineer of recond.

B For gversized or sloied holes, #e0 Table J3.5M.




Anexo 7: Diametro agujero.

TABLE J3.3
Nominal Hole Dimensions, in.
Hole Dimanskons
Bolt Standard Oversize Shaort-Shat Long-5Slot
Diameler, in. {Diia.) {Dia.) (Width = Length) | (Width = Length)
'fa Bie *fa Higw Ne g 1104
Wy i e Niew T RUTER LT
g it e US| e % 17
T e 148 e w1 1302 2 2¥ie
1 1Wig 1104 18 % 15a 11he x 2%
21 o+ Ve o + %E (o + Vi) » (o = A8) | (o= Vag) % (2.5 % d)
TABLE J3.3M
Mominal Hole Dimensions, mm
Hola Dimensions
Baolt Standard Overgize Short-Shot Lowg-Shot
Dimmeter, mm (Dia) (Dia.) (Width = Length}| (Width = Length)
M18 18 20 18 = 22 16 = 40
M20 22 24 22 & 28 22 = 50
b2z 24 28 24 = 30 24 % 55
k124 arhl 30 27 w3 27 =60
g 30 a5 3= a7 30 = 67
K] 5 a8 33« 40 I wTH
= M3G d+3 d+ (cf+ 3 o (o 100 | (el + 3} = 254

B Clparance provided alows the uss ol a 1-in. boll il cesirable
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Anexo 8: Coeficiente de importancia sismica.

Edificacionss Hospliales, clinicas, Centros de salud o o2 emergencia sani@ana. 1.5
agenckalas Instalaciones miliares, @2 policla, bomberos, defensa covil. Garales o
estacionamientos para wehlculos y aviones que atienden emergenclas.
Tomes @2 controd adrea. Estuciuras de centros o2 telecomunicaciones u
olres centros de atencion de emergenclas. Estructuras gque albergan
equipos de generacion y distribucion eléctrica. TanQues U 0Fas esiuchmas
utlizadas para depdsito de agua u ofras substanclas antHncendio.
Estructuras que albergan depdshos itadcos, explosivos, quimicos u olras
substancias peligrosas.
Estructuras de | Museos, Igheslas, escuelas y cenfros de educacion o deporivos gue 1.3
ocupacion albargan mas de trescienias personas. Todas as estructuras que albergan
agpaclal mas o2 cinco mil personas. Edficios pObiicos que requieren operar
continuamente
Orras Todas |35 estnucluras de edificacian y oiras gque no ciasilican dentro de las 10
egtructuras categorias anterores

Tabia &- Tipo O USD, GestinG 8 IMporancia ds 1a esTUCIUra

Anexo 9: Coeficiente de elevacién y planta.

COMPIGLIRACION EN EEEVACKN =1 CORFIELRACKIN EN PLANTA go=T
=y
Lz altura de entrepisoy
[ configeracitn vertical
deskbemas aporticados,
ES tomEtante e todos los
e La configuradidn en
L planta ideal enum
Liad sictema edructural &
™ o — — cuando el Centro de
Rigider &= semefante
permaneoe constante 2
al Centm de Maa.
I large de su altura o
waria de forma == ot
propordonl.
#=l
L] Ll "

Tabla 11 : Conflguracionas eatructurales recomendadas




ARREGLILARIDADES EN ARREGLILARIDADES EN PLANTA
ELEVACI N
T
Efer vericoier diconbioums o [wiplaraesdmio de joy pioaor de oocidn 3
marcn par
L3 BESLCETE LR S CSaS Wl i
m;mdﬂ:ﬁmm Una sEnchure s» comiders imegulsr no
T L TR e LB recomen e de coando apnten i rb nuidedes an
FRLCEN IR CRTT O LT filial o & ke mjen. varbicaley, ke omo denplsmienios del
AR I SE—— - - planc de arcion de eemerim verticsles del slema
et T L 10 TR
e Sl el EITE.
Fho dfbi-Oheoaaraad i ie
reniriencia
13 BELCETE LR S ESaS WA
o b ik e L C
P AL PR Gt o TEW B [ LETATC
B s e T R
(L LRS- TR R T P LRSS T
[ RS LS Ty B R ek
ST O O TR ETEN o de .o
P pED b et coredderacial — I
s
Cofumaa covio
g -
oD, D o o e corm o e
rerarrarkte. B9 IR BETLITL AR
ARREG LLARIDADES EN ARREGLILARIDADES EN PLANTA
ELEV AN

Oy varicoirr dhconbioum o

Dwaplararsimnio de for pionor o oocion o

marcy mr
1 BELCLAE LR SERSTS ETREULT T

[C T T R R T
s i
T O TR e LT
TRLCSIE ORANE OF MELTE PR AT B
G ELBTTE, § ST
bt R B L0 T Gt b
B oe

wariionl

Unas sstruchurs s# comiders imegulsr no

@n
e e vertica ey, Sa ke omo Smplosmientoy del
planc de sccion de @lEmerim wericeles del silema
remintErEE.

Fho debi-Ohconargiod an o
renwtrncks.

L LTI L8 S CR BRI R
TR ] e o e LA G
L # L M Gt 2] PR 28 B RAEATEL
B A Wk IR LR

i b e PRLETAE 3 S
Tl B L e L b kol

PR T L G ST E TR M o e 3
P p b 2 e d oo e

Cziumno oovin

B .
o, Dl oo o s e o L
Codarranzita. b R SOTLTL .

i s

i

Tabla 12 : Configuracionss estructurales no recomendadas
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Tipa 1 - Piso Nexible

r
=09
Rigidez I, < 0.70 Rigidez I, r
1 ”;.r:—a;:ﬂ'! 5
La estactura se considers irepular cuando la rigidez lateral
de un piso es menor gque el T0% de la rigidez lateral del piso o
superior o menor que el B0 % del promedio de 1a rigidez lateral
de los mes pisos superiones. 1
A
Tipo 2 - Distribucion de masa F
dr=0.9
frip>150mg & E
mig > 1.50 mc
DI ] ] I
La estmacfura se considera irregular ceando la masa de cualquier
pise as mayor que 1,5 veces 1a masa de mo de los pisos {:Djj

adyacentes, con excepcion del piso de cubierta que sea mas

liviano que el piso inferior. Fi
A,

Tipa 3 - Irregularidad geométrica

én=0.9 F

a=13b E

La estuctura se considera imegolar cusndo ladimension en o

planta del =istemsa resistente en cualquEer piso 8S mMAYOT que c

1,3 veces la misma dimensidn en un piso adyacemts,

excepiando el caso de los altillos de un solo piso. 1]

——

A

Nola: La descripcion de estas irregularidades no faculta al caleulista o disefiador a corsideraras como
narrmales, por ko tants la presenca de estas iregulatidades ulere reviziones estructurales adicionales

que garanticen el buen compartamients local y global de |2 edificacion.

Tabla 14 : Cosfclanties de Ime guiaridad an elavacion
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Anexo 10: Factor de reduccion sismico.

Poricos especiales slsmo resistenies, de hormigén armado con vigas banda, conm mMums

estnuciurales de hormigan ammade o con diagonales ngldzadors. 7
Porticos resistentes a momenios

POMICOS E6PECAles GISMA ME6|5tentes, 08 NONTigon AMane con vIgas descoljanas. B
Ponicos especiales slsmo resisientes, de acern laminads en callente o con elemenios armafos de
placas. B
| Foricos con cOlmnas de NmIgon armado y Vigas de acem Eminado en callents. B

Otros sistemas estructurales para edificaciones

GIElemas Je MUrDs esTuciurales dicHles 08 hormilgan amado. o

Paricos especiales slsma resistentes de hommigon armada con vigas banda. 5

Tabia 15: COENCIGNTE K Para BIslamas eatniciurales ouctles

Porticos resistentes a momento

Hormigén Armado con secclones o2 d@mension menor a la especificada en 13 NEC-SE-HM,

limitados a Wiviendas g2 hasta 2 plsos con luces de hasta 5 metros. 3

Hormigan Armado con secolones de dmension menor 3 13 especiicada en la HEC-SE-HM -on

ammadura elecirosoldada de aita reslsiencla 235
Estruciuras e acerd confrmana en i, AUmInG, madera, IMiados 3 2 Pisos. 25
Muros estructurales portantes

Mamposteria no reforzada, ImRada a un plso. 1

Mamposteria reforzada, Imitada a 2 pisos. 3
Mamposteria confinada, Imitada a 2 pisos. 3
Muros de hormigin amado, Imitados a 4 plsos. 3

Tabla 16 : CosfCIEnts R para Elstamas esouciurales Oa ouctlliad IimiE0s
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Anexo 11: Coeficientes para el calculo del periodo fundamental de vibracién de una
estructura.

Estructuras de acero
Sin amosTamientes 0.072 |08
Con amosTamentos 0073 |0.75

Porticos especiales de hormigon armado

Sin murps. estructurales ni diagonales rigidizadoras 0055 08

Con mures estructurales o diagonakes rigidizadoras y para oiras estructuras | 0.055 | 075
basadas en muros estructurales y mamposteria estrectural

Anexo 12: Zonas sismicas del Ecuador.

Figura 1. Ecuador, zonas sismicas para propésitos de diseflo y valor del factor de zona Z

El mapa de zonfficacion sismica para disefio proviene del resultado del estudio de peligro sismico
para un 10% de excedencia en 50 afos (periodo de retomo 475 afos), que incluye una saturacion a
0.50 g de los valores de aceleracion sismica en roca en el ftoral ecuatoriano que caracteniza a zona
Vi

Valor factor Z {015 |025 |030 035  |040  |=050

Caracterizacion del | Intermedia |Alta Alta Alta Alta Muy alta
peligro sismico
Tabla 1. Valores dsl factor Z en de la zona
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Anexo 13: Valores del factor k para el calculo de fuerzas laterales derivadas del cortante
basal.

ValoresdeT(s) 'k
H T

D5<T=25 0.75+050T
»25 12

Anexo 14: Esfuerzos generados por fuerzas sismicas.

Los esfuerzos demandantes correspondientes a un sismo con una probabilidad de
excedencia del 5%, fueron los siguientes:

Edificio 4 pisos:

Vigas eje AyE
Mu 404KN.m
Vu 159KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes Ay E.

Vigas eje 1y4
Mu 143KN.m
Vu 68kN
Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1y 4.

Columna eje AyE

Mu top 1207KkN.m

Vu 287kN

Pu 602kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.
Columna eje 1y4

Mu 1087kN.m

Vu 202KN

Pu 300KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Edificio 8 pisos:



Vigas eje AyE
Mu 389.00kN.m
Vu 141.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas

Vigas eje 1y4

Mu

210.00kN.m

\Vu

90.00kN

177

enejesAYyE.

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1 y 4.

Columna eje AyE

Esfuerzo

Mutop 5050.00kN.m
Vu 524.00kN
Pu 1198.00kN

s generados por cargas sismicas para columna.

Columna eje 1y4

Mutop 3486.00KkN.m
Vu 365.00kN
Pu 904.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Edificio 12 pisos:

Esfuerzos ge

enejesAYyE.

: Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1 y 4.

Vigas eje AyE
Mu 395KkN.m
Vu 156kN
nerados por cargas sismicas para vigas
Vigas eje 1y4
Mu 203KN.m
\Vu 86.82kN
Columna eje AyE
Mu top 10120KN.m
Vu 651kN
Pu 2409KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.
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Columna eje 1y4
Mu top 6995KkN.m
Vu 467KN
Pu 1579KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.
Los esfuerzos demandantes correspondientes a un sismo con una probabilidad de
excedencia del 10%, fueron los siguientes:

Edificio 4 pisos:

Vigas eje AyE
Mu 342KN.m
\Vu 139kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes Ay E.

Vigas eje 1y4
Mu 141kN.m
Vu 67kN
Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1y 4.

Columna eje AyE
Mu top 1012kN.m
\Vu 242KkN
Pu 532kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Columna eje 1y4

Mu 824kN.m
Vu 167KkN
Pu 289.6kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Edificio 8 pisos:

Vigas eje AyE
Mu 382.00kN.m
Vu 139.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes Ay E.
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Vigas eje 1y4

Mu 210.00kN.m
Vu 89.00kN
Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1 y 4.

Columna eje AyE

Mutop 3185.00kN.m
Vu 382.00kN
Pu 1093.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Columna eje 1y4

Mutop 2073.00kN.m
Vu 257.00kN
Pu 857.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Edificio 12 pisos:

Vigas eje AyE
Mu 399kN.m
\Vu 157kN
Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes Ay E.

Vigas eje 1y4
Mu 203KN.m
\Vu 82kN
Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1y 4.

Columna eje AyE

Mu top 6175KkN.m
\Vu 455.7kN
Pu 2259KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Columna eje 1y4

Mu top 4293KN.m
\Vu 322KkN
Pu 1453kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.
Los esfuerzos demandantes correspondientes a un sismo con una probabilidad de
excedencia del 20%, fueron los siguientes:

Edificio 4 pisos:



Esfuerzos gen

Vigas eje AyE
Mu 294KkN.m
Vu 123KkN

erados por cargas sismicas para vigas

Vigas eje 1y4

Mu

110

kN.m

\Vu

56

KN

180

enejesAyE.

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1 y 4.

Edificio 8 pisos:

Esfuerzos gen

Columna eje AyE

Mu top 749KN.m
\Vu 192kN
Pu 467KN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para

columna.

Columna eje 1y4

Mu 678KkN.m
\Vu 130kN
Pu 263KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Vigas eje AyE
Mu 380.00kN.m
Vu 138.00kN

erados por cargas sismicas para vigas

enejesAYyE.

Vigas eje 1y4

Mu

209.00kN.m

Vu

89.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1y 4.

Columna eje AyE

Mutop 1841.00kN.m
Vu 275.00kN
Pu 989.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.



Columna eje 1y4
Mutop 1261.00kN.m
Vu 190.00kN
Pu 756.00kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Edificio 12 pisos:

Vigas eje AyE
Mu 411KkN.m
\Vu 161.3kN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas

Vigas eje 1y4

Mu

216 |kKN.m

Vu

91.34 | KN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para vigas en ejes 1y 4.

Columna eje AyE

Mu top 3474kN.m
Vu 314KkN
Pu 2013KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

Columna eje 1y4

Mu top 2312KN.m
\Vu 214KkN
Pu 1260KkN

Esfuerzos generados por cargas sismicas para columna.

enejesAYyE.
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Anexo 15: Resistencia nominal de columnas de porticos especiales a momento.

Para una probabilidad de excedencia de 5% en un periodo de 50 anos.

Resistencia nominal para la columna del edificio de 4 pisos:

Caracteristicas columnaeje 1y 4
E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | kKN/m2
Fu 448159.21 | kN/m2
Pu 300.00 | kKN
Area 41832.00 | mm2
IXX 5238656696.00 | mm4
lyy 127635424.00 | mm4
Sx 11028750.94 | mm3
ZX 13339452.00 | mm3
tf 28.00 | mm
tw 28.00 ' mm
bf asumido 300.00 | mm
h asumido 950.00 | mm
d 894.00 | mm
rx 353.88 | mm
ry 55.24 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm

Caracteristicas columna.



Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 33.93 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 9.89

KL/r)y 63.36 | Controla

Resistencia

dcPn | 8769.75|kN
Resistencia Flexion

Lp 1.75|m

Lr 591 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 4598.61 | KN.m

Mn 3865.29 | KN.m

®cMn 3478.76 | KN.m

Mu 1087.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.03

Mu/Mn 0.31

Combinado 0.33

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 33.93

Cv 1.00

Vn 5177.69 | KN

dcVn 4659.92 | kN

Vu 202.00 | kN

Resistencia nominal columnaen eje 1y 4.
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Caracteristicas columna eje Ay E

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 602.00 kKN
Area 41832.00| 0.00
IxX 5238656696.00 | 0.00
lyy 127635424.00| 0.00
Sx 11028750.94 | mm3
ZX 13339452.00 | mm3
tf 28.00 | mm
tw 28.00 | mm
bf asumido 300.00| 0.00
h asumido 950.00| 0.00
d 894.00 | mm4
rx 353.88 | mm
ry 55.24 |mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 |mm

Caracteristicas columna.

184



185

Esbeltez Alma
Ca 0.00
Ahd 59.00
h/tw 33.93 | ok
Longitud efectiva
K 1.00
KL/r)x 9.89
KL/r)y 63.36 | Controla
Resistencia
dcPn | 8769.75 kN
Resistencia Flexion
Lp 1.75|m
Lr 591 |m
Lb 3500.00 | mm
Cb 1.00
Mp 4598.61 | KN.m
Mn 3865.29 | KN.m
®dcMn 3478.76 | KN.m
Mu 1207.00 |kN.m
Carga Combinada
Pu/Pnc 0.07
Mu/Mn 0.35
Combinado 0.38
Cortante
kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 33.93
Cv 1.00
Vn 5177.69 | KN
®dcVn 4659.92 |kN
Vu 287.00 0.00

Resistencia nominal columna en eje Ay E.

Resistencia nominal para la columna del edificio de 8 pisos:



186

Caracteristicas columna eje Ay B
E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1198.00 | kN
Area 129168.00 | mm2
IXX 49259144896.00 | mm4
lyy 2117690224.00 | mm4
Sx 61573931.12 | mm3
ZX 72616336.00 | mm3
tf 46.00 | mm
tw 46.00 | mm
bf asumido 650.00 | mm
h asumido 1600.00 | mm
d 1508.00 |mm
rx 617.54 | mm
ry 128.04 | mm
D¢ 0.90
Longitud 3500.00 | mm
Esbeltez Patin
Ahd 7.22
bf/2tf 7.07 | ok
Esbeltez Alma
Ca 0.00
Ahd 59.00
h/tw 34.78 | ok
Longitud efectiva
K 1.00
KL/r)x 5.67
KL/r)y 27.33 | Controla
Resistencia
dcPn | 23082.90| kN
Resistencia Flexion
Lp 1.72|m
Lr 554 m
Lb 3500.00 | mm
Cb 1.00
Mp 25033.60 | KN.m
Mn 20792.71 | KN.m
®dcMn 18713.44 | KN.m
Mu 5050.00 | kN.m
Carga Combinada




Pu/Pnc 0.05
Mu/Mn 0.27
Combinado 0.29
Cortante
kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 34.78
Cv 1.00
Vn 14348.27 | kN
®dcVn 12913.44 | kKN
Vu 524.00 | kN

Caracteristicas columna eje 1y4

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 904.00 | KN
Area 115368.00| 0.00
IXX 33887766496.00| 0.00
lyy 1666609624.00| 0.00
Sx 48411094.99 | mm3
ZX 57045336.00 | mm3
tf 46.00| 0.00
tw 46.00| 0.00
bf asumido 600.00| 0.00
h asumido 1400.00| 0.00
d 1308.00 | mm4
rx 541.97 |mm
ry 120.19 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm
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Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 6.52 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 30.43 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 6.46

KL/r)y 29.12 | Controla

Resistencia

dcPn | 23082.90 |kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 5.54|m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 19665.69 | KN.m

Mn 16339.02 | KN.m

OcMn 14705.12 |kN.m

Mu 3486.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.04

Mu/Mn 0.24

Combinado 0.25

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 30.43

Cv 1.00

Vn 12445.31 | kN

dcVn 11200.78 | kN

Vu 365.00 0.00
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Resistencia nominal para la columna del edificio de 12 pisos:

Caracteristicas columna eje AyE

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1579.00 | kKN
Area 243664.00 | mm2
IXx 177399172181.33 | mm4
lyy 177399172181.33 | mm4
Sx 161271974.71 | mm3
ZX 189577952.00 | mm3
tf 64.00 | mm
tw 62.00 | mm
bf asumido 900.00 | mm

h asumido 2200.00 | mm

d 2072.00 | mm
rx 853.26 |mm
ry 853.26 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm
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Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 7.03| ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 35.48 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 4.10

KL/r)y 4.10| Controla

Resistencia

dcPn | 15350.48| kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 554 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 65354.70 | KN.m

Mn 54345.92 | KN.m

dcMn 48911.33 | KN.m

Mu 10120.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.10

Mu/Mn 0.21

Combinado 0.29

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 35.48

Cv 1.00

Vn 26571.84 | kN

dcVn 23914.66 | kKN

Vu 651.00 | kN
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Caracteristicas columna eje 1y4

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1579.00 kN
Area 217976.00f mm2
IXX 217976.00| mm4
lyy 217976.00| mm4
SX 229.45| mm3
ZX 151283368.00| mma3
tf 64.00 mm
tw 58.00 mm
bf asumido 900.00 mm
h asumido 1900.00 mm
d 2072.00 mm
rx 1.00 mm
ry 1.00 mm
dc 0.90

Esbeltez Patin
Ahd 7.22
bf/2tf 7.03 | ok
Esbeltez Alma
Ca 0.00
Ahd 59.00
h/tw 32.76 | ok
Longitud efectiva
K 1.00
KL/r)x 3500.00
KL/r)y 3500.00 | Controla
Resistencia
®cPn | 15350.48 | kN
Resistencia Flexion
Lp 1.72|m
Lr 554 m
Lb 3500.00 |mm
Cb 1.00
Mp 52153.10 | KN.m
Mn 27883.99 | KN.m
®dcMn 25095.59 | KN.m
Mu 6995.00 | KN.m




Carga Combinada

Pu/Pnc 0.10
Mu/Mn 0.28
Combinado 0.35
Cortante

kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 32.76

Cv 1.00

Vn 24857.53 | kN
®dcVn 22371.78 | kN
Vu kN 0.00

Para una probabilidad de excedencia de 10% en un periodo de 50 anos.

Resistencia nominal para la columna del edificio de 4 pisos:

Caracteristicas columnaeje 1y 4

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | kN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 532.00 | kN
Area 36348.00 | mm2
IXX 3749919316.00 | mm4
lyy 118168804.00 | mm4
Sx 8823339.57 | mm3
ZX 10566426.00 | mm3
tf 26.00 ' mm
tw 26.00 | mm
bf asumido 300.00 | mm

h asumido 850.00 | mm

d 798.00 | mm
rx 321.20 | mm
ry 57.02 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm
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Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 32.69 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 10.90

KL/r)y 61.38 | Controla

Resistencia

dcPn | 7620.07 |kN
Resistencia Flexion

Lp 1.75|m

Lr 591 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 3642.65 | KN.m

Mn 3071.23 | KN.m

®cMn 2764.11 |KN.m

Mu 824.00 | kN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.07

Mu/Mn 0.30

Combinado 0.33

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 32.69

Cv 1.00

Vn 4291.57 | kN

dcVn 3862.42 | kN

Vu 242.00 | KN
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Caracteristicas columna eje Ay E

E 199947953.00 | KN/m2

Fy 344737.85 | KN/m2

Fu 448159.21 | KN/m2

Pu 532.00 kN

Area 36348.00| 0.00

IXx 3749919316.00| 0.00

lyy 118168804.00| 0.00

SX 8823339.57 | mm3

ZX 10566426.00 | mm3

tf 26.00 | mm

tw 26.00 | mm

bf asumido 300.00| 0.00

h asumido 850.00| 0.00

d 798.00 | mm4

rx 321.20 | mm

ry 57.02 | mm

dc 0.90

Longitud 3500.00 |mm

Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 32.69 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 10.90

KL/r)y 61.38 | Controla

Resistencia

®cPn | 7620.07 [kN
Resistencia Flexion

Lp 1.75|m

Lr 591 |m

Lb 3500.00 |mm

Cb 1.00

Mp 3642.65 |kKN.m

Mn 3071.23 |KN.m

®dcMn 2764.11 |KN.m

Mu 1012.00 [kKN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.07

Mu/Mn 0.37

Combinado 0.40
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Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 32.69

Cv 1.00

Vn 4291.57 |[kN

®cVn 3862.42 | KN

Vu 242.00 0.00

Resistencia nominal para la columna del edificio de 8 pisos:

Caracteristicas columna eje Ay B
E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1093.00 | kN
Area 101904.00 | mm2
IXX 27207263952.00 | mm4
lyy 1173611912.00 | mm4
Sx 40307057.71 | mm3
ZX 47845116.00 | mm3
tf 42.00 | mm
tw 44,00 |mm
bf asumido 550.00 | mm
h asumido 1350.00 | mm
d 1266.00 |mm
rx 516.71 | mm
ry 107.32 | mm
D¢ 0.90
Longitud 3500.00 | mm




Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 6.55 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 30.68 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 6.77

KL/r)y 32.61 | Controla

Resistencia

dcPn | 17044.77 |kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 5.54|m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 16494.02 | KN.m

Mn 13668.22 | KN.m

dcMn 12301.40 |kN.m

Mu 3185.00 |KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.06

Mu/Mn 0.26

Combinado 0.29

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 30.68

Cv 1.00

Vn 11521.97 |kN

OcVn 10369.77 | kN

Vu 382.00 | kN
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Caracteristicas columna eje 1y4

E 199947953.00 | kN/m2

Fy 344737.85 | KN/m2

Fu 448159.21 | KN/m2

Pu 857.00 | kN

Area 88872.00| 0.00

IXX 16606147936.00| 0.00

lyy 1170897784.00| 0.00

Sx 30192996.25 | mm3

ZX 35278488.00 | mm3

tf 42.00| 0.00

tw 42.00| 0.00

bf asumido 550.00( 0.00

h asumido 1100.00| 0.00

d 1016.00 | mm4

rx 432.27 |mm

ry 114.78 | mm

dc 0.90

Longitud 3500.00 | mm
Esbeltez Patin

Ahd 7.22

bf/2tf 6.55 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 26.19 | ok

Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 8.10

KL/r)y 30.49 | Controla
Resistencia

dcPn | 17044.77 kN

Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 554 m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 12161.83 | kN.m

Mn 10135.10 [KN.m

®dcMn 9121.59 |kKN.m

Mu 2073.00 | KN.m

Carga Combinada
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Pu/Pnc 0.05
Mu/Mn 0.23
Combinado 0.25
Cortante

kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 26.19

Cv 1.00

Vn 8826.39 | kN
®dcVn 7943.75 | kN
Vu 257.00 0.00

Resistencia nominal para la columna del edificio de 12 pisos:

Caracteristicas columna eje AyE

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85| kKN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1453.00 | kN
Area 122200.00 | mm2
IXx 39896833333.33 | mm4
lyy 39896833333.33 | mm4
Sx 53195777.78 |mm3
ZX 63395000.00 | mm3
tf 50.00 f[mm
tw 48.00 | mm
bf asumido 550.00 | mm

h asumido 1500.00 | mm

d 1400.00 | mm
rx 571.39 | mm
ry 571.39 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm
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Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 5.50 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 31.25| ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 6.13

KL/r)y 6.13 | Controla

Resistencia

dcPn | 15350.48| kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 554 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 21854.66 | KN.m

Mn 18085.04 | KN.m

dcMn 16276.54 | KN.m

Mu 6175.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.09

Mu/Mn 0.38

Combinado 0.43

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 31.25

Cv 1.00

Vn 13899.83 | kN

dcVn 12509.85 | kN

Vu 455.70 | kKN
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Caracteristicas columna eje 1y4
E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1453.00 KN
Area 103384.00| mm?2
IXX 103384.00| mm4
lyy 103384.00| mm4
SX 159.05| mm3
ZX 46718584.00f mm3
tf 48.00 mm
tw 46.00 mm
bf asumido 500.00 mm
h asumido 1300.00 mm
d 1400.00f mm
rx 1.00 mm
ry 1.00 mm
D¢ 0.90
Longitud 3500.00 |mm
Esbeltez Patin
Ahd 7.22
bf/2tf 5.21 | ok
Esbeltez Alma
Ca 0.00
Ahd 59.00
h/tw 28.26 | ok
Longitud efectiva
K 1.00
KL/r)x 3500.00
KL/r)y 3500.00 | Controla
Resistencia
dcPn | 15350.48 | kN
Resistencia Flexion
Lp 1.72|m
Lr 5.54|m
Lb 3500.00 | mm
Cb 1.00
Mp 16105.66 | kN.m
Mn 8611.01 |[kN.m
®dcMn 7749.91 |kN.m
Mu 4293.00 | KN.m
Carga Combinada




Pu/Pnc 0.09
Mu/Mn 0.55
Combinado 0.59
Cortante

kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 28.26

Cv 1.00

Vn 13320.67 | kN
®dcVn 11988.60 | KN
Vu kN 0.00

Para una probabilidad de excedencia de 20% en un periodo de 50 anos.

Resistencia nominal para la columna del edificio de 4 pisos:

Caracteristicas columnaeje 1y 4

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | kN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 467.00 | kKN
Area 32852.00 | mm2
IXx 3165078150.67 | mm4
lyy 63674662.67 | mm4
Sx 7447242.71 | mm3
ZX 9136826.00 | mm3
tf 24.00 ' mm
tw 26.00 | mm
bf asumido 250.00 | mm

h asumido 850.00 | mm

d 802.00 | mm
rx 310.39 | mm
ry 44.03 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm

201



Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 32.69 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 11.28

KL/r)y 79.50 | Controla

Resistencia

dcPn | 6887.16 | kN
Resistencia Flexion

Lp 1.75|m

Lr 591 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 3149.81 | KN.m

Mn 2635.92 | KN.m

®cMn 2372.33 | kKN.m

Mu 678.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.07

Mu/Mn 0.29

Combinado 0.32

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 32.69

Cv 1.00

Vn 4313.08 | kN

dcVn 3881.78 | kN

Vu 192.00 (kN
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Caracteristicas columna eje Ay E

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 467.00 kKN
Area 30048.00| 0.00
IXx 2657622016.00| 0.00
lyy 63366304.00| 0.00
SX 6644055.04 | mm3
ZX 8049024.00 | mm3
tf 24.00 |mm
tw 24.00 | mm
bf asumido 250.00/ 0.00
h asumido 800.00| 0.00
d 752.00 | mm4
rx 297.40 | mm
ry 45.92 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 |mm
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Esbeltez Alma
Ca 0.00
Ahd 59.00
h/tw 33.33 |0k
Longitud efectiva
K 1.00
K L/r)x 11.77
KL/r)y 76.22 | Controla
Resistencia
dcPn | 6299.32 | kN
Resistencia Flexion
Lp 1.75|m
Lr 591 |m
Lb 3500.00 | mm
Cb 1.00
Mp 2774.80 |kKN.m
Mn 2331.15|kN.m
®dcMn 2098.04 |KN.m
Mu 749.00 |kN.m
Carga Combinada
Pu/Pnc 0.07
Mu/Mn 0.36
Combinado 0.39
Cortante
kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 33.33
Cv 1.00
Vn 3733.10 kN
®dcVn 3359.79 | kN
Vu 192.00 0.00

Resistencia nominal para la columna del edificio de 8 pisos:



Caracteristicas columna eje Ay B

E 199947953.00 | kN/m2

Fy 344737.85 | KN/m2

Fu 448159.21 | KN/m2

Pu 989.00 | KN

Area 80800.00 | mm2

IXX 12739093333.33 | mm4

lyy 1114073333.33 | mm4

Sx 25478186.67 | mm3

ZX 29584000.00 | mm3

tf 40.00 |mm

tw 40.00 |mm

bf asumido 550.00 | mm

h asumido 1000.00 | mm

d 920.00 | mm

rx 397.07 |mm

ry 117.42 | mm

dc 0.90

Longitud 3500.00 | mm
Esbeltez Patin

Ahd 7.22

bf/2tf 6.88 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 25.00 | ok

Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 8.81

KL/r)y 29.81 | Controla
Resistencia

dcPn | 12379.63| kN

Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 554 m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 10198.72 |kN.m

Mn 8518.25 | kN.m

®dcMn 7666.42 | KN.m

Mu 1841.00 | KN.m

Carga Combinada
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Pu/Pnc 0.08
Mu/Mn 0.24
Combinado 0.29
Cortante
kv 5.00
Limite 53.85
h/tw 25.00
Cv 1.00
Vn 7611.81 | KN
®dcVn 6850.63 | kN
Vu 275.00 | KN

Caracteristicas columna eje 1y4

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 756.00 | KN
Area 69312.00| 0.00
IXX 8835165376.00| 0.00
lyy 795434544.00| 0.00
SX 19633700.84 | mm3
ZX 22828272.00 | mm3
tf 38.00| 0.00
tw 38.00| 0.00
bf asumido 500.00| 0.00
h asumido 900.00| 0.00
d 824.00  /mm4
rx 357.03 | mm
ry 107.13 |mm
D¢ 0.90
Longitud 3500.00 |mm
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Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 6.58 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 23.68 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 9.80

KL/r)y 32.67 | Controla

Resistencia

dcPn | 12379.63 kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 5.54|m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 7869.77 | KN.m

Mn 6569.87 | KN.m

dcMn 5912.89 | KN.m

Mu 1261.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.06

Mu/Mn 0.21

Combinado 0.25

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 23.68

Cv 1.00

Vn 6476.66 | KN

®dcVn 5828.99 | kKN

Vu 190.00 0.00

Resistencia nominal para la columna del edificio de 12 pisos:
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Caracteristicas columna eje AyE

E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | kN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 2013.00 | kKN
Area 122200.00 | mm2
IXX 39896833333.33 | mm4
lyy 39896833333.33 | mm4
Sx 53195777.78 | mm3
ZX 63395000.00 | mm3
tf 50.00 | mm
tw 48.00 | mm
bf asumido 550.00 | mm

h asumido 1500.00 | mm

d 1400.00 | mm
rx 571.39 | mm
ry 571.39 | mm
dc 0.90
Longitud 3500.00 | mm




Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 5.50 | ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 31.25| ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 6.13

KL/r)y 6.13 | Controla

Resistencia

dcPn | 15350.48| kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 554 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 21854.66 | KN.m

Mn 18085.04 | KN.m

dcMn 16276.54 | KN.m

Mu 3474.00 | KN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.13

Mu/Mn 0.21

Combinado 0.32

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 31.25

Cv 1.00

Vn 13899.83 | kN

dcVn 12509.85 | kN

Vu 314.00 | kN
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Caracteristicas columna eje 1y4
E 199947953.00 | KN/m2
Fy 344737.85 | KN/m2
Fu 448159.21 | KN/m2
Pu 1260.00 KN
Area 103384.00| mm?2
IXX 103384.00| mm4
lyy 103384.00| mm4
SX 159.05| mm3
ZX 46718584.00f mm3
tf 48.00 mm
tw 46.00 mm
bf asumido 500.00 mm
h asumido 1300.00 mm
d 1400.00f mm
rx 1.00 mm
ry 1.00 mm
D¢ 0.90
Longitud 3500.00 |mm




Esbeltez Patin

Ahd 7.22
bf/2tf 5.21|ok
Esbeltez Alma

Ca 0.00

Ahd 59.00

h/tw 28.26 | ok
Longitud efectiva

K 1.00

KL/r)x 3500.00

KL/r)y 3500.00 | Controla

Resistencia

dcPn | 15350.48 | kN
Resistencia Flexion

Lp 1.72|m

Lr 554 |m

Lb 3500.00 | mm

Cb 1.00

Mp 16105.66 | KN.m

Mn 8611.01 | kN.m

dcMn 7749.91 | KN.m

Mu 2312.00 | kKN.m
Carga Combinada

Pu/Pnc 0.08

Mu/Mn 0.30

Combinado 0.35

Cortante

kv 5.00

Limite 53.85

h/tw 28.26

Cv 1.00

Vn 13320.67 | kN

dcVn 11988.60 | KN

Vu 214.00 | kN
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Anexo 16: Resistencia nominal de vigas de porticos especiales a momento.

Para una probabilidad de excedencia del 5%:

Edificio 4 pisos:

212

VigaEje AYE VigaEjely4
tf 14.00 | mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 | mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 l/mm d 352.00 | mm
IXX 605049162.67 |mm4 | Ixx 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 | lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 |mm3 | SX 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00 | mm3 | Zx 1714664.00 | mm3
Area 14168.00  mm2 | Area 11928.00 | mm2
ZRbs 1819104.00 | mm3 |ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 | mm
a 140.00 |mm a 130.00 |mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 65.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 m Max 2.76|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|m
Lb 1im Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52m
() 0.90 () 0.90
Mn 927.022 |[KN.m |Mn 591.110 | KN.m
dMn 834.32 | KN.m | ®Mn 532.00 | kN.m
Zrbs 1819104 |mm3 | Zrbs 1146824 | mm3
MnRbs 627.11 | kKN.m | MnRbs 395.35| kN.m
dMnRbs 564.40 |[KN.m | ®MnRbs 355.82 |KN.m
Mu 404 [KN.m |Mu 143 | kN.m




Edificio 8 pisos:

VigaEje Ay E VigaEjely4
tf 14.00 |mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 |mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 f[mm d 352.00 | mm
IXX 605049162.67 |mm4 | Ixx 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 | lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 | mm3 | Sx 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00 | mm3 | Zx 1714664.00 | mm3
Area 14168.00 | mm2 |Area 11928.00 | mm2
ZRbs 1886024.00 f/mm3 | ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 | mm
a 130.00 |mm a 130.00 |mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 60.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 |m Max 2.76|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|m
Lb 1im Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52m
Mn cara Mn cara
col 927.02 |kN.m |col 591.11 |kN.m
Zrbs 1886024 |mm3 | Zrbs 1146824 | mm3
Mnrbs 650.18 Mnrbs 395.35
dMnRbs 585.17 |kN.m | ®MnRbs 355.82 |kN.m
Mu 389 Mu 210
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Edificio 12 pisos:

VigaEje AYE VigaEjely4
tf 14.00 |mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 |mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 f[mm d 352.00 | mm
IXx 605049162.67 |mm4 | IxX 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 | lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 |mm3 | Sx 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00 | mm3 | Zx 1714664.00 | mm3
Area 14168.00 | mm2 | Area 11928.00 | mm2
ZRbs 1819104.00 | mm3 | ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 | mm
a 140.00 |mm a 130.00 |mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 65.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 |m Max 2.76|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|m
Lb 1im Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52m
Zrbs 1886024 |mm3 | Zrbs 1146824 | mm3
Mnrbs 650.183859 Mnrbs 395.35364
®MnRbs 585.17 |[kN.m |®MnRbs 355.82 | kN.m
Mu 395 Mu 203
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Para una probabilidad de excedencia del 10%:

Edificio 4 pisos:

215

VigaEje AYE VigaEjely4
tf 16.00 | mm tf 14.00 | mm
tw 16.00 | mm tw 14.00 | mm
bf 200.00 | mm bf 230.00 | mm
h 480.00 | mm h 320.00 |mm
d 448.00 | mm d 292.00 | mm
IXX 464497322.67 | mm4 IXx 179905749.33 | mm4
lyy 21486250.67 | mm4 lyy 28456437.33 | mm4
Sx 1935405.51 | mm3 SX 1124410.93 | mm3
ZX 2287616.00  mm3 | Zx 1283744.00 | mm3
Area 13568.00 | mm2 Area 10528.00 | mm2
ZRbs 1872896.00 [ mm3 |ZRbs 894544.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 | mm
a 100.00 fmm a 115.00 f[mm
b 300.00 | mm b 190.00 | mm
c 30.00 | mm c 50.00 | mm
dist. dist.
Max 1.98|m Max 259 m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|/m
Lb 1lm Lb 1im
Lp 1.69|m Lp 2.20|m
Lr 561m Lr 760 m
() 0.90 D 0.90
Mn 788.628 [KN.m |Mn 442.555 | KN.m
®Mn 709.77 |KN.m | ®Mn 398.30 | kN.m
Zrbs 1872896 |mm3 | Zrbs 894544 | mm3
MnRbs 645.66 |KN.m | MnRbs 308.38 | kN.m
dMnRbs 581.09 |[KN.m |®MnRbs 277.54 | KN.m
Mu 342|kKN.m |Mu 141 | KN.m




Edificio 8 pisos:
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VigaEje AYE VigaEjely4
tf 14.00 |mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 |mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 | mm d 352.00 | mm
IXX 605049162.67 | mm4 IXx 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 |mm3 | SX 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00  mm3 | Zx 1714664.00 | mm3
Area 14168.00 | mm2 Area 11928.00 | mm2
ZRbs 1886024.00 /mm3 | ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 |mm
a 130.00 |mm a 130.00 f[mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 60.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 m Max 276|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|/m
Lb 1lm Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52|m
Mn cara Mn cara
col 927.02 | kN.m |col 591.11 |kN.m
Zrbs 1886024 |\ mm3  |Zrbs 1146824 | mm3
Mnrbs 650.18 Mnrbs 395.35
dMnRbs 585.17 |KN.m | ®MnRbs 355.82 |kN.m
Mu 382 Mu 210
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Edificio 12 pisos:

VigaEje Ay E VigaEjely4
tf 14.00 |mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 |mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 | mm d 352.00 | mm
IXX 605049162.67 | mm4 IXX 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 |mm3 Sx 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00 | mm3 ZX 1714664.00 | mm3
Area 14168.00 | mm?2 Area 11928.00 | mm2
ZRbs 1819104.00 | mm3 ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 |mm
a 140.00 |mm a 130.00 f[mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 65.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 m Max 276|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|/m
Lb 1lm Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52|m
Zrbs 1886024 | mm3 Zrbs 1146824 | mm3
Mnrbs 650.183859 Mnrbs 395.35364
dMnRb OdMnRDb
S 585.17 |KN.m S 355.82 | kKN.m
Mu 399 Mu 203




Para una probabilidad de excedencia del 20%:

Edificio 4 pisos:

218

VigaEje Ay E VigaEjely4
tf 16.00 | mm tf 12.00 |mm
tw 16.00 |mm tw 12.00 | mm
bf 200.00 | mm bf 210.00 | mm
h 450.00 | mm h 300.00 | mm
d 418.00 | mm d 276.00 | mm
IXX 398885642.67 | mm4 IXx 131285509.33 | mm4
lyy 21476010.67 | mm4 lyy 3675477.33 | mm4
SX 1772825.08 | mm3 [Sx 640417.12 | mm3
ZX 2087696.00 mm3 | Zx 760712.00 | mm3
Area 13088.00 | mm2 Area 8352.00 | mm2
ZRDbs 1637456.00 /mm3 | ZRbs 669168.00 | mm3
L 6000.00 [mm L 6000.00 |mm
a 100.00 [mm a 105.00 f[mm
b 275.00 | mm b 200.00 | mm
c 35.00 | mm c 45.00 |mm
dist. dist.
Max 202m Max 2.35/m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|/m
Lb 1im Lb 1im
Lp 1.72|m Lp 2.00|m
Lr 580|m Lr 6.59 | m
(0] 0.90 () 0.90
Mn 719.708 |[KN.m | Mn 328.979 | KN.m
dMn 647.74 | KN.m | ®Mn 296.08 | KN.m
Zrbs 1637456 \mm3 | Zrbs 669168 | mm3
MnRbs 564.49 |KN.m | MnRbs 230.69 | KN.m
dMnRbs 508.04 |[KN.m | ®MnRbs 207.62 | KN.m
Mu 294 kKN.m |Mu 110 | KN.m




Edificio 8 pisos:
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VigaEje Ay E VigaEjely4
tf 14.00 |mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 |mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 | mm d 352.00 | mm
IXx 605049162.67 | mm4 IXx 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 |mm3 | Sx 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00 ' mm3 | Zx 1714664.00 | mm3
Area 14168.00 | mm2 Area 11928.00 | mm2
ZRDbs 1886024.00 /mm3 | ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 [mm L 6000.00 |mm
a 130.00 [mm a 130.00 f[mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 60.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 m Max 276|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|/m
Lb 1im Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52|m
Mn cara Mn cara
col 927.02 | kN.m |col 591.11 |kN.m
Zrbs 1886024 \mm3 |Zrbs 1146824 | mm3
Mnrbs 650.18 Mnrbs 395.35
®MnRbs 585.17 |KN.m | ®MnRbs 355.82 |kN.m
Mu 380 Mu 209
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Edificio 12 pisos:

VigaEje Ay E VigaEjely4
tf 14.00 |mm tf 14.00 | mm
tw 14.00 |mm tw 14.00 | mm
bf 260.00 | mm bf 250.00 | mm
h 520.00 | mm h 380.00 | mm
d 492.00 | mm d 352.00 | mm
IXX 605049162.67 | mm4 IXX 285420576.00 | mm4
lyy 41123170.67 |mm4 lyy 36538824.00 | mm4
Sx 2327112.16 |mm3 Sx 1502213.56 | mm3
ZX 2689064.00 | mm3 ZX 1714664.00 | mm3
Area 14168.00 | mm?2 Area 11928.00 | mm2
ZRbs 1819104.00 | mm3 ZRbs 1146824.00 | mm3
L 6000.00 | mm L 6000.00 |mm
a 140.00 |mm a 130.00 f[mm
b 320.00 | mm b 230.00 | mm
c 65.00 | mm c 60.00 | mm
dist. dist.
Max 269 m Max 276|m
dist. dist.
Entre Entre
ejes 6|m ejes 6|/m
Lb 1lm Lb 1im
Lp 2.28|m Lp 2.35|m
Lr 6.85|m Lr 7.52|m
Zrbs 1886024 | mm3 Zrbs 1146824 | mm3
Mnrbs 650.183859 Mnrbs 395.35364
dMnRb OdMnRDb
S 585.17 |KN.m S 355.82 | kKN.m
Mu 411 Mu 216




Anexo 17: Tabla de valores para Ry y Rt:

TABLE A3.1

Ry and R; Values for Steel and
Steel Reinforcement Materials

Application Ry R
Hot-ralled structural shapes and bars:
= ASTM AZE/A3EM 15 12
= ASTM A10431043M Gr. 36 (250) 1.3 11
= ASTM AST2/GT2M Gr. 50 (345) or 55 (380), 14 11
ASTM ADI/ADY 3M Gr. 50 (345), 60 (4415), or 85 (450,
ASTM ALBA/AGEEM, ASTM ADD2/ADG2M
= ASTM A1043741043M Gr. 50 (345) 12 11
= ASTM AL29 Gr. 50 (345) 12 12
= ASTM AL2D Gr. 55 (380) 11 12
Hollow structural sections (HSS5):
= ASTM ASDOVASOOM (Gr. B or C), ASTM ASDH 14 13
Pipec
= ASTM AGI/ALIM 18 12
Flates, Strips and Sheats:
= ASTM AZE/AZEM 1.3 12
= ASTM A10431043M Gr. 36 (250) 1.3 11
= A1011/A1011M HELAS Gr. 55 (380) 11 11
= ASTM AST2/ALSTIM Gr. 42 (200) 1.3 10
= ASTM AST2/ALST2M Gr. 50 (345), Gr. 55 (280), ASTM ASBA/ASEEM 11 12
= ASTM 104371043M Gr. 50 (345) 12 11
Steal Reinforcemsant:
= ASTM AE1G, ASTM ATDE 125 125

221



222

Anexo 18: Dimensiones de arriostres laterales para vigas de pérticos especiales a
momento.

Resultados eje AyE
Fy 344738 | kKN/m2
ZX 524072 | mm3
Cd 1
Ry 1.1
Mr 198.73 | kKN.m
ho 342 |mm
Prb 11.62 | kN
d viga 334 | mm
D entre extremos 2000 | mm
L 2027.70 |mm
8| ft
oPn L4x4x5/16 103.4| kN
Bbr 774.79 | KN/m
Area 60.96 | mm2
0 9.57|°
k 5927.44 | KN/m
Resultados eje 1y4
Fy 344738 | mm3
ZX 443432 | mm3
Cd 1
Ry 1.1
Mr 168.15| kN.m
ho 282 | mm
Prb 11.93 |kN
d viga 274 | mm
D entre extremos 3000 | mm
3012.49 |mm
L
11| ft
oPn [4x4x5/16 63.61 | KN
Bbr 795.06 | KN/m
Area 60.96 | mm2
0 5.35/°
Kk 4028.47 | kN/m




Anexo 19: Disefio de conexidn precalificada.

Edificio 4 pisos:
Vigas ubicadas en ejes Ay E:

Vu=56kN

Conexion a columna

kv 5.00
limite 53.85
h/tw 43.75
dmin 33.94 | mm

Placa de Continuidad

tfc 28.00 |[mm
Ry 1.10
Limite 1 15.92 | mm no
Limite 2 18.33 | mm no
tfp 20.00 |mm
bfp minimo 81.00 |mm
k1 41.28| mm

6.00 | mm
Contacto 29.73 | mm

Dimensiones placa de continuidad.

Resistencia

Tension

ot 0.90
otTn 368.90 | KN
Resistencia

Cortante

kdet+1.5in 104.90 | mm
Ancho Contacto 65.10 |[mm
(0)% 1.00
ovVn 269.30 | kN
Resistencia Zona

Panel

[0) 1.00
oRn 462.35 | kN
Tn 667.41 | KN
D 13.43 | mmL

Resistencia y dimensiones de soldadura en placa de continuidad.
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Relacion Columna-Viga
ht 3500.00 [mm
hb 3500.00 | mm
XMpc 466.65 | KN.m
XMuv 22.65 | KN.m
>Mpr 366.10 | KN.m
>Mpb 388.76 | KN.m
>Mpc / EMpb 1.20

Tabla 223: Relacion viga columna.

Vigas ubicadas en ejes 1 y 4:

Vu=25kN

Distancia mi

Conexion a columna
kv 5.00
limite 53.85
h/tw 36.25
dmin 15.35 | mm

nima requerida del alma entre orificios de soldadura.

Placa de Continuidad

tfc 14.00 | mm
Ry 1.10
Limite sup 17.31|mm  no
Limite 2 21.67 |mm no
tfp 20.00 | mm
bfp minimo 81.00 |mm
k1l 41.28| mm

6.00 | mm
Contacto 29.73 | mm

Dimensiones placa de continuidad.

Resistencia

Tension

ot 0.90
otTn 368.90 | kN
Resistencia

Cortante

kdet+1.5in 104.90 | mm
Ancho Contacto 65.10 |[mm
()% 1.00
ovVn 269.30 | KN
Resistencia Zona

Panel
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0] 1.00

¢Rn 475.91 | kN
Tn 788.76 | KN
D 13.43 | mmL

Resistencia y dimensiones de soldadura en placa de continuidad.

Edificio 8 pisos:

Relacién Columna-Viga
ht 3500.00 | mm
hb 3500.00 |mm
SMpc 462.49 | kN.m
XMuv 14.41 | kKN.m
SMpr 331.08 | KN.m
>Mpb 345.49 | KN.m
~Mpc / EMpb 1.34

Relacion viga columna

Vigas ubicadas en ejes Ay E:

Vu=56kN

Conexion a columna

kv 5.00
limite 53.85
h/tw 43.75
dmin 33.88 |mm

Distancia minima requerida del alma entre orificios de soldadura.

Placa de Continuidad

tfc 20.00 [mm
Ry 1.10
Limite 1 15.92 | mm no
Limite 2 18.33 | mm no
tfp 20.00 | mm
bfp minimo 125.00 |mm
k1l 41.28 | mm

6.00 |mm
Contacto 72.73 | mm

Dimensiones placa de continuidad.



Resistencia

Tension

ot 0.90

otTn 902.56 | kN

Resistencia

Cortante

kdet+1.5in 104.90 | mm

Ancho Contacto 155.10 | mm

(0)% 1.00

ovVn 641.62 | KN

Resistencia Zona

Panel

0] 1.00

oRn 772.38 |kN

Tn 667.41 | kN

D 13.43 | mmL

Resistencia y dimensiones de soldadura en placa de continuidad.
Relacion Columna-Viga

ht 3500.00 | mm
hb 3500.00 | mm
>Mpc 1142.55 |kN.m
XMuv 23.90 [KN.m
>Mpr 397.95| kKN.m
>Mpb 421.85 | kN.m
>Mpc / ZMpb 2.71

Relacion viga columna

Vigas ubicadas en ejes 1 y 4:

Vu=25kN
Conexién a columna
kv 5.00
limite 53.85
h/tw 36.25
dmin 15.25 | mm

Distancia minima requerida del alma entre orificios de soldadura.
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Placa de Continuidad
tfc 20.00 |mm
Ry 1.10
Limite sup 17.31|mm  no
Limite 2 21.67 | mm no
tfp 20.00 f[mm
bfp minimo 125.00 |mm
k1l 41.28 | mm
6.00 |mm
Contacto 72.73 | mm

Dimensiones placa de continuidad.

Resistencia

Tension

ot 0.90
¢otTn 902.56 | KN
Resistencia

Cortante

kdet+1.5in 104.90 | mm
Ancho Contacto 155.10 |mm
(0)% 1.00
ovVn 641.62 | kKN
Resistencia Zona

Panel

[0) 1.00
oRn 814.69 | kN
Tn 788.76 | KN
D 13.43 | mmL

Resistencia y dimensiones de soldadura en placa de continuidad.

Relacion Columna-Viga
ht 3500.00 | mm
hb 3500.00 | mm
XMpc 1132.36 |kN.m
>Muv 14.42 |kKN.m
>Mpr 331.08 | KN.m
>Mpb 345.49 | kN.m
>Mpc / EMpb 3.28

Relacion viga columna



Edificio 12 pisos:

Vigas ubicadas en ejes Ay E:

Vu= 56kN

Distancia minima requerida del alma entre orificios de

Conexion a columna

kv 5.00
limite 53.85
h/tw 43.75
dmin 33.84 | mm

Placa de Continuidad

soldadura.

tfc 24.00 | mm
Ry 1.10
Limite 1 15.92 | mm no
Limite 2 18.33 | mm no
tfp 20.00 [mm
bfp minimo 165.00 [mm
k1l 41.28 | mm
6.00 | mm
Contacto 112.73 | mm
Dimensiones placa de continuidad.
Resistencia
Tension
ot 0.90
otTn 1398.98 | KN
Resistencia
Cortante
kdet+1.5in 104.90 | mm
Ancho Contacto 235.10 | mm
(0)% 1.00
ovVn 972.57 | KN
Resistencia Zona
Panel
0) 1.00
oRn 988.51 | kN
Tn 667.41 | kN
D 13.43 | mmL

Resistencia y dimensiones de soldadura en placa de continuidad.



Relacion Columna-Viga
ht 3500.00 [mm
hb 3500.00 | mm
XMpc 1874.28 |kN.m
XMuv 23.97 | KN.m
>Mpr 366.10 | KN.m
>Mpb 390.07 | KN.m
>Mpc / EMpb 4.80

Relacion viga columna

Vigas ubicadas en ejes 1 y 4:

Vu 25.13kN.
Conexion a columna
kv 5.00
limite 53.85
h/tw 36.25
dmin 15.19 | mm

Distancia minima requerida del alma entre orificios de soldadura.

Placa de Continuidad
tfc 24.00 [mm
Ry 1.10
Limite sup 17.31|mm  no
Limite 2 21.67 |mm no
tfp 20.00 | mm
bfp minimo 165.00 [mm
k1 41.28 |mm
6.00 |mm
Contacto 112.73 |mm

Dimensiones placa de continuidad.
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Anexo 20: Derivas de piso en cada edificacion de acuerdo a la intensidad del sismo.

Resistencia

Tension

ot 0.90
otTn 1398.98 | kN
Resistencia

Cortante

kdet+1.5in 104.90 | mm
Ancho Contacto 235.10 | mm
(0)% 1.00
ovVn 972.57 |kN
Resistencia Zona

Panel

0] 1.00
¢Rn 1068.18 | kN
Tn 788.76 | kN
D 13.43 | mmL

Relacion Columna-Viga
ht 3500.00 | mm
hb 3500.00 | mm
>Mpc 1857.56 | KN.m
XMuv 15.39 | KN.m
XMpr 331.08 | KN.m
>Mpb 346.46 | KN.m
~Mpc / EMpb 5.36

Relacion viga columna

Resistencia y dimensiones de soldadura en placa de continuidad.

Sismo con una probabilidad de excedencia de 5%, en un periodo de 50 afios.

Edificio 4 pisos:

Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0 0 0 0
1 5.33 0.0091 1 4.7 0.0081
2 15.82 0.0180 2 14.85 0.0174
3 26.45 0.0182 3 26.35 0.0197
4 35.38 0.0153 4 37.244 0.0187

Tabla 244: Deriva de cada piso.
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Edificio 8 pisos:

Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0
1 2.69 0.0046 1 2.63 0.0045
2 9.56 0.0118 2 9.39 0.0116
3 19.03 0.0162 3 18.78 0.0161
4 29.89 0.0186 4 29.58 0.0185
5 41.29 0.0195 5 40.95 0.0195
6 52.62 0.0194 6 52.30 0.0195
7 63.55 0.0187 7 63.25 0.0188
8 74.03 0.0180 8 73.78 0.0181
Tabla 245: Deriva de cada piso.
Edificio 12 pisos:
Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0
1 1.58 0.00271 1 1.52 0.00261
2 5.88 0.00737 2 5.69 0.00714
3 12.30 0.01101 3 11.93 0.01069
4 20.29 0.01369 4 19.72 0.01336
5 29.58 0.01592 5 28.76 0.01549
6 39.87 0.01764 6 38.73 0.01710
7 50.74 0.01863 7 49.26 0.01804
8 61.86 0.01907 8 60.04 0.01848
9 73.00 0.01910 9 70.86 0.01856
10 84.03 0.01891 10 81.58 0.01838
11 94.86 0.01857 11 92.13 0.01808
12 105.52 0.01827 12 102.52 0.01781

Tabla 246: Deriva de cada piso.

Sismo con una probabilidad de excedencia de 10%, en un periodo de 50 afos.
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Edificio 4 pisos:

Edificio 8 pisos:

Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0 0 0 0
1 5.89 0.0101 1 4.9 0.0084
2 17.25 0.0195 2 15.22 0.0177
3 28.49 0.0193 3 26.42 0.0192
4 37.68 0.0158 4 36.57 0.0174
Tabla 247: Deriva de cada piso.
Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0
1 3.03 0.0052 1 3.15 0.0054
2 10.51 0.0128 2 10.91 0.0133
3 20.51 0.0171 3 21.15 0.0176
4 31.58 0.0190 4 32.29 0.0191
5 42.79 0.0192 5 43.40 0.0190
6 53.46 0.0183 6 54.42 0.0189
7 63.27 0.0168 7 65.32 0.0187
8 72.30 0.0155 8 76.11 0.0185

Tabla 248: Deriva de cada piso.
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Edificio 12 pisos:

Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0
1 1.94 0.00333 1 1.88 0.00323
2 7.14 0.00891 2 6.95 0.00868
3 14.73 0.01302 3 14.38 0.01274
4 24.00 0.01588 4 23.48 0.01559
5 34.42 0.01787 5 33.76 0.01763
6 45.55 0.01908 6 44.80 0.01892
7 56.96 0.01956 7 56.13 0.01943
8 68.33 0.01949 8 67.44 0.01939
9 79.44 0.01904 9 78.51 0.01897
10 90.14 0.01834 10 89.21 0.01834
11 100.41 0.01761 11 99.52 0.01769
12 110.35 0.01704 12 109.55 0.01719

Tabla 249: Deriva de cada piso.

Sismo con una probabilidad de excedencia de 20%, en un periodo de 50 afos.

Edificio 4 pisos:

Edificio 8 pisos:

Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0 0 0 0
1 6.05 0.0104 1 4.87 0.0083
2 17.4 0.0195 2 15.26 0.0178
3 28.3 0.0187 3 26.81 0.0198
4 36.88 0.0147 4 37.55 0.0184
Tabla 250: Deriva de cada piso.
Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0
1 3.60 0.0062 1 3.54 0.0061
2 12.10 0.0146 2 11.96 0.0144
3 22.82 0.0184 3 22.68 0.0184
4 34.12 0.0194 4 33.98 0.0194
5 44.90 0.0185 5 44,78 0.0185
6 54.44 0.0164 6 54.31 0.0163
7 62.54 0.0139 7 62.38 0.0138
8 69.46 0.0119 8 69.20 0.0117
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Edificio 12 pisos:

Tabla 251: Deriva de cada piso.

Deriva eje AyE Deriva eje 1y4
Piso Deriva Piso Deriva
0 0
1 2.36 0.00404 1 2.42 0.00415
2 8.48 0.01049 2 8.71 0.01078
3 17.15 0.01486 3 17.60 0.01525
4 27.40 0.01757 4 28.10 0.01799
5 38.58 0.01916 5 39.48 0.01951
6 50.11 0.01977 6 51.15 0.01989
7 61.49 0.01951 7 62.61 0.01964
8 72.38 0.01867 8 73.52 0.01871
9 82.56 0.01745 9 83.64 0.01734
10 91.93 0.01607 10 92.82 0.01573
11 100.56 0.01479 11 101.13 0.01425
12 108.61 0.01380 12 108.82 0.01318
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