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RESUMEN

Este estudio compara el comportamiento de tres edificios tipo de 12 plantas, supuestos en la
ciudad de Quito, cada uno disefiado con los siguientes materiales: hormigdn armado, acero
estructural, y una combinacion de acero estructural y hormigén simple. El sistema de porticos
resistentes a fuerzas transversales elegido para los edificios fue el de porticos especiales
resistentes a momento. Se partio de un disefio de fuerzas laterales equivalentes para proceder con

un analisis estatico no lineal utilizando el software estructural ETABS.

La normativa utilizada para el disefio de secciones de hormigén armado fue la ACI-318
incluyendo el capitulo 21, y para las secciones de acero fue la norma AISC 360 asi como la
AISC 341. El disefio por el método de fuerzas equivalentes se realizé utilizando la norma NEC-
11 capitulo 2, los datos de investigaciones que presenta esta norma fueron utilizados para todos
los requisitos de disefio sismico. El disefio por desempefio fue realizado de acuerdo al

procedimiento y analisis de resultados presentado por la norma FEMA 273.

Analizando el requisito de seguridad basico presentado por la norma FEMA 273, los resultados
mostraron la incapacidad de la estructura de hormigdn para cumplir con el este nivel de
seguridad, debido en parte al sistema estructural elegido y la relacion de aspecto del mismo. Los
edificios de acero y mixto se comportaron de forma similar, cumplieron con holgura el nivel de
seguridad bésico establecido, convirtiendo al acero estructural en el méas recomendable para
construcciones de porticos especiales resistentes a momento. El analisis econdmico resultd en
que el edificio de hormigdn es el mas econémico, tomando el precio de este edificio como base

el costo de la estructura de acero resulté aproximadamente 30% mayor.



ABSTRACT

This study compares the behavior of three, twelve story standard buildings with the same load
requirements, which are assumed to be located in the city of Quito. Each one of the buildings
was designed with the following materials: concrete, structural steel and a combination of
concrete and structural steel. The Seismic Force-Resisting System that was used for the buildings
was Special Moment — Resisting Frame System. The first iteration of the design was done using
an Equivalent Lateral Force Analysis, with the purpose of performing a Static non-linear

analysis, using the structural software ETABS.

The design codes used for concrete sections was ACI-318 including chapter 21, for steel sections
the design code used was AISC 360 together with AISC 341. The design using Equivalent
Lateral Force Analysis was done under the NEC-11 code, chapter 2, all the research data
presented on this code was used for every requirement of seismic design. The design by Seismic

Performance Levels was done under the requirements of FEMA 273 code.

Analyzing the basic safety objective presented by FEMA 273 code, the results showed that the
structure designed in concrete was inadequate to fulfill this safety target, in part due to the
chosen Seismic Force-Resisting System and the aspect ratio of the structure. The buildings
designed in structural steel and a combination of concrete and structural steel behaved similarly
when compared with each other, both fulfilled loosely the basic safety objective established by
the code, making structural steel the most adequate material for Special Moment — Resisting
Frame Systems. The economic analysis showed that the concrete building was the cheapest

option, taking this price as reference the steel structures resulted around 30% pricier.
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CAPITULO 1: GENERALIDADES

1.1 Introduccién

Como es conocido en la gran mayoria de ciudades del pais existen construcciones antiguas de
diversos materiales tales como: adobe, piedra, ladrillo y més cera a la actualidad inclusive ya
de hormigon, posteriormente hormigon armado con varillas lisas: muchas de ellas existentes
hasta la actualidad, que fueron construidas sin ningun tipo de normas, ya que en la época no
existian o no se contrataba un profesional para realizar el disefio de las mismas; situacion que
se mantiene hasta hoy en dia.

Debido al gran crecimiento econémico en las ultimas décadas, se ha visto incrementado el
mercado inmobiliario; principalmente en las ciudades mas importantes del pais dandose una
saturacion de los espacios disponibles horizontalmente, lo lamentable de esta situacion es que
la mayoria de construcciones se realizaron sin un estudio técnico adecuado, lo que ha
generado en el caso de Quito a que surjan nuevas ordenanzas y adopcién de cddigos de
construccién para limitar ambos fendmenos provocando que la ciudad empiece a crecer de
manera vertical albergando varias viviendas, oficinas, locales comerciales, etc., en espacios
limitados horizontalmente, los cuales se ven obligados a cumplir con las normas actuales de
construccion.

Dado que han existido acontecimientos sismicos importantes se han dado actualizaciones de
las normas de disefio. De igual manera los materiales usados en la construcciéon de
edificaciones han mejorado notablemente. Por un lado tenemos hormigones los cuales
pueden alcanzar resistencias muy altas, en paises desarrollados se pueden alcanzar
resistencias de mas de 1000 kg/cm?, a la par las varillas de refuerzo también mejoraron, hoy
en dia son corrugadas para mejorar su adherencia y con un limite de fluencia de 4200
kg/cm?. Por otro lado tenemos el acero estructural, el cual presenta grandes ventajas debido
a su alta resistencia lo que permite utilizar secciones menores, existen aceros laminados y de
placas soldadas, pero en el medio se utilizan las placas soldadas.

Para la presente disertacion se han escogido dos tipos de materiales, el hormigdn armado y el
acero estructural con placas soldadas. Ademéas de una tercera opcion la cual incluye una

combinacion de ambos materiales. Para el edificio de hormigdn armado se utilizaran

1



secciones rectangulares en vigas y columnas, y losas bidireccionales alivianadas con bloque.
Para el edificio de acero se utilizaran secciones tipo cajon en columnas, vigas y viguetas tipo
| y losas con deck metalico. En el caso del edificio mixto se utilizaran columnas de acero
estructural tipo cajon rellenas de hormigdn simple, vigas y viguetas tipo | y losas con deck
metalico.

El pais toma como referencia, para el disefio de estructuras de hormigén armado, las normas
estipuladas por el AMERICAN CONCRETE INSTITUTE (ACI), capitulo 318, la misma que
utilizaremos en esta disertacion, haciendo énfasis en el capitulo 21 de disefio sismo
resistente. Para las edificaciones de acero estructural utilizaremos las normas de la
AMERICAN INSTITUTE OF STEEL CONSTRUCTION (AISC), y de la AMERICAN
SOCIETY OF CIVIL ENGINEERS (ASCE). Estas normas nos daran un primer disefio de las
estructuras las mismas que serdn comparadas posteriormente con el analisis estatico no
lineal.

El andlisis estatico no lineal, también conocido como analisis por desempefio, se basa en
conseguir varios niveles y rangos de rendimiento sismico del edificio. Estos se definen como:
Prevencion del colapso, Seguridad de la vida, Ocupacién inmediata, y Operacional. Cada
uno de estos puntos describe el rendimiento esperado del edificio, la magnitud del dafo, la
pérdida economica y la ruptura que se pueda producir. Para cada uno de estos niveles se
analiza un Rendimiento Estructural el cual describe el estado limite de dafio de los sistemas

estructurales, y son estos limites los que nos daran el disefio definitivo de la estructura.

1.2 Justificacion

Actualmente en el pais no dispone de normas las cuales tomen en cuenta el disefio por
desempefio de las estructuras, por lo que el medio profesional se ve obligado a utilizar
normas extranjeras, o adaptaciones de las mismas.

Evidentemente estas normas utilizadas, en sus requerimientos sismo resistentes, dan
lineamientos los cuales resultan muy generales, ya que no analizan a fondo las propiedades y
particularidades de cada estructura. Se conoce que la respuesta de cada estructura ante las
solicitaciones de un sismo varia de acuerdo a muchos factores como son el disefio y la

construccion del mismo.



Es por esta razdn que resulta imperativo realizar un andlisis por desempefio en las
estructuras, de manera que se limiten los dafios que pueden ocurrir en las mismas,
especialmente en estructuras esenciales las cuales tienen como objetivo principal poder
brindar servicio de atencion médica o albergue inmediatamente después de un
acontecimiento sismico.

La presente disertacion se regird al cédigo FEMA, siguiendo estas normas para el analisis
estatico no lineal, de manera que el edificio tenga una respuesta adecuada. Para finalmente

poder obtener una comparacion entre este disefio, y los utilizados en el medio actualmente.

1.3 Descripcidn geométrica del edificio.

Para esta disertacion se ha optado por realizar los disefios para un edificio de 12 pisos, con una
geometria bastante regular en elevacion y en planta. La regularidad en la configuracién del
edificio garantiza que las comparaciones entre los métodos de disefio y los diferentes tipos de
materiales que se usaran en los disefios sean mas objetivos ya que cualquier irregularidad puede

presentar diferentes comportamientos dependiendo del tipo de estructura.
Las caracteristicas del edificio son las siguientes:

e La planta del edificio, en el sentido “x” tendra 5 vanos, es decir que la estructura estara
conformada por 6 pérticos en este sentido.

e La separacion entre los ejes, en el sentido “x” serd de 7 metros para todos los vanos.

e La planta del edificio, en el sentido “y” tendré 4 vanos, es decir que la estructura estara
conformada por 5 porticos en este sentido.

e La separacion entre los ejes, en el sentido “Y” sera de 7 metros para todos los vanos.

e El edificio tendrd 12 pisos con una altura entre niveles de 3.24 metros, una altura que se
esta utilizando comdnmente en el medio. En total tenemos una altura del edificio de
38.88 metros.



La planta principal y el corte 1-1 en elevacién del edificio son los que se presentan a
continuacion, se puede ver los ejes principales y las separaciones entre ejes y entre pisos que son

las caracteristicas que se repetiran en todos los edificios.
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Figura 1- 1 Planta tipo de las edificaciones
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Para el edificio de hormigdn armado se introducira vigas secundarias las cuales se ubicaran en la

mitad de las luces de 7 metros, paralelas al eje “x”, representadas en el siguiente grafico. Esto se

lo realiza con el objetivo de reducir la altura de losa alivianada que se generaria por una luz

demasiado grande en ambos sentidos.

Figura 1- 3 Planta tipo edificacion en hormigén armado.
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Para los edificios en acero estructural y mixto se tiene que colocar viguetas sobre las cuales se
soportara la losa tipo conformada por deck metalico mas una loseta de hormigon. Estos ejes de

las viguetas se colocaran paralelos al eje “y” y se colocardn con una separacion de 1.75 metros
entre cada una como se presenta en la siguiente figura.
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Figura 1- 4 Planta tipo edificacion en acero estructural y mixta.



1.4 Objetivo general.

Comparar el desempefio y costo econdémico de un edificio de hormigén armado, acero

estructural, y mixto.

1.5 Objetivos especificos.

VI.

VII.

Pre dimensionar, disefiar y analizar la estructura en hormigén armado.

Pre dimensionar, disefiar y analizar la estructura en acero estructural.

Pre dimensionar, disefiar y analizar la estructura con perfiles de acero estructural, con
nucleo de hormigon.

Realizar un analisis no lineal estatico pushover de la estructura en acero, hormigon
armado y mixto, en el programa ETABS.

Realizar un analisis de costos de las tres opciones.

Comparar los resultados obtenidos del anélisis de costos y no lineal estatico pushover.

Establecer conclusiones de la comparacién de los resultados.



CAPITULO 2: INVESTIGACION TEORICA

2.1 Disefo de edificios de secciones de Hormigén Armado

Para el disefio de secciones de hormigon armado se presentan a continuacion las normas que
dicta el codigo ACI 318-08, capitulo 21, el mismo que presenta los requerimientos para
estructuras de hormigon armado las cuales deben ser capaces de soportar un sismo de magnitud
determinada, trabajando en el rango inelastico, de manera que su resistencia no se vea afectada

mayormente.

El objetivo general del disefio sismo resistente para estructuras de hormigén armado es que al
lograr trabajar de manera efectiva en el rango inelastico las fuerzas que se toman para el disefio
sean menores a las que se utilizarian de ser necesaria una respuesta lineal. Esto se logra
haciendo que la estructura, al momento de ocurrir un sismo, disminuya su rigidez efectiva y

tenga una gran capacidad de disipar energia.
2.1.1 Anélisisy disefio de elementos estructurales.

La seccion del comentario del codigo ACI-318 especifica que se supone que las distribucion de
la resistencia requerida en los diversos componentes de un sistema de resistencia ante fuerzas
sismicas esta guiada por el andlisis de un modelo lineal estatico del sistema, sobre el cual actuan
fuerzas mayoradas especificadas por el reglamento. En caso de emplearse un analisis no lineal
contra el tiempo, los movimientos del terreno deben seleccionarse después de un estudio

detallado de las condiciones del sitio y de la historia sismica loca

Dado que las bases del disefio admiten respuesta no lineal, para desplazamientos mayores que los
indicados por el analisis lineal es necesario investigar la estabilidad del sistema de resistencia
ante fuerzas sismicas asi como su interaccion con otros elementos estructurales y no
estructurales. Para manejar este problema sin tener que recurrir a analisis no lineales, una opcion
es multiplicar por un factor de al menos 2 los desplazamientos obtenidos por el analisis lineal
para fuerzas laterales mayoradas, a menos que el cddigo vigente en la regidn especifique el factor

que se debe utilizar. Para el calculo del desplazamiento lateral se debe suponer que todos los



elementos horizontales estan totalmente fisurados, ya que esto resultara en un mejor estimativo

de la deriva que el emplear una rigidez no fisurada para todos los elementos.

El objetivo principal del capitulo 21 del codigo ACI-318 es tener en cuenta la seguridad de la
estructura, y llamar la atencion sobre la influencia de los elementos no estructurales en la

respuesta estructural y sobre la amenaza de objetos que caigan.

Una de las mas importantes consideraciones al momento de realizar el disefio estructural, para
estructuras resistentes a sismos, es tomar en cuenta los problemas relacionados con la congestion
del refuerzo. El disefio se debe realizar de tal modo que el refuerzo se pueda armar y colocar en
el lugar preciso, y que el concreto se pueda colocar y compactar adecuadamente, EI empleo de
los limites de cuantia de refuerzo superiores a los permitidos probablemente conduzca a graves

problemas de construccidn, especialmente en los nudos de los pérticos.

Tomando en cuenta los criterios descritos previamente la ACI dicta los siguientes requerimientos

para el andlisis y disefio de elementos estructurales:

e En el andlisis debe tenerse en cuenta la interaccion de todos los elementos estructurales
y no estructurales que afectan la respuesta lineal y no lineal de la estructura ante
movimientos sismicos.

e Se permiten elementos rigidos no considerados como parte de un sistema de resistencia
ante fuerzas sismicas con la condicion de considerar y tener en cuenta en el disefio de la
estructura su efecto en la respuesta del sistema. Se deben considerar también las
consecuencias de las fallas de los elementos estructurales y no estructurales que no
forman parte del sistema de resistencia ante fuerzas sismicas.

e Los elementos estructurales situados por debajo de la base de la estructura y que se
requieren para transmitir a la cimentacion las fuerzas resultantes de los efectos sismicos,
deben cumplir también con los requisitos del capitulo 21 de la ACI-318, que sean
congruentes con el sistema de resistencia ante fuerzas sismicas localizado encima de la

base de la estructura.

10



2.1.2 Porticos especiales resistentes a momento.

A continuacién se detallard los requerimientos dados por la ACI para porticos intermedios
resistentes a momento que forman parte del sistema de resistencia ante fuerzas sismicas. En
primer lugar se encuentran dos opciones de detallamiento del refuerzo, los cuales estan dados
para las condiciones en que la carga axial del elemento no excede el valor de Agf’/10 y la

segunda condicion es cuando la carga axial si excede este valor.
2.1.2.1Vigas.

Cuando la carga axial no excede del valor Asf;/10 la norma se refiere a las vigas de la

estructura. Para estos elementos la ACI dicta los siguientes requerimientos:

e Laluz libre del elemento no debe ser menor que cuatro veces su altura util.
e El ancho del elemento no debe ser menor que el mas pequefio de 0.3 h y 250 mm.
e EIl ancho del elemento no debe exceder el ancho del elemento de apoyo, mas una
distancia a cada lado del elemento de apoyo que sea igual al menor entre:
o El ancho del elemento de apoyo
o 0.75 veces la dimensidn total del elemento en la direccion paralela a la direccion

de analisis.
Con respecto al refuerzo longitudinal se tienen los siguientes requerimientos:

e En cualquier seccion, excepto por lo dispuesto en la seccion 10.5.3 del ACI-318, para el
refuerzo tanto superior como inferior, el area de refuerzo no debe ser menor que
0.8 by d Vf’c /fy ni menor que 14 by, d/fy y la cuantia del refuerzo no debe exceder 0.025.
Al menos dos barras deben disponerse en forma continua tanto en la parte superior como
inferior.

e La resistencia a momento positivo en la cara del nudo no debe ser menor que la mitad de

la resistencia a momento negativo proporcionado en la misma cara del nudo.
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e La resistencia a momento positivo o negativo en cualquier seccion a lo largo del
elemento, no debe ser menor que un cuarto de la resistencia maxima a momento
proporcionada en la cara de cualquiera de los nudos.

e Solo se permiten empalmes por traslapo de refuerzo de flexion cuando se proporcionan
estribos cerrados de confinamiento o espirales en la longitud del empalme por traslapo. El
espaciamiento del refuerzo transversal que confina las barras traslapadas no debe exceder
al menor de d/4 y 100 mm. No se deben usar empalmes por traslapo:

o Dentro de los nudos

o En una distancia de dos veces la altura del elemento medida desde la cara del
nudo.

o Donde el andlisis indique fluencia por flexion causada por desplazamientos

laterales inelasticos del pértico.
Del refuerzo transversal se tiene:

e Deben disponerse estribos cerrados de confinamiento en las siguientes regiones de los
elementos pertenecientes a particos:

o Enuna longitud igual a dos veces la altura del elemento, medida desde la cara del
elemento de apoyo hacia el centro de la luz, en ambos extremos del elemento en
flexion.

o En longitudes iguales a dos veces la altura del elemento a ambos lados de una
seccion donde puede ocurrir fluencia por flexion debido a desplazamientos
laterales inelasticos del pértico.

e EIl primer estribo cerrado de confinamiento debe ser situado a no méas de 50 mm de la
cara del elemento de apoyo.
e El espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder el menor de:

o d/4

o Ocho veces el diametro de la barra longitudinal mas pequefia.

o 24 veces el didmetro de la barra del estribo cerrado de confinamiento.

o 300 mm.
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Cuando se requieran estribos cerrados de confinamiento, las barras longitudinales del
perimetro deben tener soporte lateral de acuerdo a lo establecido en 7.10.5.3 del codigo
ACI-318.

Cuando no se requieran estribos cerrados de confinamiento, deben colocarse estribos con
ganchos sismicos en ambos extremos, espaciados a no mas de d/2 en toda la longitud del
elemento.

Los estribos que se requieran para resistir cortante deben ser estribos cerrados de
confinamiento colocados en los lugares dentro de los elementos descritos en el primer
literal de esta seccion.

Se permite que los estribos cerrados de confinamiento en elementos en flexion sean
hechos hasta con dos piezas de refuerzo: un estribo con un gancho sismico en cada
extremo y cerrado por un gancho suplementario. Los ganchos suplementarios
consecutivos que enlazan la misma barra longitudinal deben tener sus ganchos de 90° en
lados opuestos del elemento en flexién. Si las barras de refuerzo longitudinal aseguradas
por los ganchos suplementarios estan confinadas por una losa en un solo lado del
elemento en flexion, los ganchos de 90° de los ganchos suplementarios deben ser
colocados en dichos lados.

La fuerza cortante de disefio Ve, se debe determinar a partir de las fuerzas estéticas en la
parte del elemento comprendida entre las caras del nudo. Se debe suponer que en las
caras de los nudos localizados en los extremos del elemento actian momentos de signo
opuesto correspondientes a la resistencia probable, My, y que el elemento esta ademas
cargado con cargas aferentes gravitacionales mayoradas a lo largo de la luz. De esto

tenemos que:

Mprl +Mpr2 + Wuln
In -2

El refuerzo transversal en los lugares identificados en el primer literal de este seccion
debe disefiarse para resistir cortante suponiendo V=0 cuando se produzca

simultaneamente:
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o La fuerza cortante inducida por el sismo calculada de acuerdo con lo especificado
en fuerzas de disefio representa la mitad o mas de la resistencia maxima a cortante
requerida en esas zonas.

o La fuerza axial de compresién mayorada, P, incluyendo los efectos sismicos es

menor que Agfc/20.

2.1.2.2 Columnas.

Para los elementos en los cuales la carga axial excede el valor Agf’;/10 la norma se refiere a las
columnas de la estructura. Para estos elementos la ACI dicta los siguientes requerimientos:

e Las columnas deben satisfacer una de estas dos condiciones:

o Las resistencias a flexién de las columnas deben satisfacer:
ZMnc =12 ZMnb
Donde:

> My = suma de los momentos nominales de flexion de las columnas que llegan
al nudo, evaluados en las caras del nudo. La resistencia a la flexion en las
columnas debe calcularse para la fuerza axial mayorada, congruente con la
direccion de las fuerzas laterales consideradas, que conduzca a la resistencia a la

flexién mas baja.

> Mpp, = Suma de los momentos resistentes nominales a flexion de las vigas que
llegan al nudo, evaluadas en la cara del nudo. En vigas T, cuando la losa esta en
traccion debido a momento en la cara del nudo, el refuerzo de la losa dentro del
ancho efectivo de la losa debe suponerse que contribuye a My, siempre que el

refuerzo de la losa esté desarrollado en la seccion critica para flexion.

Las resistencias a la flexion deben sumarse de tal manera que los momentos de la
columna se opongan a los momentos de la viga. Debe satisfacerse la ecuacién
para momentos de vigas que actden en ambas direcciones en el plano vertical del

portico que se considera.
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o Cuando esta condicion no se satisface en un nudo, la resistencia lateral y la
rigidez de las columnas que soportan las reacciones provenientes de dicho nudo
deben ser ignoradas al determinar la resistencia y la rigidez calculadas para la

estructura.

Del refuerzo longitudinal en columnas se tiene:

El area de refuerzo longitudinal, Ag, no debe ser menor que 0.01A4 ni mayor que 0.06A. Los

empalmes mecanicos y soldados deben cumplir con las disposiciones del capitulo 21 del ACI-

318. Los empalmes por traslapo se permiten s6lo dentro de la mitad central de la longitud del

elemento, deben disefiarse como empalmes por traslapo de traccion y deben estar confinados

como se indicara en la seccion de refuerzo transversal de columnas.

Del refuerzo transversal en columnas se tiene:

En ambos extremos del elemento debe proporcionarse estribos cerrados de confinamiento
en una longitud l,, medida desde la cara del nudo y a ambos lados de cualquier seccién
donde pueda ocurrir flexion por desplazamientos laterales inelasticos del pértico.
La longitud I, debe ser la menor entre:

o Una sexta parte de la luz libre de la columna.

o La altura del elemento en la cara del nudo o en la seccién donde puede ocurrir

fluencia por flexion.

o 450 mm.
El refuerzo transversal debe disponerse mediante espirales sencillas o traslapadas, que
cumplan con lo establecido en el capitulo 7 del ACI-318, estribos cerrados de
confinamiento circulares o estribos cerrados de confinamiento rectilineos con o sin
ganchos suplementarios. Se pueden usar ganchos suplementarios del mismo diametro de
barra o con un diametro menos y con el mismo espaciamiento de los estribos cerrados de
confinamiento. Cada extremo del gancho suplementario debe enlazar una barra
perimetral del refuerzo longitudinal. Los extremos de los ganchos suplementarios

consecutivos deben alternarse a lo largo del refuerzo longitudinal. El espaciamiento de
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los ganchos suplementarios o ramas con estribos de confinamiento rectilineos, hy, dentro
de una seccion del elemento no debe exceder de 350 mm de centro a centro.
La separacion del refuerzo transversal a lo largo del eje longitudinal del elemento no debe
exceder la menor de:

o La cuarta parte de la dimensién minima del elemento

o Seis veces el diametro de la barra de refuerzo longitudinal menor

35— hy

o So donde s, =10+ ( ) So No debe ser mayor a 150mm y no es necesario

tomarlo menor a 200mm.
Debe colocarse refuerzo transversal en las siguientes cantidades, a menos que en el punto
siguiente se exija mayor cantidad:

o La cuantia volumétrica del refuerzo en espiral o de estribos cerrados circulares, ps,

. - f
no debe ser menor que la requerida por la ecuacion pg = 0.12 f'—c y no debe ser
yt

. ., A fr
menor que la requerida en la ecuacién: pg = 0.45 (A—g — 1) f—c
ch yt

o EIl area total de la seccion transversal del refuerzo de estribos cerrados de

confinamiento rectangulares, Ash, no debe ser menor que la requerida por las

ecuaciones:
_ Sbefrc A_g _
A = 035 (22) 1]
sb.f’
Ag, = 0.09 of ¢
fyt

Mas alla de la longitud I, el resto de la columna debe contener refuerzo en forma de
espiral o de estribo cerrado de confinamiento que cumpla con el literal 7.10 del cddigo,
con un espaciamiento, s, medido centro a centro que no exceda al menor de seis veces el
didmetro de las barras longitudinales de la columna o 150mm, a menos que en las
secciones 21.6.3.2 0 21.6.5 requieran mayores cantidades de refuerzo transversal.

Si el recubrimiento de concreto fuera del refuerzo transversal de confinamiento
especificado en el literal anterior y dentro de la longitud I, excede 100 mm debe colocarse
refuerzo transversal adicional. El recubrimiento de concreto sobre el refuerzo transversal
adicional no debe exceder 100 mm con un espaciamiento del refuerzo transversal

adicional no superior a 300 mm.
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La fuerza de cortante de disefio, V., se debe determinar considerando las méximas
fuerzas que se pueden generar en las caras de los nudos en cada extremo del elemento.
Estas fuerzas en el nudo se deben determinar usando las resistencias a flexion maximas
probables My, en cada extremo del elemento, correspondientes al rango de cargas axiales
mayoradas, Py, que acttan en él. No es necesario que las fuerzas cortantes en el elemento
sean mayores gque aquellas determinadas a partir de la resistencia de los nudos, basada en
Mopr de los elementos transversales que llegan al nudo. En ningun caso Ve debe ser menor
que el cortante mayorado determinado a partir del analisis de la estructura.
El refuerzo transversal de en la longitud I, debe disefiarse para resistir el cortante
suponiendo V. = 0 cuando estas condiciones ocurran simultdneamente:

o EIl refuerzo de cortante inducido por sismo representa la mitad o mas de la

resistencia maxima al cortante requerida dentro de I,.
o La fuerza de compresion axial mayorada, P, incluyendo los efectos sismicos es

menor que Agf¢/20.

2.1.2.3 Nudos en porticos especiales.

Estos requisitos se aplican a los nudos viga-columna de porticos especiales resistentes a

momento que forman parte del sistema de resistencia ante fuerzas sismicas. De esta manera la

ACI-318 da los siguientes requerimientos:

Las fuerzas en el refuerzo longitudinal de vigas en la cara del nudo deben determinarse
suponiendo que la resistencia en el refuerzo de traccion por flexion es 1.25 fy.

El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna, debe prolongarse hasta
la cara mas distante del nucleo confinado de la columna y anclarse, en traccion de
acuerdo con 21.7.5, y en compresién de acuerdo al capitulo 12.

Donde el refuerzo longitudinal de una viga atraviesa un nudo viga-columna, la dimension
de la columna paralela al refuerzo de la viga no debe ser menor que 20 veces el didmetro
de la barra longitudinal de viga de mayor diametro, para concretos de peso normal. Para

concretos livianos, la dimension no debe ser menor que 26 veces el didmetro de la barra.

Del refuerzo transversal en nudos se tiene:
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e Cuando existan elementos que llegan a los cuatro lados del nudo y el ancho de cada
elemento mide por lo menos tres cuartas partes del ancho de la columna, debe disponerse
refuerzo transversal igual, por lo menos, a la mitad de la cantidad requerida para
columnas, dentro del h del elemento de menor altura que llegue al nudo. En estos lugares,
se permite que el espaciamiento especificado se incremente a 150 mm.

e Debe disponerse refuerzo transversal que pase a través del nudo para proporcionar
confinamiento al refuerzo longitudinal de viga que pasa fuera del nucleo de la columna,
que cumpla con los requisitos de espaciamiento de 21.5.3.2, y los requisitos de 21.5.3.3 y

21.5.3.6, cuando dicho confinamiento no es suministrado por una viga que llegue al nudo.
De la resistencia al cortante se tienen los siguientes requerimientos:

e Vn en el nudo no debe ser mayor que los valores especificados a continuacion, para

concreto de peso normal:

o Para nudos confinados en las cuatro caras, 5.3 / f'cA;
o Para nudos confinados en tres caras o en dos caras opuestas 4 +/ f'cA;

o Paraotros casos 3.2 /f'cA;

Se considera que un elemento proporciona confinamiento al nudo si al menos las tres
cuartas partes de la cara del nudo estan cubiertas por el elemento que llega al nudo. Se
permite considerar como elementos de confinamientos a las extensiones de las vigas que
se extienden al menos una altura total h de la viga mas allad de la cara del nudo. Las
extensiones de las vigas deben cumplir con los requisitos del cddigo enlistados en
21.7.4.1. Un nudo se considera confinado si tales elementos de confinamiento llegan a
todas las caras del nudo.

A; es el area efectiva de la seccion transversal dentro del nudo, calculada como el
producto de la profundidad del nudo por su ancho efectivo. La profundidad del nudo es la
altura total de la seccion de la columna, h. El ancho efectivo del nudo debe ser el ancho
total de la columna, excepto que cuando la viga llega a una columna mas ancha, el ancho

efectivo no debe exceder el menor de:
o Elancho de la viga mas la altura del nudo.
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o Dos veces la distancia perpendicular mas pequefia del eje longitudinal de las

vigas al lado de la columna.

Para concreto con agregado liviano, la resistencia nominal al cortante del nudo no debe
exceder las tres cuartas partes de los limites sefialados en el primer literal de resistencia

al cortante en nudos.

2.1.2.4 Longitud de desarrollo de barras en traccion.

La ACI presenta los siguientes requerimientos con respecto a la longitud de desarrollo de barras

en traccion:

Para tamafios de barra No. 10 a No. 36, la longitud de desarrollo lq, para una barra con
gancho estandar de 90° en concreto de peso normal no debe ser menor que 8dp, 150 mm,
y la longitud requerida por:
lan = —fydb -
17.2/f".
El gancho de 90° debe estar colocado dentro del nicleo confinado de una columna o un
elemento de borde.
Para barras No. 10 a No. 36, lg, la longitud de desarrollo en traccidn para una barra recta,
no debe ser menor que la mayo entre:
o 2.5 veces la longitud requerida en 21.7.5.1 si el espesor del concreto colocado
fresco en una sola operacién debajo de la barra no excede de 300mm.
o 3.25 veces la longitud requerida en 21.7.5.1 si el espesor del concreto colocado
fresco en una sola operacion debajo de la barra excede de 300mm.
Las barras rectas que terminan en un nudo deben pasar a través del ndcleo confinado de
la columna o elemento de borde. Cualquier porcion de g4 fuera del nacleo confinado debe

incrementarse mediante un factor de 1.6.
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2.2 Disefno de edificios de Acero Estructural.

Para el disefio de secciones de acero estructural soldado se tomard como guia principal el codigo
AISC 341-05, asi como la publicacion realizada por la Asociacion Latinoamericana del Acero:
“Disefio sismoresistente de construcciones de acero”, 2da Edicion. Se presentan extractos de la
publicacion de la Asociacion Latinoamericana del Acero, los cuales son los requerimientos a
seguir para el disefio en acero. Este texto considera las disposiciones de la AISC asi como las
normas ASCE 7, entre otras. La norma AISC-341 presenta los requerimientos para estructuras de
acero estructural soldado, méas especificamente para los elementos que sean parte del sistema

resistente sismico.

Para las estructuras de acero, el disefio sismoresistente se basa de igual manera en la
preservacion de vidas humanas, buscando que ante la accién de fuerzas sismicas la estructura sea
capaz de disipar la energia generada. Se logra este objetivo induciendo, mediante un correcto
disefio, la formacion de un sistema de columna fuerte y viga débil. De esta manera se logra que
ante la accion de un sismo no se formen rétulas plasticas en los nudos; formandose en los
extremos de las vigas mientras que las columnas, que son estructuralmente mucho mas
importantes, se mantienen trabajando en el rango eléstico. Es asi como se logra que la estructura
tenga un comportamiento ductil ya que la plastificacion de las vigas se presenta de manera

progresiva mientras se mantiene la integridad de la estructura completa.

Los pérticos no arriostrados se clasifican de acuerdo a los distintos niveles de capacidad de
rotacion ineléstica de las rétulas plésticas. Es asi como se tienen tres clases: los porticos no
arriostrados especiales, intermedios y ordinarios. Para el caso de esta disertacion se analizara los
requerimientos de los porticos no arriostrados especiales, debido a la zona sismica en la que se
encuentra la ciudad de Quito y ya que presentan condiciones similares a los porticos especiales

de hormigon armado y el objetivo principal es la comparacion entre estos sistemas.
2.2.1 Porticos no arriostrados especiales de acero.

Como se menciono anteriormente los pérticos no arriostrados especiales son los que tienen una
gran capacidad de disipar energia, es por esta razon que para esta configuracion estructural se

tiene un factor de reduccion de respuesta sismica R = 6, de acuerdo con la norma NEC 2011.
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La norma AISC nos dice que estas estructuras se deben disefiar para limitar la distorsion del

panel nodal, evitar la rotulacion en las columnas y controlar el pandeo local. Las rotulas plasticas

deben lograr una capacidad de rotacion inelastica de 0.03 radianes como minimo, para lograr

esto se debe recurrir al uso de conexiones precalificadas.

2.2.1.1 Conexiones viga-columna.

Las conexiones viga columna de pdrticos no arriostrados especiales que forman parte del sistema

sismo resistente deben cumplir con las siguientes condiciones:

La conexion debe ser capaz de soportar las rotaciones plasticas correspondientes a un
nivel de distorsién de piso total de 0.04 radianes, lo que es equivalente a una rotacion
plastica en las rétulas de 0.03 radianes (considerando que la distorsion elastica de de piso
es de 0.01 radianes).

La capacidad a flexién de la conexion, medida en la cara de la columna, debe ser como
minimo 0.8 M, de la viga conectada para un nivel de distorsion de piso de 0.04 radianes
(M, es el momento de plastificacion de la viga calculado con la tension de fluencia para
el acero especificado).

La resistencia a corte requerida de la conexién debe determinarse a partir de las
combinaciones de cargas amplificadas, para lo cual debe considerarse que el efecto de la

accion sismica amplificada es: Ep,, = 2 (1.1 RyM,,)/1,,

Donde Ry es la relacion entre la tension de fluencia esperada y la tension minima de

fluencia, Fy, y Ly es la distancia entre las rotulas plasticas en la viga.

En las conexiones de pdrticos especiales deben considerarse como soldaduras de
demanda critica las siguientes:
o Las soldaduras de ranura o penetracion en empalmes de columna
o Los cordones de soldadura en conexiones del extremo inferior de la columna a la
base.
o Los cordones de penetracion completa en soldaduras que conectan las alas y el

alma de la viga a la columna.
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2.2.1.2 Placas de continuidad.

Las placas de continuidad son rigidizadores que disponen entre las alas de la columna, en niveles

correspondientes a las alas de las vigas que llegan al nudo, con el objeto de asegurar una

adecuada transferencia de las cargas de traccién y compresion que generan sobre la columna.

Ademas, las placas de continuidad sirven como limites para definir la zona del panel nodal,

donde se pueden desarrollar de tensiones y deformaciones elevadas.

Las placas de continuidad deben colocarse en las conexiones viga-colurnna, salvo en los

siguientes casos:

Cuando asi se indica en la conexion precalificada.
Cuando la viga se suelda al ala de una columna, formada por un perfil | de alas anchas o

un perfil armado, con un espesor, t., que cumple con las siguientes condiciones:

<

FypRyp bpf
> 0. ) Edhing > 2L

th = 0 4‘\/1 8bbftbf chRyC th = 6
Donde byt y ber son la anchura del alma de la viga y columna, respectivamente, Fy, y Fyc
representan la tension de fluencia minima de viga y columna, respectivamente, y Ry, Yy
Ryc, representan la relacion entre la tension de fluencia esperada y la minima para la viga

y columna respectivamente.

Cuando la viga se suelda al ala de una columna formada por perfil I en seccion cajon, con

con un espesor, tg, que cumple con las siguientes condiciones:

ter = 0.4 [ —M(bcf—zﬂ)] 18Dty 2222

b
2 yb > bf
bcr ycRyc

Y ter 235

El espesor de las placas de continuidad debe determinarse segun el siguiente criterio:
o Ennudos exteriores el espesor debe ser como minimo la mitad del espesor del ala
de la viga.
o Las placas deben cumplir con los criterios indicados en la Seccion J10 de las
especificaciones AISC 360-10, donde se definen las condiciones de rigidizadores

adicionales para cargas concentradas.
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e Las placas de continuidad deben unirse a las alas de la columna mediante soldadura de
penetracion completa y al alma de la columna con soldadura de ranura o de filete. La
resistencia requerida para estas soldaduras esta indicada en la Seccion E3.6f de la norma
AISC 341-10.

e Las recomendaciones FEMA 350 (FEMA, 200a) indican la importancia de que las
conexiones viga-columna incluyan agujeros de acceso a soldadura, segun el detalle de la
Figura 2.2.1, para los cordones de soldadura de ranura que conectan el ala de la viga con
el ala de la columna. Los ensayos de laboratorio indican que ésta es una solucién
adecuada para facilitar el acceso al soldador y minimizar el efecto de concentracion de

tensiones y deformaciones.

@)
-
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CaEe

® <
®

Bisel

Mayor que t,s 0 13mm.

% 1y a tyr (minimo 19mm).

Radio minimo 10mm.
3 tbf.

e wnN e

I\,

Figura 2- 1 detalle de agujero para acceso de soldadura (FEMA, 2000a)

2.2.1.3 Panel nodal.

La zona nodal de las conexiones viga-columna es un componente flexible de los pérticos no
arriostrados, y geométricamente se define como la region comprendida entre las alas de vigas y
columnas. El panel nodal estd sometido a elevadas solicitaciones que puede ocasionar

deformaciones excesivas si no se disefian adecuadamente.

Las especificaciones sismicas vigentes requieren de la consideracion de las deformaciones del
panel nodal y plantean verificaciones de la resistencia del mismo, sin embargo los modelos de
analisis usualmente no incluyen una representacion explicita de dicha zona. Los modelos de
barra que se emplean normalmente en el analisis de pérticos no arriostrados permiten determinar

las solicitaciones en vigas y columnas pero no definen las solicitaciones en el panel nodal.
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Los esfuerzos internos en el panel nodal pueden determinarse, en forma mas simple, mediante el
diagrama de cuerpo libre, donde se ponen de manifiesto los esfuerzos de corte, cargas axiales y
momentos flectores actuantes en las caras del panel. El efecto de la flexion puede representarse
mediante fuerzas equivalentes, que se obtienen considerando que el momento flector resulta de
un par formado por dos fuerzas axiales iguales y opuestas actuando en las alas del perfil. A partir
de consideraciones de equilibrio entre las fuerzas indicadas en el diagrama de cuerpo libre se

puede determinar la resistencia requerida a corte requerida en el panel nodal (Naeim,F.2001):
_ M, M, _
- (dp1—tf1) + (dpz2—tf2)

A V.

Donde Vc es el esfuerzo de corte en la columna colocada por encima del nudo, dbl y db2
representan la altura total de las vigas que llegan al nudo y M1 y M2 los momentos flectores en
los extremos de dichas vigas desde el punto de vista practico se puede simplificar la ecuacion
ignorando el corte V¢ ya que disminuye la fuerza en el panel y es despreciable frente a los otros

términos.
lPs
M3 /0.95 dc3 M3 /0.95 dc3
V3=Vc
/
M1 /0.95 det M2/0.95 dc2
Vl Figura 2- 2 Esfuerzos en el panel modal.
| L. =2
M1/0.95 dci Mz /0.95 de2
L
-
Ma/095dca| Va4 Ma /0.95 dca

P4

Considerando ademas que, en los casos usuales ambas vigas son iguales, tendriamos que:

V, = —Z M

P (dp—t)
Actualmente, las especificaciones AISC indican que la resistencia a corte requerida en el panel,
como minimo, debe determinarse a partir de la suma de los momentos en las caras de la

columna, considerando la proyeccion de los momentos plasticos esperados respecto de las caras

de las columnas. Es decir, que al aplicar esta ultima ecuacion debe considerarse YM=3My exp,
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donde M ep=Ry M,. Las especificaciones AISC 358-10 indican que debe incluirse también un
factor Cyy, el cual considera el endurecimiento por deformacion y otros aspectos propios del tipo
de conexion, de modo que Mpexp = Cpr Ry M, .Mediante la aplicacion de este criterio se busca
controlar los problemas de inestabilidad y otro efectos negativos por deformacion pléstica
excesiva del panel nodal. El factor Cpr no debe ser, en general, mayor que 1.20 y usualmente se
adopta igual a 1.15. No obstante, pueden presentarse excepciones para alguna conexién en
particular y. por lo tanto, deben adoptarse los valores que se surgen del proceso de
precalificacion.

La resistencia de disefio, ¢, V,, donde ¢, =1.0, debe ser mayor que la resistencia requerida, para
el caso del método LRFD. Es importante notar que en este caso se asume que el factor de
resistencia es igual a 1.0 debido a que la resistencia requerida se determina a partir de conceptos
del disefio por capacidad. La resistencia nominal del panel nodal sometido a corte, V,, puede

determinarse a partir de las siguientes expresiones:

1) Cuando el efecto de la deformacion del panel no es considerado en el analisis de la

estabilidad del portico:

e SiP <0.4P.:
V, = 0.60F,d.t,
e SiP >04P.:

R,
Vi = 0.60F,dcty (14—
y

2) Cuando la estabilidad del portico y el efecto de la deformacion pléstica del panel nodal son
considerados en el analisis (Krawinkcler et al., 1975):
e SiP <0.75P.:

3bcrtls
V,, = 0.60F,d.t, (1 + Gy,

e SiP. >0.75P.:
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Figura 2- 3 Geometria de la conexién viga columna

Donde 0.6 Fy, representa la tension de fluencia por corte, P, es la carga axial requerida. P = 0.6
Py=0.6 Fy A, t, es el espesor total del panel nodal, incluyendo placas de refuerzo y los restantes
parametros geométricos se definen en la Figura Las Ecuaciones representan la resistencia
nominal a corte, mediante la consideracion de la fluencia del alma (representada por el area d tp)

mas la contribucion de las alas de las columnas, asumiendo comportamiento elastico

Finalmente, es necesario verificar que el espesor minimo de las placas que componen el panel

nodal, t, cumpla con la condicién indicada a continuacion para prevenir el pandeo local:

> d, +w,
90
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2.2.1.4 Requerimientos para vigas y columnas. Relacion ancho-espesor.

Las vigas y columnas de porticos especiales deben verificar las condiciones establecidas para
miembros de alta ductilidad. De modo que las secciones de los miembros de estos pérticos deben
cumplir con las relaciones anchura-espesor limite indicadas en la Tabla DI.I del codigo AISC
341-10 para controlar los problemas de pandeo local. Estos valores limites se encuentran
tabulados para elementos rigidizados y no rigidizados, considerando ademés el tipo se
solicitacion actuante en los elementos. Las vigas de los porticos especiales pueden disefiarse
como miembros compuesto en combinacion con una losa de hormigon armado para resistir

cargas gravitatorias.

Los extremos de las vigas, donde se espera la formacion de rotulas plasticas, deben tratarse como
zonas protegidas. La longitud de dichas zonas se define a partir de lo indicado por el reglamento
AISC 358-10 o segun lo indicado en la precalificacion de la conexion. Usualmente, la longitud
de la zona protegida se extiende desde la cara de la columna hasta una distancia igual a la mitad
de la altura de la seccién medida a partir del punto de la rétula plastica.

2.2.1.5 Relacidn entre resistencia flexional de columnas y vigas.

A los efectos de asegurar el mecanismo de columna fuerte - viga débil en el disefio de los
porticos especiales, se debe cumplir con la siguiente relacién, basada en conceptos del disefio por
capacidad:
T Mje
2 My,

Donde el numerador representa la suma de los momentos plasticos en las columnas por encima y

> 1.0

debajo del nudo, considerando la reduccion por efecto de la carga axial y el denominador
representa la suma de la resistencia flexional esperada en las vigas, proyectada en la cara de la

columna. Los momentos flectores se determinan como:

M;C = Zc(ch - Puc/Ag)

M3y = 1.1Ry Fyp Zp + Myy)
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donde Z; y Zy son los mddulos plasticos de columna y viga, respectivamente. P, es la resistencia
requerida a compresion de la columna y My, es el momento adicional en la viga debido a la
amplificacion producida por corte desde la rétula pléastica hasta el eje de la columna. En los casos
en que se usan conexiones con secciones de viga reducida, se debe considerar en el calculo del

momento el modulo plastico correspondiente a la seccion reducida.

La condicion de resistencia definida por la primera ecuacién de esta seccidn no es aplicable para
en los siguientes casos:
e Columnas con P, > 0.3 P, en edificios de 1 piso, o en el piso superior de edificios de
varios niveles.
e Columnas con B, > 0.3 P, y que ademas cumplen con los requisitos especiales de
resistencia a corte segun se detalla en la seccion E3.4% de AISC 341-10.
e Columnas de cualquier piso del edificio donde se verifica que la relacién entre la
resistencia a corte disponible y la resistencia a corte requerida es 50% mayor que en
el piso ubicado por encima.

2.2.1.6 Restriccidn lateral en vigas.

Las alas superior e inferior de las vigas de pdrticos deben arriostrarse lateralmente, o bien la
seccion transversal deber arriostrarse torsionalmente. La separacion maxima entre puntos de
arriostramiento es L, = 0.086 1, E/F,, donde ry es el radio de giro de la viga respecto al eje
vertical. Se ha demostrado que esta condicidn es suficiente para asegurar que puede desarrollarse
una distorsion de 0.04 rad. Adicionalmente deben disponerse arriostramientos laterales en zonas
de concentracion de esfuerzos, cambios de seccion y zonas de localizacion de rétulas plasticas.
Ademas los elementos de arriostramiento lateral se deberan disefiar para cumplir con los

requerimientos de miembros de alta ductilidad como se indica en la norma AISC 360-10.
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2.3 Disefo de edificios mixto, de hormigon simple y acero estructural.

Para el disefio de edificios mixtos, en esta disertacion; se definen estructuras las cuales presentan
vigas de acero estructural soldado con perfiles tipo I, losas tipo deck con viguetas en acero
estructural soldado. Columnas de acero estructural tipo cajon fundidas con hormigdn simple en

su interior, a las cuales en adelante se referird como columnas mixtas.

Analizando esta descripcion se ve que la unica diferencia con la estructura de acero soldado
seran las columnas mixtas, para el resto de elementos se aplican los mismos principios y
requerimientos analizados en la seccion 2.2. La norma AISC 341-10 indica que estas columnas
mixtas se deben disefiar de acuerdo a los requerimientos de la norma AISC 360-10, con la
diferencia de que la resistencia a corte de la columna se tomara solo como la que resiste la
seccion de acero, es decir ignoramos el hormigon simple de relleno para el analisis del corte.

2.3.1 Disefo de columnas compuestas.
2.3.1.1 Materiales

La norma AISC 360-10 indica que para secciones compuestas tenemos las siguientes

limitaciones en materiales:

e Para la determinacion de los esfuerzos disponibles en valor f°; del hormigén no puede ser
menor que 210 kg/cm?, ni mayor a 700 kg/cm?, para hormigones de peso normal.

e El valor del esfuerzo de fluencia especificado del acero estructural no debe exceder de
5250 kg/cm?.

2.3.1.2 Elementos sometidos a carga axial y flexion.

La norma indica que para este tipo de columnas se debe disefiar las secciones de acuerdo con lo
establecido en el capitulo C del codigo AISC 360-10. Para columnas mixtas la interaccion entre
fuerza axial y esfuerzos de flexion se debera realizar de acuerdo con lo establecido en la seccion
H1.1. Los valores de resistencia de carga axial y de flexion se obtendran de acuerdo a las
secciones 12 e 13 del cédigo AISC 360-10.
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2.3.1.3 Esfuerzos por carga axial.

El valor de la resistencia de una seccién mixta doblemente simétrica debera tomar en cuenta las

siguientes modificaciones, con respecto a la seccion 12.1b del codigo:

e Para secciones compactas:

Donde

E
Py = Bl + Cof c (Ac+ A5 )
C

C, = 0.85 para secciones rectangulares.
e Larigidez efectiva para todas las secciones sera:
Elysr = Eslg + Eglsy + C3E.I,

Donde C3 = coeficiente para calcular la rigidez efectiva de miembros a compresion

mixtos.

Cs =0.6+2 [AA+A] <09

El valor del esfuerzo disponible por compresion no debe ser menor que el establecido
solamente para la seccidn de acero como se indica en la seccion E del codigo AISC 360-
10.

2.3.1.4 Esfuerzos por flexion.

El esfuerzo por flexion disponible en columnas mixtas, se determinard como sigue:

e ®b=0.9 (LRFD)
e El esfuerzo de flexion nominal se calculara con la siguiente expresion:
M, =M,
Donde:
Mp = momento correspondiente a la distribucion plastica de esfuerzos sobre la seccion

compuesta transversal.

30



2.4 Disefno de cimentaciones.

A continuacion se detallan los requerimientos dados por la ACI para las cimentaciones que

resisten fuerzas sismicas, o que transmiten las fuerzas sismicas entre la estructura y el suelo en

las estructuras asignadas como categoria de disefio sismico D, E 6 F. En esta disertacion se

trataran los requerimientos para Zapatas de cimentacion, ya que son los que se emplearan en la

estructura a disefiarse, tomando en cuenta que los mismos requerimientos deben emplearse en

losas de cimentacion y cabezales de pilotes.

El refuerzo longitudinal de las columnas y los muros estructurales que resisten las fuerzas
inducidas por los efectos sismicos debe extenderse dentro de la zapata y debe estar
totalmente desarrollado por traccion en el interfaz.

Las columnas que sean disefiadas suponiendo condiciones de empotramiento en la
cimentacion deben cumplir con el requerimiento antes mencionado, y si se requiere de
ganchos el refuerzo longitudinal que resiste la flexion debe tener ganchos de 90 grados
cerca del fondo de la cimentacion, con el extremo libre de las barras orientado hacia el
centro de la columna. Ya que de esta manera el nudo es capaz de resistir la flexion en el
elemento que formael almade laT.

Las columnas o elementos de borde de los muros estructurales especiales de concreto
reforzado que tengan un borde dentro de la longitud equivalente a la mitad de la
profundidad de la zapata deben tener refuerzo transversal como especifica la ACI para
elementos sometidos a flexion y carga axial pertenecientes a porticos especiales
resistentes a momento en las secciones 21.6.4.2 a 21.6.4.4 del codigo, colocado bajo la
parte superior de la zapata. Este refuerzo debe extenderse dentro de la zapata y
desarrollar en traccion fy del refuerzo longitudinal. Este refuerzo se coloca con la
intencidn de evitar una falla de borde en la zapata.

Cuando los efectos sismicos crean fuerzas de levantamiento en los elementos de borde de
los muros estructurales especiales de concreto reforzado o en las columnas, se debe
proporcionar refuerzo de flexion en la parte superior de la zapata para que resista las
combinaciones de carga de disefio, y no puede ser menos de lo que establece el codigo

como refuerzo minimo para elementos a flexion.
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e En el caso de que se requiera usar concreto simple en zapatas y muros de cimentacion se
lo debe hacer de acuerdo a lo especificado por el ACI-318 para concreto simple en

estructuras resistentes a sismos.

2.5 Analisis Estatico No Lineal Pushover

Segln el Comité Visién 2000 formado por la Sociedad de Ingenieros Estructurales de
California (SEAOC, por sus siglas en inglés) describe que el concepto de Disefio por
Desempefio como la seleccion de los objetivos de disefio, sistemas estructurales y
configuracion apropiados (Fase Conceptual) el dimensionamiento y detallado de una
estructura, asi como de sus elementos no estructurales y contenido, y la garantia de control
de la calidad durante la construccion y el mantenimiento a largo plazo es decir la
implantacion de manera que a niveles especificados de movimientos sismico, y con niveles
predefinidos de confiabilidad, la estructura no se dafie mas alla de ciertos estados limite de
dafio a otros estados de utilidad. Esto con la finalidad de producir sistemas estructurales
sismoresistentes que sean capaces de resistir las excitaciones sismicas por medios de un
mecanismo plastico consistente y estable, que es capaz de absorber las demandas
importantes de comportamiento plastico y disipar un gran porcentaje de la energia que la

excitacion sismica introduce a la estructura(Park y Paulay 1978, Paulay 1996)

Ademas, como es de conocimiento general el analisis y disefio de las estructuras en nuestro
medio se ha basado por afios en cddigos internacionales, pero de la manera tradicional; pero
con el pasar de los afios estas técnicas han ido mejorando hasta que por medio de las
normativas utilizadas por FEMA en asociacién con ASCE, mediante el analisis no lineal
estatico o PUSHOVER nos plantean la determinacion del punto de desempefio, lo que
conlleva a tener claro el nivel de seguridad que ofrece la estructura.

Los cddigos actuales, basados en la resistencia, tienen objetivos especificos como son: el
casos de sismos de baja intensidad que la estructura no sufra dafios estructurales
significativos, con sismos moderados que los dafios sean reparables, y para sismos de gran
magnitud que se evite el colapso de la estructura. Estas consideraciones por lo general solo
estan establecidas para un solo nivel de movimiento del terreno para el cual la construccion

debe comportarse como lo describimos anteriormente, pero esto no necesariamente
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implicara que si una estructura esta disefiada para resistir grandes sismos pueda reaccionar
bien ante sismos mas frecuentes y de diversas magnitudes.
Por tal motivo fue creado el codigo FEMA, que ayuda a que el disefio y construccion de
cualquier estructura sea la més eficiente para evitar cualquier tipo de amenaza a la vida o el
bienestar de los ocupantes de la misma. Este codigo es el resultado de varios estudios
realizados por el Programa de Reduccién Sismicos (NEHRP) y la Agencia Federal de
Manejo de Emergencia de los Estados Unidos los mismos que avalan todo lo descrito
anteriormente.
El FEMA cubre ciertos aspectos para mejorar el desempefio de las estructuras; entre ellos se
cita a los siguientes:
» Aplicacion de Cadigos de Construccion
En primer lugar tenemos que definir lo que es un codigo en la construccion; y este no
es mas que un conjunto de normas que regulan sistematicamente el disefio y los
procesos en obra de todo tipo de construcciones.
Los codigos generalmente varian de pais a pais dependiendo las necesidades de cada
uno, en nuestro caso tenemos una norma vigente como es la norma CEC-2000; y una
que esta en proceso oficializacion como es la NEC-2011, ambas se enfocan
principalmente al hormigén armado.
Para la presente disertacion aplicaremos normas de disefio como es el NEC 2011
ademés del FEMA, el que mismo que tras varios estudios a logrado mejorar la
identificacion de riesgos dados por actividad sismica y mejora la respuesta de la

estructura.

> Seguridad Sismica de Edificios
Como es de conocimiento general el disefio de una estructura sismo resistente tiene
como funcién primordial preservar vidas humanas, es decir prevenir el colapso hasta
terminar la evacuacion sin la necesidad de que la estructura sea utilizable posterior al

movimiento teldrico.
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» Codigos de Edificacion y Agencias NEHRP

Esté claro que la mision del FEMA NEHRP (National Earthquake Hazard Reduction
Program) es reducir el riesgo a la vida y a la propiedad de futuros terremotos en los
Estados Unidos mediante el establecimiento y mantenimiento de un efectivo
programa de reduccién de riegos de terremotos (FEMA 273, 1997). Por lo que el
FEMA se ve en la necesidad de crear el programa NEHRP Earthquake State
Assistance Programa (NEHRP ESAP) el mismo que mediante 33 acuerdos de
cooperacion tiene actividades entre las mas importantes podemos citar:

e Desarrollar planes de mitigacion sismica

e Preparar inventarios y conducir inspecciones de seguridad sismica de

estructuras criticas y lineas de vida.
e Actualizar codigos de construccién, codigos de zona, y ordenanzas para

mejorar la seguridad sismica

En base a todas las consideraciones que tiene el cédigo FEMA es necesario un disefio preliminar
de la estructura para definir el grado de prioridad y las medidas que se debe tomar para estimar
que la interaccion de la rigidez, fuerza y el comportamiento de la estructura sea el mas

adecuado.
Dentro de los grados de prioridad tenemos por ejemplo:

e Estructuras Esenciales.- que segln el codigo NEC 2011 CAP 2 menciona que son
“aquellas estructuras que deben permanecer operativas luego de un terremoto para
atender emergencias”; es decir edificaciones de suma importancia para la poblacion civil
como son principalmente los hospitales, instituciones publicas como la Presidencia, y
hasta inclusive coliseos que pueden ser utilizados como albergues.

e Estructuras de ocupacion estandar.- aquellas estructuras que no necesariamente deben
quedar operativas luego de ocurrido un evento sismico, pero que deben facilitar la

evacuacion de todas las personas que ahi se encuentren.
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La realizacion y evaluacion de un disefio para cualquier estructura es primordial debido a la
necesidad de poseer modelos y métodos de célculo acordes con las exigencias de los codigos
actuales, a pesar de todo esto por experiencias en otros paises se pudo observar que aunque
muchas edificaciones fueron disefiadas con cddigos sismo resistentes el comportamiento de las
mismas no fue el 6ptimo, debido a la deficiente definicion del desempefio de las estructuras a
sismos de diferente intensidad; lo que ha llevado a que FEMA mediante varias investigaciones
se centre en la incorporacion de la demanda de desplazamiento o punto de desempefio ademas de
las caracteristicas de respuestas inelastica, incluyendo el dafio que se pueda acumular en el

procedimiento de disefio.

EL FEMA esté basado en el empleo de diagramas de demanda-capacidad, donde el primer tipo
de diagramas se obtiene mediante la evaluacién de los desplazamientos maximos de un edificio
empleando diversos métodos para la evaluacion de los mismos pero como referencia de un
sistema de un grado de libertad (1GDL); el diagrama de la capacidad se obtiene a partir de un

andlisis estatico no lineal del edificio.

En la presente disertacion haremos referencia al FEMA 273 que es aplicable para estructuras de
hormigon armado, acero estructural, estructuras de madera, sistemas de mamposteria portante y
sistemas mixtos que pueden localizarse en cualquier parte del mundo. Es importante mencionar
que este documento es una guia y no debe alejarse de los procedimientos y normas que se
encuentren establecidos en la legislacion de cada pais; por lo tanto mientras que con el FEMA
273 cubriremos los aspectos de disefio por desempefio, con el NEC-2011 normaremos dichos

disenos.

Podemos sefialar que el FEMA contiene varios aspectos nuevos que se apartan
considerablemente de los procedimientos de disefio sismico anteriores usados para disefiar
nuevos edificios, ya se ha mencionado los cuatro niveles de Rendimiento de Edificios los
mismos que son puntos distintos “por una escala continua que describe el rendimiento esperado
del edificio, o bien, la magnitud del dafio, la pérdida econémica, y la ruptura que se pueda
producir” (FEMA 273). El mismo menciona que cada nivel de rendimiento se encuentra
subdividido en un nivel de Rendimiento Estructural el cual describe el estado limite de dafio de
los sistemas estructurales, y el segundo un nivel de Rendimiento No Estructural que como es de

suponerse describe el estado limite de dafio de los sistemas no estructurales. Existen tres niveles
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rendimiento estructurales y cuatro niveles de rendimiento no estructurales son usados para forjar

los cuatro niveles de rendimiento de edificios basicos mencionados.

Ademas, dos rangos de rendimiento estructural son definidos para promocionar una designacién
a rehabilitacion Unica que pueden ser destinadas con objetivos especiales y por lo tanto quedaran

bien definidos entre los niveles estructurales.

Otras categorias estructurales y no estructurales son incluidas para describir una amplia variedad
de intenciones de rehabilitacion sismicas. De hecho uno de los objetivos del sistema de nivel de
rendimiento empleado en este documento es permitir la descripcion de todos los objetivos de
rendimiento, previamente designados en cédigos y normas, y la mayoria de los objetivos

utilizados en los esfuerzos de rehabilitacién voluntaria.
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Niveles de Rendimiento ¥ Rangos Dre Un Edificio

Mivel de rendimiente: la condicidn de post-terremoto
destinada de un edificio; un punte bien definide en una escala
de medicién come la pérdida causada por el dafio del
terremote. Ademas de wictimas, la pérdida puede ser en
términos de propiedad y capacidad operativa.

Eango de Eendimiento: una variedad o grupo de rendimiente,
mas bien que un nivel distinto.

Designacidn de IMivel de Eendimiente v Eanges: el
rendimiente e:s separade en descripciones del dafie de
sistemas estructurales ¥ no estructurales; las designaciones
estructurales con s-1 por 3-5 v las designaciones no
estructurales son IN-A por M-I

Miwel de Rendimiente Tre TTn Edificio: La combinacidn de un
Miwvel de Eendimiento Estructural v un Mivel de Eendimiento
Mo Estructural para formar una descripoidn completa de un
nivel de dafic global

Chietive de Eehabilitacidn: La combinacidn de un Mivel de
rendimiento o Eango con criterios Demanda Sismicos.

Eendimiento mas alto
Ienoc s Perdidas

Miwel Operacional
Eeservas de herramientas
de serwvicio mantienen funciones,

IMuy poco dafie (314340

Hiwel de Ocupacidn Inmediata

El edificio recibe una etiqueta “verde™
(es seguro de ocupat)

Evaluacidn de inspeccidn: alguna
reparacién menor {=1+HMNE)

Miwel de Seguridad de Vida

La estructura permanece estable
tiene la reserva de rendimiento
significativa; el dafic no estructural
arriesgade es controlade (S53HITCH

Miwel de Prevencién de Colapso
El edificio sigue en pie, pere a duras

penas, v cualgquier otro dafio o
pérdida es aceptable (S5+ITE)

N

Fendimiento Inferior
Menos pérdida

Figura 2- 4 Niveles de Rendimiento y Rangos de un Edificio Fuente: Cédigo FEMA 273
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Dentro de los rangos de Rendimiento Estructural el FEMA indica tres niveles muy bien
definidos y dos variedades, las mismas que consisten en:

S1:Nivel de Rendimiento de Ocupacién Inmediata
S2: La variedad de Rendimiento de control de Dafio
S3: Nivel de Rendimiento de Seguridad de Vida
S4: Rango de Rendimiento de Seguridad Limitada

S5: Nivel de Rendimiento de prevencién de colapso

Existe ademas la denominacién S6, la misma que consiste en el desempefio estructural no

considerado, para cubrir la situacién en la que sélo se hacen mejoras no estructurales.

Dentro de los niveles de Rendimiento no Estructurales estan:

N-A Niveles de rendimiento operacional

N-B Nivel de Rendimiento de ocupacién Inmediata
N-C Nivel de Rendimiento de Seguridad de Vida
N-D Riesgo Reducido de Nivel de Rendimiento

Ademas, estd la designacion de N-E, Rendimiento No estructural no considerado, para

cubrir la situacion donde las mejoras solo estructurales son hechas.

Para iniciar el disefio por desempefio de una estructura, se deben considerar parametros

iniciales que comdnmente no se toman en cuenta para otros procedimientos de disefio, esto

garantiza un analisis completo a nivel estructural en base al servicio que brindaran las

estructuras, ademas de la importancia que se debe dar a las mismas; en base a lo menciona

se debe tomar en cuenta los siguientes parametros:

o gk~ wDpE

Seleccion de Objetivos de desempefio

Determinacion de la conveniencia del sitio

Disefio Conceptual (Arquitectonico)

Disefio Preliminar( Estructural)

Disefio Final( consideraciones estructurales sismo resistentes)

Chequeo de aceptabilidad durante el disefio
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7. Revision del Disefio
8. Control de Calidad durante la construccion

9. Mantenimiento Durante la Vida de las estructuras.

2.5.1 Analisis de solicitaciones

2.5.1.1 Andlisis estatico

2.5.1.1.1 Riesgo Sismico

La causa mas comun vy significativa del dafio del terremoto a edificios es el
estremecimiento de tierra; asi, los efectos del movimiento de tierra forman la base
para la mayor parte de exigencias de cddigo de construccion para el disefio

sismico.

El codigo FEMA explica claramente como funciona esto en Estados Unidos, en el
presente apartado se presentard un breve resumen a la normativa que rige en el
Ecuador hasta la presente fecha; NEC 2011, la misma que describe
detalladamente los procedimientos y requisitos de disefio considerando la zona

sismica del Ecuador donde se va a construir la estructura.

Indica claramente que para estructuras de uso normal debera disefiarse para una
resistencia tal que pueda soportar los desplazamientos laterales inducidos por el
sismo de disefio. Para estructuras de ocupacién especial y edificaciones
esenciales, se aplicaran verificaciones de comportamiento inelastico para
diferentes niveles de terremotos. La resistencia minima de disefio para todas las
estructuras deberd basarse en las fuerzas sismicas de disefio establecidas en el
capitulo 2 del NEC.
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25.1.1.2 Zonas sismicas-Factor Z

En el Ecuador existen seis zonas sismicas, la misma que se encuentra mostrada en
la Figura 2-2. El valor Z (Tabla 2-1) de cada zona representa la aceleracion
méaxima en roca esperada para el sino de disefio, expresada como fraccion de la

aceleracion de la gravedad.

El NEC menciona que todo el territorio ecuatoriano esta catalogado como de
amenaza sismica alta, exceptuando el nororiente del pais que presenta una zona

sismica intermedia y del litoral que presenta una zona sismica muy alta.

La norma ecuatoriana contiene una tabla la misma que muestra la zonificacion por
poblaciones con el respectivo valor de Z en caso de que no existiera alguna

poblacion deberé elegirse la que méas cercana se encuentre.
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Mapa Para Diseno Sismico
Norma Ecuatoriana de la Construccion 2011

wivo

ACELERACIONES EN PROPORCICN
DE LA ACELERACION DE LA GRAVEDAD

Zonas con (gual Aceleracion sismica
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Figura 2- 5 Ecuador, zonas sismicas para propdsitos de disefio y valor del factor Z Cédigo NEC-2011.

Tabla 2- 1 Valores del Factor Z en funcién de la zona sismica adoptada

Zona sismica 1 1I 111 v v VI
Valor factor Z 0.15 0.25 0.30 0.35 0.40 =0.50
Caracterizacion del| Intermedia | Alta Alta Alta Alta Muy alta
peligro sismico
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25.1.1.3 Perfiles de Suelo

El NEC define seis tipos de suelo los cuales se presentan en la siguiente tabla:

Tabla 2- 2 Clasificacién de los perfiles de suelo : NEC 2011

Tipo de Descripcion Definicion
perfil

A Perfil de roca competente ?*2 1500 m/=

B Perfil de roca de rigidez media 500 my's =W, = 760 m/s
Perfiles de suelos muy densos o roca blanda,
que cumplan con el criterio de velocidad de . )

C la onda de cortante, o 760 m/fs >V,> 360 m/s
Perfiles de suzlos muy densos o roca blanda, N =500
que cumplan con cualguiera de los dos — .
criterias Sy = 100 KPa (= 1 kpf/cm?)
Perfiles de suelos rigidos que cumplan con el 360 m/fs :E = 180 m/s
criterio de velocidad de la onda de cortante,

D o
perfiles de suelos rigidos que cumplan 50 :-E = 15.0
cualguiera de las dos condiciones —

" 100 kPa (= 1 kgffom®) > 5,2 50 kPa (=0.5 kgf7em®)

Perfil que cumpla el criterio de velocidad de _'h’, < 180 my's
la onda de cortante, o

E
perfil que contiene un espesor total H mayor 1P = 20
de 3 mde arcillas blandas

wz 40%
5, < 50 kPa (=0.50 kfg7em’)

Los perfiles de suelo tipo F requieren una evaluacion realizada explicitamente en el sitio por un
ingeniero geotecnista (Ver 2.5.4.9). Se contemplan las siguientes subclases:
Fl—>S5uelos susceptibles a la falla o colapso causado por la excitacion sismica, tales como; suelos
licuables, arcillas sensitivas, suelos dispersivos o débilmente cementados, etc.

E F2—Turba ¥ arcillas organicas v muy organicas (H >3m para turba o arcillas organicas y muy
organicas).
F3—Arcillas de muy alta plasticidad (H =75 m con indice de Plasticidad 1P =75)
F4—Perfiles de gran espesor de arcillas de rigidez mediana a blanda (H >30m)
F5—3S5uelos con contrastes de impedancia @ ocurriendo dentro de los primeros 30 m
superiores del perfil de subsuelo, incduyendo contactos entre suelos blandos v roca, con
variaciones bruscas de velocidades de ondas de corte.
Fé—Rellenos colocados sin control ingenieril,




2.5.1.2 Coeficientes de Amplificacion o Desamplificacion dindmica de perfiles de

suelo Fa, Fd y Fs

En la tabla 2-3 se presentan los valores del coeficiente Fa que amplifica las

ordenadas del espectro de respuesta elastico de aceleraciones para disefios en

roca, tomando en cuenta los efectos de sitio.

Tabla 2- 3 Tipo de suelo y Factores de sitio Fa

Zona sismica 1 I 111 IV v VI
Tipo de valor Z
erfil del i
spubsuell} L’:;EE'I'Z”;::: 0.15 0.25 0.30 0.35 0.40 20.5
roca, q)
A 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9
B i 1 1 1 1 1
C 1.4 1.3 1.25 1.23 1.2 1.18
D 1.6 1.4 1.3 1.23 1.2 1.12
E 1.8 1.3 1.39 1.26 1.14 0.97
F vear nota | ver nota | ver nota | ver nota | ver nota | ver nota
Tabla 2- 4 Tipo de suelo y Factores de sitio Fd
Zona sismica 1 1l 11 v V VI
Tipo de perfil ( Ac‘j';;één
del subsuelo 0.15 0.25 0.30 0.35 0.40 20.5
esperada en
roca, 'q)
A 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9
B 1 1 1 1 1 1
C 1.6 1.5 1.4 1.35 1.3 1.25
D 1.9 1.7 1.6 1.5 14 1.3
E 2.1 1.75 1.7 1.65 1.6 1.5
F ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota

La tabla 2-4 presenta los valores del coeficiente Fd que amplifica las ordenadas

del espectro elastico de respuesta de desplazamientos para disefio en roca,

considerando los efectos de sitio. Estos valores obedecen a los estudios recientes

de respuesta dindmica en suelos mencionados anteriormente.
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En la tabla 2-5 se presentan los valores del coeficiente Fs, que considera el
comportamiento no lineal de los suelos, la degradacion del periodo del sitio
que depende de la intensidad y contenido de frecuencia de la excitacion

sismica y los desplazamientos.

Tabla 2- 5 Tipo de suelo y Factores del comportamiento inelastico del subsuelo Fs

Zona sismica I I 1 v v VI
TiF-IFI:i jel valor Z
erfil de iG
e L:;Z'Izr;::: 0.15 0.25 0.30 0.35 0.40 20.5
roca, 'g)
A 0.73 0.73 0.73 0.73 0.73 0.73
B 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75
C 1 1.1 1.2 1.25 1.3 1.45
D 1.2 1.25 1.3 1.4 1.5 1.63
E 1.5 1.6 1.7 1.8 1.9 2
F ver nota | wer nota | ver noka | ver nota | ver nota | ver nota

Mota: Para los suelos tipo F no se proporcionan valores de Fa, Fd ni de Fs, debido a que requieren un estudio especial,
conforme ko estipula la seccidn 2.5.4.9.

2.5.1.3 Control de la deriva de Piso

Es ampliamente reconocido que el dafio estructural se correlaciona mejor con el
desplazamiento que con la resistencia lateral desarrollada. Las excesivas
deformaciones han ocasionado ingentes pérdidas por dafios a elementos estructurales

y no estructurales.

El ingeniero calculista deberd estar consciente de las deformaciones y debera
comprobar que estas en su estructura sean inelasticas controlables, mejorando

sustancialmente el disefio conceptual.

Para obtener las derivas de piso se debe aplicar a la estructura las fuerzas laterales, se
calculan en cada piso las derivas realizando un analisis estatico, las derivas se

calculan de la siguiente ecuacion:

S = qi _hqi—l *100
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Donde:

gi= Desplazamiento inelastico del piso i
Qi-1= Desplazamiento inelastico en el piso inferior al piso i de analisis
hi= Altura del piso de analisis

El NEC propone la siguiente tabla (Tabla 2-6) como limites de las derivas de
entrepiso inelasticas maximas, Ay, los cuales deben satisfacerse en todas las

columnas del edificio.

Tabla 2- 6 Valores de AM maximos, expresados como fraccion de altura de piso. NEC-11

Estructuras de Ay, maxima
Hormigdn armado, estructuras metalicas y de madera 0.020
De mamposteria 0.010

2.5.1.4 Tipo de Uso de la Estructura- Coeficiente I:

El factor de importancia de la estructura debe ser obtenido clasificandolo segun la
tabla 2-7

El proposito de este factor es incrementar la demanda sismica de disefio para
estructuras, que por sus caracteristicas de utilizacion o de importancia deben
permanecer operativas o sufrir menores dafios durante y después de la ocurrencia del

sismo de disefio.
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Tabla 2- 7 Tipo de Uso, Destino e importancia de la Estructura. NEC - 11.

Cotegoriy Tipa de wso, desting & Importanca Factor [
Hospltales, clinlcas, centros de salud o de emergencla sanitaria.
Instafaciones militares, de policfa, bamberas, defensa chil Garajes o
estaclonamientos porg vehlcwos y aviones que atlenden emengendas.
Edificaciones | Torres de control aérea. Estructurgs de centros de telecomunioaclones
Esendoles wa | watros centros de atencldn de emergencias. Estructurgs que albergan 15
peligrosas equipos de genenpcidn ¥ distribucidn elfcirico. Topques w ofrgs
estructunss utifiizadas porg depdsito de agua v otrgs swbstancas antl-
Incendlo . Estructurgs que olbergan depdsitos tddoos, explosivas,
. quinicos U atras substonclas peligrosas.
e —— Museos, Mplesias, escuelas y centros de educaddn o deportivas gque
o adlbergan mds de tresclentos personas. Todos los estructurss gue 13
o albergan mds de cinco mil personas. Edificios publicos que requisren
. operar continuamente
Otras Todas los estructune s de edificacidn votros que no daslfican dentro de -
st furas lascategorias antenares. ’

2.5.1.5 Configuracion Estructural

Los disefiadores tanto arquitectonicos como estructurales deben procurar que

la configuracién de la estructura sea los méas simple posible ademas de regular

hard que la misma se comporte adecuadamente frente a un sismo. La tabla 2-8

nos muestra configuraciones estructurales recomendadas.

Tabla 2- 8 Configuraciones estructurales recomendadas. NEC-11.

CONFIGURACIGON RECOMENDADA

CONFIGURACION EN ELEVACION g=1

CONFIGURACION EN PLANTA ge=1

La altura de entrepiso y
la configuracidon vertical
de sistemas aporticados,
es constante en todos los
niveles.

@e=1

La dimensién del muro
permanece constante a
lo largo de su altura o
varia de forma
proporcional.

@e=1

i
(b}

La configuracidn en
planta ideal en un
sistema estructural es
cuando el Centro de
Rigidez es semejante
al Centro de Masa.

de=1

(ah

(L]
0
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Cambios abruptos de rigidez y resistencia como los mostrados en la tabla 2-9

deben evitarse con el fin de impedir acumulacion de dafio en algunos

componentes; en el caso de que el disefiador utilice este tipo de

configuraciones deberd demostrar el adecuado desempefio sismico de su

estructura, siguiendo los lineamientos especificados en el capitulo 3 del NEC-

11.

Tabla 2- 9 Configuraciones estructurales no recomendadas. NEC-11

COMFIGURACIONES NO RECOMENDADAS

Se ha comprobado que el desempefio sismico de este tipo de configuraciones no 25 adecuado; £n embango, 52 podran wtizar
slempre gue el disafiador presante un estudlo complementario de acuerde al Capiulo de Evaluackin de Estructuras

IRREGULARIDADES EN
ELEVACION
Ejes werticales discontinuos o

muros soportados por columnas.
La estructura se considera irregular no
recomendada cuando existen
desplazamientos en el alineamiento de
elementos verticales del sisterna
resistente, denbro del mismo plang en el
quee s encuenkran, y estos
desplazamientos son mayores que la
dimensidn horizontal del elermento.

Piso debil-Discontinuidod en la
resistencia.

La estructura se considera irnegular no
recomendada cuanda la resistencia del
pisa e menor gue e 709 de la resistencia
del pisa inmediatamente superior,
|entendiéndose por resistencia del piso la
swmea de las resistendas de todos los
elementos que comparten &l cortante del
pizo para la direccidn considerada).

PSS TENOA PEO B LIDRESETENOA PED C

Columna corta
Le debe evitar la presencia de columinas

cortas, tanto en el disefio como en ks
construccién de las estructuras,

IRREGULARIDADES EN PLANTA

Desplazamiento de los planos de accisn de
elementos vertical.

Una estructura se considera irregular no
recomendada cuando existen discontinuidades en
los ejes verticales, tales como desplazamientos del
plano de accion de elementos verticales del sistema
resistente.

Dirsc i bl
1!?
(el B o J

plaifed O BOC
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2.5.1.6 Coeficientes de Configuracion Estructural

2.5.1.6.1 Coeficiente de Configuracion estructural en Planta ®p

El coeficiente ®p Se estimara a partir del andlisis de las caracteristicas de
regularidad e irregularidad en las plantas en la estructura, descritas en la tabla 2-

10 se utilizara la siguiente expresion.
®p= Opax Ppp

Cuando una estructura no contempla ninguno de los distintos tipos de
irregularidades presentadas, en ninguno de sus pisos, ®p tomara el valor de 1y se

considerara la estructura como regular en planta.
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Tabla 2- 10 Coeficientes de irregularidad en planta

Tipo 1 - Irregularidad torsional
#=0.9 _
25128 ;M}

Exuste mregulandad por torsion, cuando la maxima denva de piso
de un extremo de la estructura calculada incluyendo la torsion
accidental v medida perpendicularmente a un eje determunado,
es mayor que 1.2 veces la denva promedio de los extremos de la
estructura con respecto al mismo eje de referencia. La torsion

accidental se define en el numeral 6.4.2 del presente codigp.

Tipo 2 - Retrocesos excesivos en las esquinas dw=0.9
Ax0.158 y C>0.15D

La configuracion de una estmictura se considera imegular
cuando presenta enfrantes excesivos en sus esqumas. Un
enfrante en una esquna se considera excesivo cuando las
provecciones de la estructura, a ambos lados del enfrante, sen
mayeres que el 15% de la dimenz1on de la planta de la
estructura en la direccion del enfrante.

Tipo 3 -Discontinuidades en el sistemna de piso
0.9

a) CxD > 0.5AxB

b) [CxD + CxE] > 0.54xB

La confimracion de la estructura se considera uregular
cuando el sistema de piso tiene discontmudades apreciables o
vanacienes significativas en su ngidez, incluyendo las
causadas por aberfuras, enfranfes o huecos, con areas
mayores al 50% del area total del piso o con cambios en la
ngidez en el plano del sistema de piso de mas del 50% entre
mveles consecutivos.

B}

Tipo 4 - Ejes estructurales no paralelos

=0.9

La estructura se considera mregular cuando los ejes estructurales no
son paralelos o simeétmcos con respecto a los ejes ortogonales
principales de la estructura.

SELEMas (o paraleks

Nota: La descripcion de estas irregularidades no faculta al calculista o disefiador a considerarlas como
normales, por lo tanto |a presencia de estas irregularidades requiere revisiones estructurales adicionales

que garanticen el buen comportamiento local y global de la edificacion.
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2.5.1.6.2 Coeficiente de Configuracion estructural en Elevacion ®¢

El coeficiente ®g se estimara a partir del analisis de las caracteristicas de
regularidad e irregularidad en elevacion de la estructura, descritas en la tabla 2-

11; se utilizara la siguiente expresion:
(DEz (DEAX (DEB

Cuando una estructura no contempla ninguno de los tipos de irregularidad
descritos en la presente tabla, en ninguno de sus niveles, ®g, tomaré el valor de 1

y se lo considerard irregular en elevacion.

Ademas se deberd tomar en cuenta que, cuando la deriva maxima de cualquier
pido es menor a 1.3 veces la deriva del piso inmediato superior, puede

considerarse que no existen irregularidades de los tipos 1,2, 6 3.
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Tabla 2- 11 Coeficiente de Irregularidad en Elevacion. NEC-11.

IRREGULARIDAD PENALIZADA EN ELEVACION

Tipo 1- Piso flexible

F
#=0.9
Rigidez K, < 0.70 Rigidez K, E
pier conolKa e ]
La estmuctura se considera uregular cuando la ngidez lateral
de un piso es menor que el 70% de la ngidez lateral del piso c
superior o menor que el 80 % del promedio de la nmdez lateral
de los tres pisos superiores. B
A
Tipo 2 - Distribucidn de masa F
d=0.9
my>150m: & E
my > 1.50 me
. - - D
La estructura se considera irregular cuando la masa de cualquer
piso es mayor que 1.5 veces la masa de uno de los pisos C
adyacentes, con excepcion del piso de cublerta que sea mas
liviano que el piso nfenor. B
A
Tipo 3 - Irregularidad geométrica '
=09 F
a»1lib E
La estmctura se considera uregular cuando la dimension en P
planta del sistema resistente en cualquer piso es mayoer gue c
1.3 veces la musma dimension en un piso adyacente,
exceptuando el caso de los altillos de un solo piso. B
A

que garanticen el buen comportamiento local y global de la edificacion.

Mota: La descripcion de estas irregularidades no faculta al calculista o disefiador a considerarlas como
normales, por lo tanto la presencia de estas irregularidades requiere revisiones estructurales adicionales
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2.5.1.6.3 Carga sismica Reactiva W

La carga sismica W representa la carga reactiva por sismo y es igual a la carga
muerta total de la estructura mas un 25% de la carga viva de piso. En el caso de
las estructuras de bodegas o de almacenaje, W se calcula como la carga muerta
més un 50% de la carga viva de piso. En el caso de existir depositos de fluidos en
niveles superiores de la edificacion debe considerarse el efecto de la interaccion

dinamico entre fluido y estructura.

2.5.1.7 Calculo de Fuerzas Sismicas Estaticas

25.1.7.1 Cortante Basal de Disefio

El cortante basal de disefio V, a nivel de cargas Ultimas, que sera aplicado a una

estructura en una direccion especificada, se determinard mediantes expresiones:

_1*s,
R* . * ¢

*
I= factor de Importancia
W= carga reactiva de sismo

o=  aceleracion espectral correspondiente al espectro de respuesta elastico para

disefio
R= Factor de reduccién de respuesta estructural
Dp y Oe= factores de configuracion estructural en planta y en elevacion.

52



2.5.1.8 Periodo de Vibracion T

El periodo de vibracion de la estructura, para cada direccion principal, seréd estimado

a partir de uno de los métodos descritos a continuacion:
2.5.1.8.1 Meétodo 1

Para estructuras de edificacion , el valor de T puede determinarse de manera

aproximada mediante la expresion:
T =C *h?
Donde:

hn.=  altura maxima de la edificacién de n pisos, medida desde la base de la

estructura, en metros

e Para estructuras de acero sin arriostramientos, C=0.072 y o= 0.80

e Para estructuras de acero con arriostramientos, C+=0.073 y a=0.75

e Para porticos especiales de hormigon armado sin muros estructurales ni
diagonales rigidizadoras, C=0.047 y o= 0.90.

e Para porticos especiales de hormigon armado con muros estructurales o
diagonales rigidizadoras y para otras estructuras basadas en muros

estructurales y mamposteria estructural, C;=0.049 y o= 0.75

Alternativamente, para estructuras que tengan muros estructurales de hormigén
armado o mamposteria estructural, el valor de C; puede calcularse mediante la

siguiente ecuacion y el valor de a es 1.0

0.0062 100
(-0t e, 1.3 1

e

2
j Aus
1+ 0.83{?”“}
wt
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Donde:

hwi=

Awi=

2.5.1.8.

area de la edificacién en su base, en metros cuadrados

nimero de muros de la edificacion disefiados para resistir las fuerzas

sismica en la direccion de estudio.
altura del muro i medida desde la base en metros.

area minima de cortante de la seccidn de un muro estructural i, medida en
un plano horizontal, en el primer nivel de la estructura y en la direccién de

estudio, en metros cuadrados.

longitud medida horizontalmente, en metros, de un muro estructural i en el

primer nivel de la estructura y en la direccion de estudio.

2 Meétodo 2

El periodo fundamental T puede ser calculado, utilizando las propiedades

estructurales y las caracteristicas de deformacion de los elementos resistentes, en

un analisis apropiado y adecuadamente sustentado. Este requisito puede ser

cumplido mediante la utilizacién de la siguiente expresion, aplicada en cada

direccion principal de la estructura o por medio de un analisis modal.

representa cualquier distribucién aproximada de las fuerzas laterales en el
piso i, de acuerdo con los principios descritos mas adelante, o cualquiera

otra distribucion racional.

deflexion elastica del piso i, calculada utilizando las fuerzas laterales f;
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Sin embargo, el valor de T calculado con el segundo método no debera ser mayor

en un 30% al valor de T calculado con el método 1.

2.5.1.9 Factor de Reduccion de Resistencia Sismica R

El disefiador debera seleccionar el sistema estructural a utilizarse para la edificacion,
de entre dos grupos, los sistemas estructurales ductiles y los sistemas estructurales de
ductilidad limitada, los cuales se encuentran descritos en la Tabla 2-12, junto con el

valor de reduccion sismica R correspondiente.

Debera tomarse el menor de los valores de R en caos en los cuales el sistema resisten

estructural resulte en una combinacion de varios sistemas descritos en la misma tabla.
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Tabla 2- 12 Coeficiente de reduccion de respuesta estructural R. NEC-11.

Valores del coefidente de reduccion de respuesta estructural R, Sistemas Estructurales Didctiles

Sistemas Duales
Farticos especiales sismo resistentes, de hormigon armado con vigas descolgadas, con muros estructurales

de hormigdn armado o con diagonales rigidizadoras, sean de hormigon o acero laminado en caliente. 7
Pdrticos de acero laminado en caliente con diagonales rigidizadoras (excéntricas @ conCENtricas) o con muros
estructurales de hormigdn armadao. 7
Farticos con columnas de hormigdn armado y vigas de acero laminado en caliente con diagonales

rigidizadoras (excéntricas o concéntricas). 7
Pdrticos especiales sismo resistentes, de hormigdn armado con vigas banda, con muros estructurales de
hormigdn armado o con diagonales rigidizadoras. 2]

Pdrticos resistentes a momentos

Farticos especiales sismo resistentes, de hormigon armado con vigas descolgadas. [
Farticos especiales sismo resistentes, de acero laminado en caliente o con elementos armados de placas. [
Pdrticos con columnas de hormigdn armado y vigas de acero laminado en caliente. &

Otros sistemnas estructurales para edificaciones

Sistemas de muros estructurales dictiles de hormigén armadao. 5

Farticos especiales sismo resistentes de hormigdn armado con vigas banda. 5

Valores del coeficiente de reduccidn de respuesta estructural R, Sistemas Estructurales de Ductilidad Limitada

Particos resistentes a momento
Hormigdn Armado con secciones de dimensién menor a la especificada en el capitulo 4, limitados a viviendas
de hasta 2 pizos con luces de hasta 4 metros. 3

Estructuras de acero conformado en frio, aluminio, madera, limitados a 2 pisos.

Muros estructurales portantes

Mamposteria no reforzada, limitada a un piso.

Mamposteria reforzada, limitada a 2 pisos.

Mamposteria confinada, limitada a 2 pisos.

(EE R R [T

Muros de hormigdn armado, limitados a 4 pisos.

2.5.1.10 Distribucién de Fuerzas Laterales.

En ausencia de un procedimiento mas riguroso, basado en los principios de la
dindmica, las fuerzas laterales totales de célculo deben ser distribuidas en la altura de
la estructura, utilizando las siguientes expresiones:

n n w,h¥
V =>Fi; Vx=>Fi; Fx =22V
i=1 i=1

S wh
i=1
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W=

Wi=

cortante total en la base de la estructura

cortante total en el piso x de la estructura

fuerza lateral aplicada en el piso i de la estructura
fuerza lateral aplicada en el piso x de la estructura
namero de pisos de la estructura

peso asignado al piso o al nivel x de la estructura, siendo una fraccién de
la carga reactiva W( incluye la fraccién de la carga viva correspondiente)

peso asignado al piso o al nivel i de la estructura, siendo una fraccion de

la carga reactiva W( incluye la fraccion de la carga viva correspondiente)
altura del piso x de la estructura
altura del piso i de la estructura

coeficiente relacionado con el periodo de vibracién de la estructura T, que

se evalla de la siguiente manera:

e Paravaloresde T< 0.5s. k=1.0
e Paravaloresde 0.55s < T < 2.5s. k=0.75+0.5T
e Paravaloresde T> 2.5s. k=2.0

La distribucion de fuerzas verticales se asemeja a una distribucion triangular, similar

al modo fundamental de vibracion, pero dependiente del periodo fundamental de

vibracion.

25111

Momentos torsionales Horizontales

El momento torsional de disefio en un piso determinado debe calcularse como el

momento resultante de las excentricidades entre las cargas laterales de disefio en los
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pisos superiores al piso considerado y los elementos resistentes a cargas laterales en

el piso, mas la torsion accidental (asumiendo centro de masas desplazado).

Cuando existe irregularidad torsional, como se definié previamente, los efectos deben
ser considerados incrementando la torsion accidental en cada nivel mediante un factor

de amplificacion Ax, calculado con la expresion:

A( — 5max
1.26,0m
Donde:
dprom= promedio de desplazamientos de los puntos extremos en la estructura en
el nivel x.
Omax= valor del desplazamiento méximo en el nivel Xx;

Sin embargo, AX no necesita ser mayor que 3.0

Para obtener el momento por torsion accidental se utiliza la formula:

M =B8*L*F
S =0.05* Ax
L= Longitud total de la planta en direccion perpendicular al sentido de
analisis
Fi= Fuerza horizontal en el piso i, obtenida de la distribucion de las fuerzas
laterales.

Una vez obtenido este momento accidental se lo debe sumar a la fuerza horizontal
proveniente del cortante basal, empiricamente se conoce que las fuerzas por torsion

son aproximadamente un 10% de la fuerza horizontal de cada piso.
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25.1.12 Efecto P-A

Corresponden a los efectos adicionales, en las dos direcciones principales de la
estructura, causados por efectos de segundo orden que producen un incremento en las
fuerzas internas, momentos y derivas de la estructura y que por ello deben
considerarse, no solo para el célculo de dichos incrementos sino también para la

evaluacion de la estabilidad estructural global.

El indice de estabilidad Qi, para el piso i y en la direccién bajo estudio se calculara de
la siguiente manera; y no se tomara en cuenta el efecto P-A cuando éste sea menor a
0.10.

Q- RA
' Vh

Donde:

Qi= indice de estabilidad del piso i, es la relacion entre el momento de segundo
orden y el momento de primer orden

Pi= Suma de la carga vertical total sin mayorar, incluyendo el peso muerto y la
sobrecarga por carga viva, del piso y de todos los pisos localizados sobre
el piso i.

Ai= deriva del piso i calculada en el centro de masas del piso

Vi= cortante sismico del piso i

hi= altura del piso i considerado

El indice de estabilidad de cualquier piso Qi, no debe exceder el valor de 0.30.
Cuando Qi es mayor que 0.30, la estructura es potencialmente inestable y debe
rigidizarse, a menos que se demuestre, mediante procedimientos mas estrictos, que la

estructura permanece estable y que cumple con todos los requisitos de disefio sismos
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resistentes establecidos en las normativas de disefio de hormigén armado, acero,

madera, mamposteria.

En este caso se debe calcular un factor de mayoracion fp.,, mediante la siguiente

ecuacion:

Este Factor de mayoracion debe ser multiplicado por las fuerzas horizontales
producidas por el sismo de cada piso.

2.5.2 Métodos de Analisis

Un modelo matematico, desarrollado para el disefio preliminar, debe ser construido en
relacion a uno de los procedimientos de analisis definidos. Entre ellos tenemos los
procedimientos lineales (Lineal Estatico y Lineal Dindmico) y los procedimientos no
lineales (No Lineal estatico y No lineal Dinamico)

2.5.2.1 Procedimiento estatico Lineal (LSP)

Este procedimiento considera el disefio de fuerzas sismicas, su distribucion sobre la
altura del edificio, las fuerzas internas correspondientes y los desplazamientos del

sistema los cuales son determinados usando un analisis eléstico lineal estatico.

Los procedimientos lineales pueden ser usados para cualquiera de las estrategias de
disefio en edificaciones como: disminucién de la irregularidad tanto en planta como
elevacion, colocar refuerzo estructural global y/o reduccién de la masa total no se
pueden usar aquellas estrategias que incorporan el uso de los sistemas de disipacion

de energia suplementarios y algunos tipos de sistemas de aislamiento sismicos.

En el Procedimiento Estatico Lineal (LSP), el edificio es modelado con rigidez lineal
elastica y el amortiguamiento viscoso equivalente, de manera que se acerquen a

valores esperados para cargar cerca del punto de rendimiento maximo. Las demandas

60



del sismo de disefio del LSP son representadas por fuerzas laterales estaticas cuya
suma es igual a la carga lateral pseudo definida por la ecuacion definida previamente
del corte basal, adoptada por el NEC 2011.

La magnitud del cortante basal ha sido seleccionada con la intencion que cuando sea
aplicada al modelo lineal eléstico del edificio, causard amplitudes de desplazamiento
de disefio que se acercan a los desplazamientos maximos que son esperados durante
el sismo de disefio. Si el edificio responde esencialmente en forma elastica al
terremoto de disefio, las fuerzas internas calculadas seran aproximaciones razonables
a aquellas esperadas durante el sismo de disefio. Si el edificio responde
inelasticamente al sismo para el cudl a sido disefiado, como sera cominmente el caso,
las fuerzas internas que se desarrollarian en el edificio seran menores que las fuerzas

internas calculadas en forma elastica.

2.5.2.2 Procedimiento No Lineal estéatico

Conforme al Procedimiento Estatico No Lineal (NSP), se debe mencionar que es
necesario crear un modelo que directamente incorpora la respuesta material inelastica
para un desplazamiento objetivo, de tal forma que las deformaciones internas y las
fuerzas que se producen son determinadas. Las caracteristicas carga- deformacion no
lineales de componentes individuales y los elementos del edificio son modelados
directamente. EI modelo matemético del edificio es sometido a un aumento
monotdnico de fuerzas laterales o desplazamientos hasta que un desplazamiento
objetivo sea excedido o hasta llegar al colapso del edificio. ElI desplazamiento
objetivo es necesario para representar el desplazamiento maximo que probablemente
experimente el edificio. El desplazamiento objetivo puede ser calculado por cualquier
procedimiento que explica los efectos de la respuesta no lineal en la amplitud de

desplazamiento.

Como el modelo matematico considera directamente los efectos de la respuesta
inelastica material, las fuerzas internas calculadas seran aproximaciones razonables

de aquellos esperados durante el sismo de disefio.
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Para edificios que no son simétricos sobre un plano perpendicular a las cargas
laterales aplicadas, las cargas laterales deben ser aplicadas tanto en las direcciones
positivas como en negativas y, las fuerzas maximas y deformaciones seradn usadas

para el disefio.

La relacion entre el cortante basal y el desplazamiento lateral del nodo de central debe
ser establecida para desplazamientos del nodo de centro que superen el rango entre el
cero y el 150% del desplazamiento objetivo, o;, dado por FEMA 273, seccion 3.3.3:

T?
5t = Coclczcasa % g
A

Donde:

Te= Periodo fundamental de la estructura en la direccion considerada en el
calculo, en segundos, y se calcula con la ecuacion siguiente (ref, FEMA 273; seccion
3.3.3.2)

e Ti=  Periodo fundamental elastico( en segundos) en la direccion
considerada en el anélisis elastico dinamico.

e Ki= Rigidez Lateral elastica del edificio en la direccion de
calculo.

e Ke= Rigidez Lateral Efectiva del Edificio en la direccion de

calculo. (Ver la Figura para mayor informacién)
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Corte Basal

A R,

s Desplazamiento

Calculo de Rigidez Eficaz

Figura 2- 6 Curva de Rigidez Eficaz. FEMA 273

El periodo Fundamental efectivo de la estructura en la direccion de calculo, Te,
debera ser calculado usando la relacion fuerza-desplazamiento del NSP. La relacién
no lineal entre el cortante basal y el desplazamiento de disefio del nudo, debe ser
reemplazado con una relacion bilineal para estimar la rigidez lateral efectiva, Ke, y la
fuerza de fluencia, Vy del edificio. La rigidez lateral efectiva se tomara como la

secante calculada en el 60% del cortante basal de la fuerza de fluencia.

Co= Factor de Modificacion relacionado al desplazamiento espectral del edificio,

similar al del altimo nivel. Este factor puede ser calculado de las siguientes maneras:

e El primer factor de participacion modal en el nivel del nudo de control.

e El factor de participacion en el nivel del nudo de control utilizando un vector
correspondiente a la deformada del edificio en el desplazamiento objetivo.

e EIl valor correspondiente a la Tabla 2-13. Donde es posible calcular valores

intermedios por interpolacién lineal.
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Tabla 2- 13 Factor de Modificacion Co. FEMA 273.

NuUmero de Pisos. Factor de Modificacion
1 1.0
2 1.2
3 1.3
5 1.4
10+ 1.5
Ci= Factor de modificacion relacionado con los maximos desplazamientos

inelasticos esperados, calculados para la respuesta lineal elastica, en

ningun caso este factor se considerara menor que 1.

C;=10paraT, =T,

[1.0 +(R-1) %]

C, = B CparaT, <T,

Las cargas de gravedad deben ser aplicadas para asignar elementos y componentes
del modelo matematico durante el NSP. Las fuerzas laterales se aplicaran en perfiles
que se asemejen en forma muy aproximada a la distribucién de fuerzas inerciales en
un sismo. Para anélisis tres dimensiones, la distribucion horizontal de fuerzas debe
simular la distribucion de las fuerzas inerciales en el plano de cada diafragma de piso

y los efectos de torsion accidental se consideraran.

Tanto para andlisis en dos y tres dimensiones, al menos dos distribuciones verticales

de la carga lateral debe ser considera.

e El primer patrén de cargas, comunmente llamado Patron de Cargas Uniforme,
debe basarse en las fuerzas laterales que son proporcionales a la masa total de
cada piso del edificio.

e El segundo patron de cargas, llamado el Patron Modal debe ser seleccionado
de uno de las siguientes dos opciones consideradas en el FEMA 273, seccion
3.3.3.2 apartado C:
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a)

b)

Un patron lateral de cargas representando por los valores C,x dados en las
siguientes ecuaciones:
E. =Cy *V

k
Wy hx

vx K

n
i1 Wi h

k=10paraT < 0.5s ¢
=20para T = 2.5s
Se puede usar la interpolacion lineal para estimar valores de k con valores
intermedios de T.
Cuw= Factor de distribucion vertical
Fx=  Distribucion de cargas aplicadas a cualquier nivel x
V= Pseudo carga lateral
wij=  Porcidn del peso total del edificio W, asignado a nivel de piso x
wx=  Porcidn del peso total del edificio W, asignado a nivel de piso x

hi= Altura en metros desde la base a nivel de piso i
hy=altura en metros desde la base a nivel de piso x
X= Representa el nivel de piso para el cual se desea calcular la

distribucion de fuerzas.
I= Orden de sumatoria de piso
El cual puede usarse si mas del 75% de la masa total participa en el modo

fundamental en la direccion de célculo; o

Un patron de carga lateral proporcional a la rigidez de piso que sea
consistente con la distribucion del cortante basal por piso calculado por
combinacion de respuestas modales usando (1) anélisis del espectro de
respuesta incluyendo un numero suficiente de modos para capturar el 90%
de la masa total, y (2) el espectro de respuesta Apropiado.

Este procedimiento requiere que se establezca el Nodo de Control que
Segun el FEMA 273, se tomara como el centro de masa de la azotea de un

edificio, tomando en cuenta que la cumbre de un atico no debera ser
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considerado como azotea, ya que el nodo de control es utilizado para
comparar el desplazamiento objetivo o de disefio (un desplazamiento que

caracteriza el movimiento en el sismo).

2.5.2.3 Capacidad Estructural

Una vez determinado el riesgo sismico, en general, debemos analizar la
capacidad estructural, que depende de la configuracion geométrica, resistencia
de los elementos estructurales, y la deformacion maxima de los mismos. Cabe
mencionar que en este analisis de las capacidades de los elementos, diferira si
se toma en forma individual a cada elemento, o la configuracién estructural de
un edificio, siendo uno de los datos que difiere mayormente, la capacidad de
los elementos estructurales mas alla del rango eléastico.

Para determinar la capacidad estructural que excede el rango elastico, es
necesario utilizar algin tipo de analisis no lineal; para el caso del presente
documento, se utilizard el analisis “pushover”. En el cual la magnitud de la
carga lateral a la que se somete la estructura es incrementada de acuerdo con
un cierto patrén predefinido. Con el aumento de la magnitud de la carga, las
conexiones débiles y los modos de falla de la estructura son encontrados. La
carga es monotdnica con los efectos del comportamiento ciclico e incremento
de cargas estimadas, usando unos criterios de deformacién de la fuerza
monotdnicos modificados, se presentan las conexiones mas débiles, es decir
que el modelo matematico que se asume para una estructura, se modifica para
tener en cuenta la reduccion de la resistencia de los elementos que ceden. El
andlisis pushover estatico es una tentativa de la ingenieria estructural para
evaluar la verdadera fuerza de la estructura y esto promete ser un instrumento
atil y eficaz para obtener la curva de capacidad.

La curva de capacidad se determina para representar la respuesta estructural
del primer modo de vibracion de la estructura, basado en la hipotesis que, el
primer modo fundamental de vibracion de la estructura corresponde a la
respuesta predominante ante una solicitacion sismica, siendo esto valido para

estructuras con periodos de vibracion menores a 1 segundo. Si existe el caso
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de estructuras mas flexibles, el analisis debe considerar los demas modos de
vibracidn, de este modo si utilizamos una herramienta del andlisis estructural
asistido por computador como el ETABS, sustentamos un andlisis pushover
maés realista ya que el programa toma en cuenta los modos de vibracion de

acuerdo a los requerimientos de usuario.
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& - /
£ 00 +
|
©
200 -
0
0.0 10.0 200 30.0 40.0 50.0
DESPLAZAMIENTO DEL ULTIMO NIVEL, D (cm)

Figura 2- 7 curva de capacidad, resultado de un andlisis no lineal

2.5.2.3.1 Anadlisis Estatico no lineal ( Pushover)

Este andlisis anteriormente definido, es un técnica simple y eficiente para
estudiar la capacidad, resistencia-deformacién, de una estructura sometida

a una distribucion determinada de fuerzas inerciales

El patron de cargas a las cuales se somete a la estructura, F;, se incrementa
de manera monotonica hasta que la estructura alcanza su capacidad
méaxima, de esta forma se puede identificar la formacion sistematica de
grietas en los elementos estructurales, cedencia de juntas y el fallo de los
componentes, el estado limite de servicio, deformaciones maximas vy

cortantes de la estructura, este ultimo corresponde a la curva de capacidad.
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La forma en la que se apliquen las fuerzas laterales, constante, lineal,
parabdlica, influyen en la determinacion de la curva de capacidad. Se debe
considerar que no existe un patrobn de cargas anico, por lo cual se
recomienda realizar por lo menos dos distribuciones diferentes y definir la
curva de capacidad como una envolvente de los resultados de ambas

combinaciones.

Por otro lado, conociendo que este analisis aborda la no linealidad y los
desplazamientos, tiene algunas limitantes, cuyo conocimiento es
importante para la interpretacion de resultado. A continuacion se presentan

las limitantes mas importantes.

e EIl andlisis pushover, asume que el dafio depende solo de la
deformacion lateral de la estructura, despreciando efectos como la
disipacion de la energia, por lo cual se considera que es una
aplicaciéon de dafio muy simple sin considerar la complejidad de
disipar energia acumulada, es especial para estructuras no ddctiles.

e Este procedimiento se centra en la energia de deformacion de una
estructura lo cual lleva a despreciar la energia cinética y las
componentes de fuerzas asociadas a esta, por lo cual no tiene
alcances de analisis dindmico

e Los efectos de torsion no pueden ser considerados debido a que un
andlisis en dos dimensiones

e EIl patron de cargas solo considera fuerzas sismicas laterales e
ignora la componente vertical del sismo.

e Los cambios progresivos en las propiedades de los modos de
vibracion que ocurren en la estructura cuando experimentan la falla
no lineal ciclica de los elementos estructurales durante un sismo no

son considerados en este tipo de analisis.

El FEMA-273 ha desarrollado procedimientos de modelado, criterios
de aceptacion y procedimientos para el andlisis pushover. El cddigo
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FEMA 273 define criterios de fuerza-deformacion para las
articulaciones usadas en el analisis pushover. Como se muestra en la
figura 2-8, se identifican los puntos A,B,C,D y E que son usados para
definir el comportamiento de deflexion de la articulacion, ademas de
tres puntos 10 (ocupacion inmediata), LS (seguridad de vida), y CP
(prevencion de colapso) que son usados para definir los criterios de
aceptacion para la articulacion. Ademas estos valores que pertenecen a
cada uno de estos puntos carian dependiendo del tipo de elemento
estructural asi como muchos otros parametros definidos por el FEMA
273.

Ak ETABS Monlinear v8.7.1 - M3D7pisos - [Elevation View - 1 Deformed Shape (PUSH1SISMOX l | ]|

O!ﬂ. File Edit View Define Draw Select Assign Analyze Display Design Options Help
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D HEE e W BG 228 M|HmR s 2| 7
. e b N~ A 1
R
1 1 1 1 1
A B [ o] E
4
At
4
-4
2]
p]
4
v | —— s cp c D [—
Right Click on any Paint for displacement values Start Animation |<<|>>|GLDBAL | Tonm v|

Figura 2- 8 Formacion de articulaciones en ETABS
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Las articulaciones coloreadas indican el estado de las mismas, es decir
donde se encuentran a lo largo de la curva fuerza-desplazamiento. La
leyenda para los colores de la articulacion se incluye en el fondo de la
pantalla de ETABS. Los puntos B, 10, LS, CP, C, D y E se muestran
como niveles de acuerdo al estado de la articulacion y van e acuerdo con
el nivel de desempefio. Cuando las primeras articulaciones aparecen, se
encuentran en el punto B de la cuerva Fuerza-Deformacion, pero cuando
una articulacion alcanza el punto C en la curva fuerza-desplazamiento,
deja de resistir cargas. De esta forma ETABS, define que una articulacion
deja de resistir carga cuando ha alcanzado el punto C, la fuerza que se
aplica en el pushover( cortante basal) se reduce hasta la fuerza en la
articulacién sea consecuente con la fuerza al punto D. Como esta fuerza
disminuye, todos los elementos dejan de cargar, y el desplazamiento se
reduce. Una vez que la articulacion ha cedido y alcanza al punto D de
nivel de fuerza, la fuerza del pushover se vuelve a incrementar y el
desplazamiento comienza a aumentar otra vez. Este comportamiento se
muestra en las deformadas y diagramas de fuerza (momentos, corte, etc.)

para cada paso del pushover.

Fuerza

Dieformacion

Figura 2- 9 Niveles de desempefio que muestra ETAB en la curva

fuerza-deformacion Fuente: ALEMAN L, NARANJO L, 2012
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2.6 Analisis de Precios Unitarios

Se podria definir a los APU como un modelo matematico que adelanta el resultado, expresado en
una moneda. El andlisis de precios unitarios se realiza para todos los rubros que forman parte de
la programacion de la obra, para cada rubro se debe detallar la unidad de cada rubro y en el
presupuesto debe constar la cantidad de unidades a elaborarse. Se debe tener la suficiente
informacidn sobre los materiales a emplearse en cada rubro y debe existir una metodologia que

explique los procesos que se deben seguir.

Cada Analisis de precios unitarios consta de cuatro items que deben ser detallados, el primero es
el de los equipos a ser utilizados. Se debera especificar la descripcién del equipo, cantidad
necesaria de unidades, la tarifa que es el costo por hora de cada unidad de equipo, el costo hora
que es el costo por hora de todos los equipos necesarios, el rendimiento que es la cantidad de
horas de trabajo necesarias para completar una unidad del rubro y finalmente obtenemos el costo

que proviene del producto entre el costo hora y el rendimiento.

El siguiente item a ser detallado es la mano de obra que interviene para cada rubro, tiene la
misma composicion que el equipo con la diferencia de que en lugar de tarifa trabajamos con el
jornal hora que representa el costo al constructor de contratar a un empleado de la construccion y
se debe tomar en cuenta todos los valores adicionales al salario del trabajador que son
obligatorios de cancelar por ley, bajo ningiin motivo estos valores pueden ser menores a los

establecidos por la ley vigente a ese afio.

El tercer item a ser analizado es el de los materiales que se emplean en la elaboracién de una
unidad de cada rubro, para cada material se debe detallar la cantidad, unidad, precio unitario y el
costo que resulta del producto entre el precio unitario y la cantidad. Para las cantidades de los
materiales se deben tomar en cuenta los desperdicios que se puedan producir asi como traslapes,

y todo material que es necesario para la elaboracion final de una unidad del rubro.
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El Gltimo item a ser analizado es el transporte del material ya sea hacia el lugar de la obra o fuera

de él. Este analisis involucra la unidad, cantidad, tarifa y costo el cual resulta del producto entre

la cantidad y la tarifa.

A continuacién tenemos un modelo de una hoja de precios unitarios que generalmente se utiliza

en el medio.
ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
RUBRO:
DETALLE : UNIDAD :
EQUIPOS
DESCRIPCION CANT. (A) TARIFA (B) COSTO HORA (C=A*B)| RENDIMIENTO (R) [ COSTO (D=C*R)
SUBTOTALM
MANO DE OBRA
DESCRIPCION CANT. (A) | JORNAL/HR (B) [COSTOHORA (C=A*B)| RENDIMIENTO (R)| COSTO (D=C*R)
SUBTOTALN
MATERIALES
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD (A) PRECIO UNIT. (B) | COSTO (C=A*B)
SUBTOTALO
TRANSPORTE
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
A B C=A*B
SUBTOTALP

ESTOS PRECIOS NO INCLUYEN LV.A.
Ciudad y Fecha.

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P)

INDIRECTOS Y UTILIDADES %

OTROS INDIRECTOS %

COSTO TOTAL DEL RUBRO

VALOR OFERTADO

Figura 2- 10 Hoja base para APUs
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CAPITULO 3: DISENO Y ANALISIS ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO EN
HORMIGON ARMADO

3.1. Predimensionamiento de elementos

El portico sera un edificio de 12 pisos, el disefio de los elementos estructurales
corresponde a un disefio elastico estatico.

En el sentido “x”, cada vano tenemos una separacion regular de 7.00 metros mientras
que de altura de losa a losa de 3.24 metros.

La configuracion de los ejes estructurales en el eje “y” tiene 4 porticos con las mismas

distancias propuestas previamente.
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Figura 3- 1 1Pdrtico considerado para el eje "x"

En cuanto a la planta de la estructura no se considerara el ducto de las escaleras ya que se

busca uniformizar el patron de cargas y la disposicion de los elementos estructurales
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Figura 3- 2 Esquema en planta de la estructura

3.1.1. Predimensionamiento de losas

Cuando se tienen losas con vigas en los cuatro bordes, tales como las que se
presenta el edificio es motivo de analisis en la presente disertacion, y se tiene
valores de oy mayores a 2 ( en este caso tendremos un valor a o, Superior a 2), se
aplica la siguiente ecuacion para determinar la altura minima para una losa
maciza, segun el ACI.

Ln(800 + 0.0712fy)
36000 + 90008

h min =
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Donde:
hmin €S la altura minima de la losa considerando una luz libre Ln, medida a partir
de la cara de las columnas considerando fy=4200kg/cm® : B es la relacion de

forma de panel, panel largo/panel corto libre; asi obtenemos:

700 = (800 + 0.0712 * 4200)
min = 700
36000 + 9000 = 380

hinin = 14.2468 cm

Por lo tanto asumimos una altura de losa de 15centimetros

Para dimensionar la loseta de compresién tendremos la longitud entre nervios de
50cm, en ese caso el espesor minimo de loseta esta considerado por:
Ly 50cm
e :E: 1 =416 cm
Asumimos un espesor de losa de compresion de 5cm.

A continuacion procederemos a determinar una altura de losa equivalente para
que la rigidez correspondiente de la losa intervenga en el analisis estructural y no
solo en la distribucién de cargas.

Se calcula entonces la altura equivalente de losa maciza, para lo cual

consideraremos la siguiente seccion de losa alivianada.

‘ 50 cm ‘
|
-
1 5cm
5 15\Cm
| 10ecm |

Figura 3- 3 Seccidn Losa Alivianada 20cm

Procedemos a calcular el centro de gravedad de la seccion, para lo cual se divide

la misma en 2 areas especificadas en la Figura 3-3.
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Tabla 3- 1 Calculo Centroide

FIGURA |AREA(cm?)| y(cm) Ay (cm?)
1 250 17.5 4375
2 150 7.5 1125
b3 400 5500
__5500cm?
Y = 200cm?
y = 13.75cm

A continuacion calculamos la inercia de la losa alivianada con respecto a su

centro de gravedad.

10cm * (15¢m)3
12

_ 50cm = (5cm)®

o + 250cm?  (3.75¢cm)? +

+ 150cm? = (6.25cm)?

[ =12708.33 cm*

Calculamos la altura equivalente de una losa maciza.

50cm

h equivalente

Figura 3- 4 Seccion Losa maciza

b * h3

— 4
7 - 12708.33cm

I
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3.1.2.

Despejando el valor de h tenemos;

3112708.33cm* * 12
h = = 14.50cm
50cm

Verificamos que la altura equivalente de la losa nervada propuesta supere la altura

minima que fue calculada con la férmula fijada por el c6digo (hmin).

hequivaiente = 14.50cm > 14.24cm (BIEN)

Queda demostrado que la losa alivianada de 20 cm es adecuada; el valor de 14.50
se considerara para elementos area tipo membrana del programa ETABS donde
se introducird este valor para la rigidez axial y rigidez a flexion del elemento.

Determinacion de carga muerta de la losa.
A continuacion se muestra un corte tipico de losa en planta y elevacion, el mismo
que nos servira para determinar la carga muerta de la losa. EI modulado de los

nervios y blogues seré de 40,10, 40 cm.

7,

40cm . 10cm | 40cm . 10cm |

100cm

Figura 3- 5 Corte losa
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100em

| 100cm |

Figura 3- 6 Planta Losa alivianda 20 cm

Peso propio de la Losa

Peso de los nervios = 0.1m * 0.15m * 3.6m * 2400 kg/m3 = 129.6 kg/m2
L kg _ kg
Peso Loseta de Compresion = 1m * 1m * 0.05m * 2400 /m2 = 120 /m2

Peso de alivianamientos = 8 x 12kg/m? = 96 kg/m2

PPLosa= 345.6-Z
cm

Carga Permanente (Recubrimientos y mamposteria)

k k
Enlucido y Masillado = 1m * 1m * 0.04m * 2200—92 = 88—‘92
m cm

k k
Recubrimiento de piso = 1m * 1m * 0.02m * 2200—‘92 = 44—‘92
m cm
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3.1.3.

k
2509

Peso Mamposteria = >
cm

Carga Permanente = 382 k—‘qz
cm

Peso losa equivalente = 348"—92
cm

k
Carga aplicada 2D = 727. 6m—g2

Modelo 3D la carga permanente resulta:

k k k
727.6~2 — 3482 = 379.6—2
m m m

Este valor lo colocaremos como excedente dentro de la carga permanente total.

Predimensionamiento de Vigas y Columnas

Para el Predimensionamiento de vigas y columnas consideramos secciones de

vigas rectangulares y columnas cuadradas de acuerdo a una similitud entre los

pisos, teniendo asi el siguiente cuadro de secciones por pisos similares.

Tabla 3- 2 Dimensiones preliminares de los elementos estructurales, pértico en el plano

L ERI
PISOS | ELEMENTO | ASIGNACION |—ARACTERISTICAS
b(cm) h(cm)
PRIMERO VIGA V50X70 50 70
SeGUNDO | COLUMNA C70X70 70 70
TERCERO LOSA LOSA (membrana) | Altura equivalente 14.50 cm
CUARTO VIGA V50X65 50 65
QUINTO COLUMNA C60X60 60 60
SEXTO LOSA LOSA (membrana) | Altura equivalente 14.50 cm
SEPTIMO VIGA V45X60 45 60
OCTAVO COLUMNA C50X50 50 50
NOVENO LOSA LOSA (membrana) | Altura equivalente 14.50 cm
DECIMO VIGA V40X50 40 50
pDEciMo 1RO | COLUMNA C40X40 40 40
DECIMO 2DO LOSA LOSA (membrana) | Altura equivalente 14.50 cm
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3.2.Ingreso de elementos predimensionados al programa ETABS

3.2.1. Columnas vigasy Losa

A continuacion procedemos a definir los materiales con los que vamos a trabajar

en la presente disertacion.

Hormigdn f'c =210 kg/cm?
Acero fy= 4200 kg/cm?2
Mddulo E 1400vf'c
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Figura 3- 7 Vigas y Columnas asignadas al portico para el analisis en el plano
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3.2.2. Estados de carga
Las cargas a considerarse en la presente disertacion en el modelaje en ETABS
serén:
e Peso propio de los elementos (PP)
e Sobrecarga Permanente(PERMAN)
e Carga Viva (VIVA)
e Fuerzas laterales estaticas equivalentes en sentido “X” considerando
excentricidad positiva. (SX1)
e Fuerzas laterales estaticas equivalentes en sentido “X” considerando
excentricidad negativa. (SX2).
e Fuerzas laterales estaticas equivalentes en sentido “Y” considerando
excentricidad positiva. (SY1).
e Fuerzas laterales estaticas equivalentes en sentido “Y” considerando

excentricidad negativa. (SY2).

3.2.2.1. Carga Sismica
Mediante la aplicacion de los criterios establecidos en la Norma Ecuatoriana de la
Construccion, se aplicaran cargas laterales al pértico.
Incorporaremos el espectro de aceleracion que tendra la estructura, basado en una
hoja de Excel creada exclusivamente para la presente disertacion.
A continuacion procederemos a calcular el corte basal.

— I *Sa *

- R*¢.*¢;
Para poder obtener el espectro necesitamos los valores T, Tc, Fa; los mismos que
obtendremos de la siguiente tabla de Excel.

S, =nZF,;para0 < T < T,



Tabla 3- 3 Valores para obtener el espectro de aceleracién

PROGRAMA ESPECTRO ELASTICO DE DISENO EN ACELERACIONES BASADO EN NEC-2011

Autor: José Ruales Silvers

Ss s1 z ZONA SISMICA
| SELECCIONEUBICACION: [  quiTo 18 0.4 0.4 v
n
[ SELECCIONEREGION: |  SIERRA 2.48
r
[ SELECCIONE PERFIL DEL SUELO: | D 15
ZONA I I mn v v Vi
Fa 16 1.4 13 1.25 1.2 1.15
VALOR Fa: 1.2
ZONA I I n v v Vi
Fd 1.9 17 16 15 1.4 13
VALOR Fd: 1.4
ZONA I I mn v v v
Fs 1.2 1.25 13 1.4 15 1.65
| VALOR Fs: | 15 |
[To: | 0.175|
[Te: | 0.9625|
|VARIACION Sa TRAMO 1: | 0.0175]
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Necesitamos entonces calcular el valor de T para compararlo con Tc:

T=C, *h®
T =0.047*(3.24*12)°°
T =1.27s

Yaque T > Tc; entonces Sa = nZFa(%)T

15
S, = 2.48*0.4*1.2*(0'9625J

1.27
S, =0.785

Cuyo espectro seria el siguiente:

Tabla 3- 4 Valores de Sa para espectro

T Sa

0.000 0.480 0.805 1.190

0.018 0.551 0.884 1.190

0.035 0.622 0.963 1.190

0.053 0.693 1.232 0.82234535
0.070 0.764 1.501 0.61135761
0.088 0.835 1.770 0.47734692
0.105 0.906 2.039 0.38602456
0.123 0.977 2.308 0.32051344
0.140 1.048 2.578 0.27164143
0.158 1.119 2.847 0.23403947
0.175 1.190 3.116 0.20437732
0.254 1.190 3.385 0.18049119
0.333 1.190 3.654 0.16092055
0.411 1.190 3.923 0.14464759
0.490 1.190 4.193 0.13094364
0.569 1.190 4.462 0.1192747
0.648 1.190 4.731 0.10924147
0.726 1.190 5.000 0.10054003

85



ACELERACION {a)

1.200

1.000

0.800

0.600

0.400

0.200

0.000

ESPECTRONEC-11

M’

0o

02

04 06 08 10 12 14 16 18 20 22 24 26
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30

32 34 36 38 40 42 44 46 4.8 5.0

Figura 3- 8 Espectro NEC 11.

Para poder continuar necesitamos obtener el Factor de importancia I, los coeficientes

de configuracion estructural.

Tabla 3- 5 Valores de coeficientes para el Factor |

| 1.00
Op 1.00
®de 1.00

R 7.00

Entonces tendremos:
_1*0.785
6*1*1

V =0.131*W
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3.2.3. Modelacion de Cimentaciones

COLUMNA=80x80cm
CARGAS (t) P =500t
g, = 2.5kg/cm?

Se analiza la seccién de un plinto tipo para una carga promedio, este procedimiento
se repetird para cada columna de manera de tener una conclusion sobre la opcion de
cimentar con plintos aislados. Se selecciona un plinto cuadrado puesto que la carga P
es concentrica. El plinto sera de Hormigon Armado cuyo fc=210kg/cm2 y
fy=4200kg/cm2.

P=500t

l“v\,]

N. 0.00
ALY r'WWV_

|
| __ CF.-25m

Figura 3- 9 Corte Tipo de una Columna

Se asume una altura total H del plinto y se determinada la carga total aplicada.

PTOTAL = I:)EDIFICIO + I:)PLINTO + I:)RELLENO

Se asume H 7o =50cm = P, 7o =B? *0.7*2.4=1.68B"

H eeiieno =130cm = Py oo = B® *1.80*1.8=3.24B

4.92B*
P. 500+ 4.92B* 2
%=1 a7 /
Resolviendo B=4.99 m Se adopta B=5.00m
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Se procede a realizar este procedimiento para todas las columnas con cargas de servicio y

verificar que el area necesaria por plintos individuales no sea excesivamente grande, de lo

contrario se debera utilizar una losa de cimentacion.

Tabla 3- 6 Calculo de Areas para plintos aislados

CALCULO AREAS PARA PLINTOS AISLADOS
Story Point Load FZ(t) b PLINTO (m) | A PLINTO (m2)
BASE 1 CIMENTACION 374.12 4.1 16.81
BASE 2 CIMENTACION 571.52 5.07 25.7
BASE 3 CIMENTACION 587.56 5.14 26.42
BASE 4 CIMENTACION 571.52 5.07 25.7
BASE 5 CIMENTACION 374.12 4.1 16.81
BASE 6 CIMENTACION 590.10 5.15 26.52
BASE 7 CIMENTACION 936.85 6.49 42.12
BASE 8 CIMENTACION 961.87 6.58 43.3
BASE 9 CIMENTACION 936.85 6.49 42.12
BASE 10 CIMENTACION 590.10 5.15 26.52
BASE 11 CIMENTACION 601.15 5.2 27.04
BASE 12 CIMENTACION 953.09 6.55 42.9
BASE 13 CIMENTACION 979.87 6.64 44.09
BASE 14 CIMENTACION 953.09 6.55 42.9
BASE 15 CIMENTACION 601.15 5.2 27.04
BASE 16 CIMENTACION 601.15 5.2 27.04
BASE 17 CIMENTACION 953.09 6.55 42.9
BASE 18 CIMENTACION 979.87 6.64 44.09
BASE 19 CIMENTACION 953.09 6.55 42.9
BASE 20 CIMENTACION 601.15 5.2 27.04
BASE 21 CIMENTACION 590.10 5.15 26.52
BASE 22 CIMENTACION 936.85 6.49 42.12
BASE 23 CIMENTACION 961.87 6.58 43.3
BASE 24 CIMENTACION 936.85 6.49 42.12
BASE 25 CIMENTACION 590.10 5.15 26.52
BASE 26 CIMENTACION 374.12 4.1 16.81
BASE 27 CIMENTACION 571.52 5.07 25.7
BASE 28 CIMENTACION 587.56 5.14 26.42
BASE 29 CIMENTACION 571.52 5.07 25.7
BASE 30 CIMENTACION 374.12 4.10 16.81
SA PLINTOS= 951.98

Se observa que el area de cimentacion utilizando plintos aislados seria igual al 97% del

area en planta del edificio, por lo que necesariamente se deberd cimentar con losa,

ademas de algin método de mejoramiento de suelo cuyo analisis no corresponde a esta
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disertacion. Para el caso del modelo se debera restringir la rotacion y desplazamiento de

la base de las columnas para simular la losa de cimentacion.

3.3. Obtencion de secciones definitivas que cumplan las normas vigentes por medio del

programa ETABS.

El programa ETABS procederd a disefiar el respectivo acero de refuerzo tomando las
consideraciones sismicas.
Para esta seccion ademéas se comprueba que la edificacion cumpla la maxima deriva
permitida por al NEC el cual es 0.02.
Para obtener el valor de la deriva inelastica AM, aplicamos la ecuacion mencionada en el
NEC Ay = 0.75RAg; Ae es proporcionado por el programa ETABS.
Ap=0.00322, para el mayor valor del sismo en X
Ay=0.75 %6 * 0.00320
A= 0.0144 < 0.02 CUMPLE

File

e S

Set Story Range

Top Story STORY12 =
Bottorn Stary  |BASE -
Showe Al

Static Loads/Responsze Spectra

Story Number

Stop 12

Caze Sx -

Marne [nh}

Plat Dizplay Colors
Global ¥-Direction Color

Global ‘v-Direction Color [N

Show
B ase IS " Lateral Loads to Diaphragms
0.00E +00 2.01E-04 1.B0E-03 2.40E-03 3.21E-03 ¢~ Lateral Loads to Stories

Maximum Story Drifts

¢ Diaphragm Ch Dizplacement

| Story 7 | 0.0031962 ™ Diaphragrm Drifts
= Mauimum Story Dizplacements

Additional Motes for Printed Output

" Story Overturning Moments

Dizplay I Dane ™ Stomy Stiffness

Figura 3- 10 Derivas sismo en "x
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File

Set Starny Range

Top Stary STORY1Z =
Bottom Storp |BASE -
Show All

Static Loads/Responze Spectra

Story Humber

Story 12

M ame D1

Plat Display Colars
Global ¥-Direction Colar

Globalv-Direction Color [

Show

Base M
Q.O0E+00 9.89E-04 1.98E-03 297E-03 396E-03

M aximum Story Drifts

" Lateral Loads to Diaphragms
" Lateral Loads to Stones

" Diaphragm CM Dizplacement

| Stoy 7 | 0.0039463 " Diaphragm Drifts

. . " Maximurn Story Displacements
Additional Motes for Printed Output

o b awimum Storg Drifts
i Stom Shearz

i Stom Overturning Momentz

Digplap | Done ™ Story Stiffness

Figura 3- 11 Derivas sismo en "y

Ap=0.00367 , para el mayor valor del sismo en Y
Ay= 0.75 x 6 * 0.00395
A= 0.0178 < 0.02 CUMPLE
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A continuacion se presenta las secciones definitivas ingresadas en el programa ETABS,
una vez que se ha comprobado que cumplan los requerimientos de derivas, y de union

viga columna.

VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES VIGAOXES STORY1Z
S S S S S S
=3 =3 =3 =3 =3 =3
= = = = = =
'] ) T} ) 0 _ 5] ) o . L
VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES STORY
S S S S S S
= = = = = =
VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES VIGAOKES VIGAONES STORY1D
S S S S S S
=3 =3 =3 =3 =3 =3
VADNMES VADNMES VADNES WADNES VADNES STORYS
= = = = = =
g g g g g g
il il il il il il
o VADNES = VADNES = VADNES = VADNES © WADKES | sToRYe
= = = = = =
2 2 2 2 2 2
i i i i i i
& WVAONES o WVAONES o VAONES o VADMES H WAOKES V| sToRyT
= = = = = =
] ] ] ] ] ]
i i i i i i
& WTONAS o WTONAS o WTONAS o WTONAS o WTONAS Y sToRYE
& & & & & &
& & & & & &
3 3 3 3 3 3
VT ONAS VT ONAS VT ONAS T ONAS T ONAS STORYS
& & & & & &
& & & & & &
% % % % % %
VT ONAS VT ONAS VT ONAS T ONAS T ONAS STORYS
& & & & & &
= VABKTE = VABKTE = VABKTS = VAEXTS - V4EXTS ° | s1oRYa
& & & & & &
= = = = = =
VAEXTS VAEXTS VAEXTS WAEXTS WAEXTS STORY?
& & & & & &
& & & & & &
3 3 3 3 3 3
WVAENTE WVAENTE VAENTE VAENTE WASKTS STORY
=F - = = = =
Y i i i i i
3 5 o o - ° | aase
5 = 5] th 5] th o

Figura 3- 12 Secciones definitivas Edificio de Hormigdn
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Secciones de columnas

e Pisol
: a0
e ®8pF & 8 %8 5@
=
3 r ;
L] L]
e = = o p o s oo » o

Figura 3- 13 Columna 90x90 piso 1

e Piso2al6
} 90
i ® ® ] LI L [ ] L]
S g |
& ] o
i \[ ] o o‘ e | ] el

Figura 3- 14 Columna 90x90 Plso 2 al 6
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Piso 7 al 12

: 80
1 [Fm—F
” "
2 o o
I s
| S S W B

20

55

Figura 3- 15 Columna 80x80 piso 7 al 12

10 45

10

TTT

)

e e

3—V1 : SECCION

ESC . i:10

Secciones de vigas principales.

N+9.72
N+6.48
N+3.24

I
O 22 825 Mc 301
] EST. 810 Mc 302
CADA 100 — 200
7 EST. 210 Mc 303
CADA 100 — 200

1 ESI. 210 Mc 304
CADA 100 — 200

Figura 3- 16 Viga Principal piso 1 al 3
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20

45

20

50

10 45

N+19.44
N+16.20
10 N+12.96

—

K NN EE-E-ET
E j e 22 825 Mc 301

b_&

)

7 EST. 210 Mc 302
CADA 100 — 200

1 ES57. 210 Mc 305
CADA 100 — 200

1 E£ST. 810 Mc 306

8

e d CADA 100 — 200

3=V2 : SECCION

ESC :

1:10

Figura 3- 17 Viga principal piso 4 al 6

3-V3 : SECCION

ESC :

1:10

10 40 10 N+29.16
N+25.92
N+22.68
= |
TT " "11° 1 & 18 225 mMce 301
- 1 EST. 10 Mc 307
CADA 100 — 200
1 EST. 210 Mc 308
CADA 100 — 200
7 EST. 810 Mc 309
S CADA 100 — 200

Figura 3- 18 Viga principal piso 7 al 9
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N+38.88
N+35.64
4 0 N+32.40

I

8 10 25 Mc 301

1 EST. 810 Mc 370
CADA 100 — 200

pPpeoeooegd

65

e g

3-Vv4 : SECCION

£sC . 100

Figura 3- 19 Viga principal piso 10 al 12

Secciones de vigas secundarias.

N+3.24 a N+19.44
40 3.24 a 9

.

@6222 Mc 301

1 EST. 210 Mc 311
CADA 100 — 200

65

3—Vs5 : SECCION

Esc . 1:10

Figura 3- 20 Vigas secundarias piso 1 al 6

4 N+22.68 a N+38.88

@6022 Mc 301
1 EST. 10 Mc 312
CADA 100 - 200

60

3-Vs6 : SECCION

[3 AR — 7]

Figura 3- 21 Viga secundaria piso 7 al 12



3.4. Comprobacion de la resistencia de las secciones

A continuacién se procederd a analizar los resultados obtenidos con ETABS y se lo
compararé con las formulas de ACI capitulo 21.
Se chequeara la columna o viga segun sea el caso de acuerdo al elemento méas cargado por

cada grupo de pisos.
3.4.1. Comprobacion a corte de columnas
Del primer de piso la columna mas cargada es la siguiente,

e Mediante un programa en Excel se logra obtener el refuerzo minimo

por corte para las columnas del primer piso.
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DISENO DE COLUMNAS ACI CAP 21. SISMORESISTENTE PORT. ESPECIAL

@ Arm. Long. 32 | mm. _ ct: 9 | A= swo0 om’
—{ Seccion Columna Rect. = =
fec: 280 | kg/em €2 90 | Ag= 6724 cm
fy: 4200 | kg/em® Alturalibre: 2.54 m.
O Estribos: 12 mm. hx: 22.8 cm.
Recubrimiento 4 cm.
Determinacion de L,
Mayor entre C1yC2= 50.00 cm. _'[
Ln/6= 42.33 cm. L L2 90.00 cm
- soa | e

o

o

—

5 (Espaciamiento en lo)

0.25({cloc2el<)= 225 cm.
X Q= 19.2 cm.
So= 14.07 cm.
35-hy
mmssG:w—[ 3 ) <15m

h, < 35cm

S,% 14.0667 cm

Sw= cm

5 (Espaciamiento en traslapes)

0.25(C16C2 el <)=
6% Mygng=

So=

10em <5,=10+ (

h, £ 35cm

35-h,
3

22.5 cm.
15.2 om.
14.07 cm.

] < 15em

5,0% 14,0667 cm

8107 cm

S (Espaciamiento para el resto): 15 cm.l S 15 cm
6% Dyppe= 19.2 cm.

Sio= cm

Np=Cp-2r

M

¥

Ny=Cy-2r

I],”s 35cm

X

DETERMINACION DE REFUERZO TRANSVERSAL EN [,

os L f)-

>
a&wbv_ 0095!76,#"c Acp = NiN;
: f, by =Ny
bz =Ny
Ashx > |_ 3.36 em’ |_ Ashx > 4.92

492 om J Ashypee= 678

OK

Ashy = |__ 3.36 cm® | Ashy 2 4.92
2
292 om J AShy i = 6.8
v

OK

Figura 3- 22 Disefio a Corte Columna piso

cm
cm

cm
cm
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e Columnas de segundo a sexto piso

DISENO DE COLUMNAS ACI CAP 21. SISMORESISTENTE PORT. ESPECIAL

Yy It Ny=Cy-2r
@ Arm. Long. 25 | mm. ) c: %0 | A= swo em’
71 Seccion Columna Rect. = T
fe: 280 | kg/em € 90| Ag= 6724 cm
fy: 2200 | kg/em® Alturalibre: 254 m. b,
O Estribos: 12 | mm. hx: 27 cm. 5
Recubrimiento 4  cm. g C,
L]
z
Determinacion de L, h,
Mayor entre C1y C2= 90.00 cm. [
Ln/6= 42.33 cm. L L2 90.00 tm
= = h, h h
= s0em Lg--cm % - % h,< 35¢m
Cy S X
EO § (Espaciamiento en lo) '
0.25(cloc2el<)= 22.5 cm.
6xDere= 15 cm.
So= 12.67 cm. Sp< 12.6667 cm
0L X .
10em <5,=10 ( 3 ]515““ DETERMINACION DE REFUERZO TRANSVERSAL EN [,
h, = 35cm
- 1
' § (Espaciamiento en traslapes) D.35b(f r[(fg_)_ 1]
0.25(Cl6C2el<)= 225 cm. f, W\,
6x D= 15 cm. S0% 12,6667 cm A“wa,z sh f' A =N,
¢l ¢ el
/ So= 12.67 om. - Sw=-cm 0.09 f be =Ny
e
5-h =
0 10cm gsq=1o+( : 1) <15em b =N,
—_— L h, < 35cm B
Ashxz ‘ 336 om’ | Ashxz 492 om’
5 (Espaciamiento paraelresto): 15 cm. [ Sp% 15 om J 492 om’ J Ashy ooy = 5.65 cm?
6XDgre= 15 cm. J Sm:-cm
N 0K
Ashy 2 ‘ 336 em’ | Ashy > 292 cm?®

492 om’ J Ash o= 565 €M
r
oK

Figura 3- 23 Disefio a Corte Columna piso 2 al 6
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e Columnas de séptimo a décimo segundo piso

DISENO DE COLUMNAS ACI CAP 21. SISMORESISTENTE PORT. ESPECIAL

@ Arm. Long. 5 | mm. ) ClL: 80 | A= 6400 oM’

7| Seccion Columna Rect. = 5

fe: 280 | kgfem €2 80 | Ay= 5184 om
fy: 4200 | kg/em’ Alturalibre: 2.54 m.
O Estribos: 12 | mm. hx: 217 cm.
Recubrimiento 4 cm.

lo

Determinacién de L,

Mayor entre C1y C2=  80.00 cm. l
Ln/6= 4233 cm. - b2 80.00 om
csom | e

S (Espaciamiento en lo)

0.25(cloc2el<)= 20 cm.
6x M= 15 cm.
So= 1443 cm.

-y
100m <5, = w—(T] <15em

h,= 35cm

S,o% 14.4333 cm

5107

S (Espaciamiento en traslapes)

0.25(CléC2el<)= 20 cm.
6% W= 15 cm.
So= 14.43 cm.

10em €5,=10+ (35 _ h"] <15em

h, £ 35cm

cm

S € 144333 am

- S=

cm

S (Espaciamiento para el resto): 15 cm.l SpS 15 om

6x V= 15 com. ]

S=

cm

Na=Cy -2r

Ny=C, -2r
by
G
e
hx .hx h*
hy < 35¢cm
G Sy

DETERMINACION DE REFUERZO TRANSVERSAL EN /,

Ap2
Ashx > |‘ 3.38
4.32
Ashy = |‘ 3.38
432

Figura 3- 24 Disefio a Corte Columna piso 7 al 12

B

oogsb"f" Ag =NiNy

Tf b =Ny
by =N

cm? | Ashx 2 4.32

e _J AthIp'crvsm] = 565

OK
tm® | Ashy 2 432
cm® J Ashy (o= 565
r

0K

cm
cm

cm
cm
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3.4.2. Comprobacion de resistencia de columnas
Del programa obtenemos los valores de la carga de disefio para la columna méas cargada de los

pisos bajos.

Ali Concrete Design Information ACI 318-08/IBC 2009 | = |
File
Units | Ton-m hd
ACI 318-88/IBC 2089 COLUMN SECTION DESIGN Type: Sway Special Units: Ton-m  {Summary)
Level : STOR¥1 L=3.248 EEa LA A e
Element 1 C23 B=0.988 D=8.288 dc=8.848 = .
Section ID : C98X98A E=2342648.10608 fc=28008.008 Lt.Wt. Fac.=1.6888 . g
Combo ID 1 ENUE fy=42808.0080 fys=420080.000 F M o
Station Loc : @.880 RLLF=8.488 o .
& -
[ s o
Phi(Compression-Spiral): 8.758 Overstrength Factor: 1.25 ssssstsnss
Phi{Compression-Tied): a.65a | |
Phi{Tension Controlled): @.968a
Phi{Shear}: a.75a
Phi{Seismic Shear): a.6ea
Phi{Joint Shear): a.85a

AXIAL FORCE & BIAXIAL HMOMENT CHECK FOR PU, H2, M3
Capacity Design Design Design Minimum Minimum

Ratio Pu M2 M3 M2 M3
8.929 961.872 188.994 168.493 48.629 48.629

AXIAL FORCE & BIAXIAL MOMENT FACTORS
Cm Delta_ns Delta_s K L
Factor Factor Factor Factor Length
Major Bending(H3) 1.0080 1.832 1.0080 1.0080 2.490
Minor Bending(HM2) 1.00808 1.832 1.0080 1.0080 2.490

SHEAR DESIGH FOR VU2,U3

Rebar Shear Shear Shear Shear
Au/s Uu phi=lc phix=Us up
Major Shear(U2) 4. B42E- 84 71114 62.354 8.760 63.696
Minor Shear (U3) 6.827E-84 F7.149 62.354 14.795 63.696

Figura 3- 25 Valores de disefio columnas mas cargada piso 1

Se procede a realizar la comprobacion mediante el uso de diagramas de interaccion generales
dados por la ACI SP-17, para esta comprobacion se debe realizar los célculos en unidades

inglesas. Se debe calcular los valores de:

R, = —m
n_f’CAgh
Pn:an’cAg

I :f,c (Ag _Ast) +fyAst

El valor de Kn se obtiene del diagrama de acuerdo al valor de v, los siguientes diagramas se
pueden ver en la seccion de anexos, el cual se obtiene de la relacion entre la distancia entre ejes

de varillas longitudinales externas y el valor del ancho de la columna para el sentido en analisis.
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Para esta primera columna tenemos
M, = 16369.6 kip in

p = 0.0397
16369.6 kip in
Rny = 4ksi x 1255.5 in2 x 3543 in 0.092
(90 — 8 — 1.2 — 3.2)cm
Y = 100em =0.776
Ky, = 1.16

By, = 1.16 x 4 ksi x 1255.5 in? = 5825.52 kip = 2647.97 ton

M, = 14593.62 kip in
14593.62 kip in

R, = = 0.082
" 4ksi x 1255.5 in?x 35.43 in
K, = 1.19
P, = 1.19 x 4 ksi x 1255.5 in? = 5976.19 kip = 2716.45 ton
kg 2 2 kg 2
P, = 280 — (8100cm* — 321.57cm?) + 4200 — x 321.57 cm* = 3528.55 ton
cm cm

Aplicando el método de la carga reciproca de Bresler tenemos:

1 1 1 -1
AR 3528_55) = 1946.48 ton > 961.87 ton 0.K

P, = 0.9 (

Se aplica el mismo procedimiento para las columnas mas cargadas de los pisos superiores cuyas

condiciones de carga se presentan a continuacion.

Tabla 3- 7 Comprobacion resistencia columnas mas cargadas

PISOS | b (cm)[h (cm)| Ast(cm2)| p dado| y [Mux (t m)|Muy (t m)| Pnx (t) | Pny (t) Po oPn

Pu

2al6 | 90 90 | 139.97 | 0.017 [0.87( 131.95 | 117.67 | 2237.1| 2282.7 | 2816.68| 1697.93] 875.95

7al12] 80 80 96.48 | 0.015]0.85] 80.45 72.71 | 1587.2] 1659.4 | 2170.20| 1165.96 | 288.94
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File

ACI 318-88/IBC 2009 COLUMH SECTIOH DESIGH Type: Sway Special Units: Ton-m

Level : STORY2 L=3.248

Element | C23 B=0.988 D=0.988
Section ID : C?8x%8 E=2342648.100 fc=2800.0080
Combo ID : ENUE fy=42800.000 fys=42000. 000
Station Loc : 6.888 RLLF=8.40808

Phi{Compression-Spiral): 8.758 Dverstrength Factor: 1.25
Phi{Compression-Tied): a.6508
Phi{Tension Controlled): @8.900
Phi{Shear): a.75a8
Phi{Seismic Shear): 8.600
Phi({Joint Shear): a.850

AXIAL FORCE & BIAXIAL MOMEMT CHECK FOR PU, M2, M3

Capacity Rebar Design
Ratio % Pu
B.948 1.728 875.9052
Factored & Minimum Biaxial HMoments

Hon-3Sway Sway Factored
Hns Hs Hu
Major Bending{HM3) 1.348 113.857 114,396
Minor Bending{M2) 6.8688 127.733 127.733

Axial Force & Biaxial HMoment Factors
Cm Delta_ns Delta_s
Factor Factor Factor
Major Bending{HM3) 1.888 1.829 1.0688
Minor Bending{M2) 1.888 1.829 1.6688

Design
Hu2
131.392

Minimum

HMmin
37 .0888
37 .888

K
Factor
1.68088
1.6888

b

(Flexural Detail |

dc=8.8408
Lt.Wt. Fac.=1.000

o
OO O
+ 8 e e e e

Design
Hu3
117.673

Minimum
Eccentrcty
6.842
6.842

L
Length
2.490
2.498

Figura 3- 26 Columna mas cargadas segundo tramo (piso 2 al 6)

File

ACI 318-88/IBC 2889 COLUMH SECTIOH DESIGH Type: Sway Special Units: Ton-m

Level : STORYS L=3.248

Element I C24 B=@.888 D=8.888
Section ID : C8B8X886A E=2342648 100 fc=2800.0800
Combo ID : ENUE fy=42000.0080 fys=420080. 000
Station Loc : 2.59@ RLLF=8.40808

Phi(Compression-Spiral): B8.758 ODverstrength Factor: 1.25
Phi{Compression-Tied): a.6508
Phi{Tension Controlled): @.90608
Phi{Shear): 8.750
Phi(Seismic Shear): a.600
Phi({Joint Shear): a.85a

AXIAL FORCE & BIAXIAL MOMEWT CHECK FOR PU, M2, M3

Capacity Rebar Design
Ratio % Pu
8.886 1.258 368.276
Factored & Minimum Biaxial HMoments

Hon-Sway Sway Factored
Hns Hs Hu
Major Bending{HM3) -4.149 —67.895 -71.243
Minor Bending{M2) -3.933 -74.892 -78.825%

Axial Force & Biaxial Moment Factors
Cm Delta_ns Delta_s
Factor Factor Factor
Major Bending{HM3) 1.0888 1.821 1.0688
Minor Bending{H2) 1.888 1.821 1.0888

Design
Hu2
-88.451

Minimum
HMmin
14,451
14.451

K
Factor
1.68088
1.6888

L

(Flexural Detail |

dc=8.848
Lt.Wt. Fac.=1.0888

Design
Hu3
-¥2.713

Minimum
Eccentrcty
8.839
B.839

L
Length
2.598
2.598

Figura 3- 27 Columna mds cargadas tercer tramo (piso 7 al 12)
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3.4.3. Comprobacién de Vigas

Se seguira el mismo procedimiento aplicado a las columnas.

3.4.3.1. Vigas Principales

Las vigas mas cargadas en este caso son las perimetrales, del primer grupo de vigas es la

siguiente.

. SRR N e

e R )

SN 7 WO /7 W 1111 IR0 L= O = L= NP N TR S WO TN 11 R4 Lol
= S == —

1| &t Concrete Design Information ACT 318-08/1BC 2009‘

It
I

=)

File

ACI 318-88/1IBC 2889 BEAM SECTION DESIGH Type:Sway Special Units: Ton-m
Level x| STORY3 L=7.0888
Element : B19 D=8.758 B=8.450 bf=8.458
Section ID ULSK7S ds=8.888 dct=0.848 dch=0.848
Combo ID ENUE E=2342648.1088 fc=2800. 008 Lt.Wt. Fac.=1.888
Station Loc : 6.475 fy=420080.008 fys=42000.000
1| Phi{Bending): 8.988
Phi(Shear): 8.758
Phi(Seis Shear): 0.600
Phi(Torsion): 8.758

FLEXURAL REINFORCEMENT FOR MOMENT, H3

Required +veloment -veHoment Hinimum
Rebar Rebar Rebar Rebar
Top (+2 Axis) 0.886 8.088 0. 886 a.a81
Bottom (-2 Axis) a8.883 8.883 6.326E-84 a.881
Design Moments, Hu3
Design Design | Factored @ Factored Special Special
+uveMoment -veloment +veloment -veMoment +vedloment -veMoment
72.655  -145.311 8.888 | -145.311 72 .655 -145.311
Figura 3- 28 Viga mas cargada primer tramo (piso 1 al 3)
Mu=145.31 t-m
— 2
As=63.67 cm

Para la comprobacidn se utilizara la formula:

fc 2.36Mu

As=0.85—*b*d*1- [1- 2,
fy 7 0.9%b*d?* fc

 2.36*145.31x10°
0.9*45* 752 * 280

As=o.85@*45*75* 1— /1
4200 \

(Flexural Det

i1

Units g
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As = 61.20cm?

Se puede observar que ambas areas de refuerzo longitudinal son parecidas por lo que se

comprueba que el célculo obtenido en ETABS esté correcto.

Para el célculo de Asmin el capitulo 21 de ACI menciona que para el refuerzo tanto
superior como inferior, el area de refuerzo no debe ser menor que la dada por la ecuacion
14b,d/fy.

* *
. As _ATISTIS 19 o5em?
En este caso se obtendra: 4200

Siguiendo la misma metodologia se obtienen los siguientes resultados.

Tabla 3- 8 Comprobacion secciones de vigas mas cargadas

SECCION Comprobacion ETABS
PISO Mu (t-m) 5 CUMPLE
b d As (cm2) |Asmin(cm2)| As(cm?) |Asmin(cm2)
4al6 45 70 132.24 60.32 10.50 62.01 9.94 Sl
7al9 40 65 105.02 52.07 8.67 53.16 8.16 Sl
10al 12 40 65 61.91 27.92 8.67 30.13 8.16 Sl
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Los datos obtenidos en el ETABS son los siguientes:

Piso 4 al 6

Al Concrete Design Information ACI 318-08/IBC 2009

2| File

Level : STORY4
Element 1 B9

4| Section ID : U76X45
Combo ID 1 EMVE
Station Loc : 647.508

3l Phi{Bending}: a.90a
Phi{Shear): a.7sa
Phi{Seis Shear): 0.600
Phi{Torsion}: a.7sa

Top (+2 Axis)
Bottom (-2 Axis)

Design MHoments, Hu3
Design
+veMoment

B 6612.278 -13224.548

ACI 318-88/IBC 20809 BEAM SECTION DESIGN Type:Sway Special

FLEXURAL REIMFORGCEMENT FOR MOMEWT, H3

6.880 -13224.548

Units: Ton-cm
L=70868.088
D=78.6888 B=45.8688 bf=45.00808
ds=08.688 dct=4.08088 dcb=4.8088
E=234.265 fc=0.288 Lt.Wt. Fac.=1.888
fy=4.200 fys=4.200
Required | +veloment -veloment Hinimum
Rebar Rebar Rebar Rebar
62.0869 6.888 62.0869 9.943
29.883 29.08083 8.929 9.943
Design = Factored | Factored Special Special
-veMoment | +veMoment -wveMoment +veloment -veloment

6612.270 -13224.548

Figura 3- 29 Viga mas cargada segundo tramo (piso 4 al 6)

Piso 7 al 9

T e

iy ERTTIo e

(Flexural Dep=it=>

Units | Tor-cm hd

Al Concrete Design Information ACT 318-08/1BC 2009

File

Ton-cm

Units | Toneem -

11

(Flexural De

ACI 318-88/IBC 2089 BEAM SECTION DESIGN Type:Sway Special Units:
Level : STORYY L=70808.8088
Element . B19 D=65. 088 B=4B.06688 bf=48.808
Section ID : UL4BKGS ds=0.0088 dct=4.00@ dch=4. 0880
Combo ID : ENVE E=234.265 fc=0.280 Lt.Wt. Fac.=1.008
Station Loc : 655.000 fy=4.2080 fys=4.208
Phi{Bending): 8.9688
Phi(Shear): 8.758
Phi(Seis Shear): 08.688
Phi(Torsion): 8.758
FLEXURAL REINFORCEMENT FOR MOMENT, M3
Required | +veHoment -veHoment Hinimum
Rebar Rebar Rebar Rebar
Top {+2 Axis) 53.164 a.680 53.164 8.169
Bottom {-2 nxis) 25.839 25.839 0.638 8.169
Design Moments, HMu3
Design Design | Factored | Factored Special Special
+yelfoment -velloment +vebloment -veMoment +veMoment -veMoment
5258.784 -18581.568 8.888 -18581.568 5258.784 -168501.568

Figura 3- 30 Viga mas cargada tercer tramo (piso 7 al 9)
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e Piso10al 12

r

. SN - . e PO il e I ¢ O 5 N 1 S o W A 111 I I = N L= . W o= ol | Ll ! A= bl " LLOE &g "
Concrete Design Information ACI318-0878C2009 . - e =5
“ . g - - .‘ . - -
File
Uy Tonon [
ACI 318-88/IBC 2889 BEAM SECTION DESIGN Type:Sway Special Units: Ton-cm (Flexural Def=it=
Level : STORYA1 L=700.808
Element ;. B19 D=65. 8808 B=4p.0808 bf=40.0880
Section ID : UIG4OKGS ds=0.808 dct=4.808 dcb=4. 8088
Combo ID : ENUE E=234.265 fc=0.280 Lt.Ut. Fac.=1.080 3
Station Loc : 655.@600 fy=4.20a8 fys=4.288
Phi(Bending):  9.908 ]
Phi(Shear): 0.750

Phi(Seis Shear): 0.600 1
Phi({Torsion): p.758

FLEXURAL REINMFORCEMENT FOR HOMENWT, M3
Required +veloment -veloment Hinimum

Rebar Rebar Rebar Rebar
Top (+2 Axis) 30134 A.0888 30.134 8.169 1
Bottom (-2 Axis) 14,149 14,149 A.@aa 8.169
Design Homents, Mu3
Design Design = Factored | Factored Special Special
+yeloment -veloment = +veloment -veloment +weHoment -veMoment 1
3895.573  -6191.145 @.888 -6191.145  3@95.573  -6191.145

Figura 3- 31 Viga mas cargada cuarto tramo (piso 10 al 12)
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1

Figura 3- 32 Viga secundaria mas cargada primer tramo (piso 1 al 6)

3.4.3.2. Vigas Secundarias
Tabla 3- 9 Comprobacion secciones de vigas secundarias mas cargadas
SECCION Comprobacion ETABS
PISO Mu (t-m) X 5 N CUMPLE
b d As (cm2) |Asmin(cm2)| As(cm?®) |Asmin(cm?2)
DEL1AL6 40 65 26.7 11.34 8.67 12.11 8.16 SI
DEL 7 AL 12 40 60 22.52 10.35 8.00 11.13 7.5 S|
e Pisolal6
F. 4 Ao, F— T Pl i T VI 5 5 T 1 Luang b P T | L= = = A L LI ] | .l — 5 = B
4l Concrete Design Information ACI 318-08/1BC 2009 P
File
Units | Tan-cm hd
ACI 318-08/IBC 20889 BEAM SECTION DESIGN Type:Sway Special Units: Ton-cm ({Flexural Def=i's*
Level : STORYE L=7608.088
Element : BA6 D=66.08088 B=40.0888 bf=40.80808
Section ID = US4BX60 ds=0.0888 dct=4.08088 dcb=4._B0808
Combo ID 1 ENUE E=234.265 fc=0.280 Lt.Wt. Fac.=1.888 3
Station Loc : 708.888 fy=4.200 fys=L4.2080
Phi{Bending}: 8.90a
Phi{Shear): 8.750
Phi{Seis Shear): 8.688
Phi{Torsion): a.7sa
FLEXURAL REINFORCEMEWT FOR MOMENT, M3
Required  +ueMoment -veMoment Hinimum
Rebar Rebar Rebar Rebar
Top (+2 Axis) 11.128 8.008 11.128 7.u99
Bottom (-2 Axis) 7.240 5.437 8.008 7.249
Design Moments, Mu3
Design Design | Factored | Factored Special Special
+vetoment -wveloment +veloment -veHoment +weMoment —-veMoment
1126.188 -2252.359 B.8a@ -2252.359 1126.188  -2252.359
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Abi Concrete Design Information‘AC[‘E‘»ls-O&"TBC 2009‘ P - »
File
ACI 318-88/IBC 2089 BEAM SECTION DESIGH Type:Sway Special Units: Ton-cm
Level : STORY3 L=786.68088
Element 1 BAG9 D=65.888 B=48.888 bf=48.0888
Section ID : US4BX65 ds=8.888 dct=4.6888 dcb=4.888
Combo ID 1 EMUE E=234.265 fc=8.288 Lt.Wt. Fac.=1.888
Station Loc : 700.088 fy=4.288 fys=4.288
Phi(Bending): a.900
Phi({Shear): a.750
Phi{Seis Shear): @.6008
Phi{Torsion): a.750
FLEXURAL REINFORCEMENT FOR HMOMENT, M3
Required +veMoment -veMoment Hinimum
Rebar Rebar Rebar Rebar
Top (+2 Axis) 12.111 6.888 121411 8.169
Bottom (-2 Axis) 7.889 5.917 6.888 7.889
Design Moments, Hu3
Design Design Factored | Factored Special Special
+yeMoment -wveloment +veMoment -veMoment +wveHMoment -veloment
1335.875 -2678.158 6.888 -2678.158 1335.875 -2678.158

Units {1

Ry

{Flexural De

Figura 3- 33 Viga secundaria mas cargada segundo tramo (piso 7 al 12)
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CAPITULO 4: DISENO Y ANALISIS ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO EN ACERO
ESTRUCTURAL.

4.1 Predimensionamiento de elementos.

Esta seccidn considera el predisefio de todos los elementos estructurales del edificio de acero

estructural.

4.1.1 Predimensionamiento de la losa tipo deck.

Para el analisis de la placa colaborante se toman las tablas de placas disponibles en el mercado

nacional como referencia. En la siguiente tabla se puede observar un extracto de las

especificaciones de la placa colaborante incluyendo los valores de carga viva que las placas

pueden soportar.

Tabla 4- 1 Predimensionamiento de Losa

ESPESOR DE LOSA CUBICACION Y PESO PROPIO
ALTURATOTAL | ALTURADE VOLUMEN DE ESPESOR DEL
DELALOSA RMIGONSOBRE [ o HORMIGON | PESODELDECK | PESOTOTAL DECK
LA CRESTA
cm. cm. m3/m2 Kg/m2 Kg/m2 Kg/m2 mm.
10 4.8 0.07 168 6.09 174.09 0.65
12 6.8 0.09 216 6.09 222.09 0.65

109



Tabla 4- 2 Propiedades de losa tipo Deck

CARGAS QUE PUEDE SOPORTAR EN T/m2
ESPESOR DE LOSA (0.10m)

DISTANCIA
ENTRE VIGAS Lo ESPESOR DEL DECK(mm.)
(m)
m. 0.650 0.750
1.5 2.000 2.000
1.8 1.513 1.677

Analizando las caracteristicas de geometria del edificio se observa que lo més conveniente al
momento de colocar las vigas secundarias es colocarlas con un espaciamiento igual a:

7m /4 = 1.75 m. por lo cual se colocaré en cada vano, el cual tiene una longitud entre ejes de 7
metros, tres vigas secundarias separadas entre si una distancia igual a 1.75 m. Como se puede
observar la placa con 10 cm de altura total y un espesor de placa de 0.65 mm supera
ampliamente los valores de carga viva de 200 kg/m? que especifica la norma NEC-2011 para

residencias.
4.1.1.1 Determinacion de cargas sobre la losa.

Es de suma importancia tener en cuenta todas las cargas que van a actuar sobre la losa y que se

transmitiran a los demas elementos de la estructura. De esta manera se tiene:
e Carga muerta de la losa

De los datos presentados por la tabla 4.1 se pueden obtener los valores de las cargas muertas
distribuidas sobre la losa:

Peso de la placa e = 0.65mm. = 6.09 kg/m?.

168 kg/m?.

174.09 kg/m?.

Peso de Hormigdn simple = 0.07 m*/m? x 2400 kg/m®

Peso propio total

e Peso propio de la losa
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Se toman en cuenta los siguientes valores de peso propio:

Enlucido y masillado = 1 m? x 0.02m x 2200 kg/m® = 44 kg/m?.
Recubrimiento de piso = 1 m* x 0.02m x 2200 kg/m® = 44 kg/m®,
Peso de mamposteria = 250 kg/m®.
Peso propio (carga permanente) total = 338 kg/m>.

e Cargavivade la losa
Para el valor de carga viva se tomara lo establecido en el cddigo NEC 2011 para residencias la

cual indica un valor de:

Carga viva total = 200 kg/m?.

4.1.2 Predimensionamiento de vigas secundarias

Para el predisefio de las vigas secundarias y para la modelacién posterior se asume que la
conexion entre las vigas secundarias y vigas principales es simplemente apoyada, condicién que
se debe mantener del disefio a la construccion de ser el caso para evitar cualquier tipo de fallas y

problemas por no mantener las condiciones de disefio.

Al asumir un modelo simplemente apoyado de viga se tiene que definir las cargas vivas y
muertas que actlan sobre el ancho cooperante de la viga secundaria, en este caso el ancho

cooperante para todas las vigas es de 1.75 metros y los valores de carga viva y muerta son los

siguientes:
Carga muerta total = 174.09 kg/m? + 338 kg/m? = 512.09 kg/m?
Carga viva total = 200 kg/m?.
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Se toma la siguiente combinacion de carga del método LRFD para obtener la carga mayorada
por cada metro cuadrado de losa, por efectos de predisefio se ignora el valor de peso propio de la
viga secundaria.

U=12D+16L
kg kg
U=1.2(512.09 W) + 1.6(200 W)

kg
U=93451—
m

Al multiplicar por el ancho cooperante se obtiene la carga uniformemente distribuida que actia

sobre la viga secundaria.

kg

t
U= 934.51—2 x1.75m = 1.64—
m m

Con estos datos se puede obtener el valor del momento méximo positivo para la viga secundaria
tipo, la cual estara cargada con 1.64 t/m en su longitud de 7 m. Se procede a calcular el momento
maximo y la reaccion en cada apoyo la cual pasara a ser una fuerza actuante sobre la viga

principal:

" = wl?
vo8
t 2
1.64 — (7m)

M, = s = 10.05 tm
t
1.64 — (7m)
Ry, = ———=574t

Ahora se procede a calcular el modulo plastico requerido de la seccion, ZXeq:
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, _ 10.05tmx 10° 140.67 cm?
¥rea 09 x 2534 kgjemz 0l

Por motivos de predimensionamiento se toman los valores de las tablas AISC-05 para elementos
laminados en caliente, al obtener una seccion que se acerque a los valores requeridos se toman
valores aproximados de una seccion | formada por elementos soldados que es lo se encuentra
disponible en el mercado nacional. Para ello se transforma el valor de Zx,eq a unidades de medida
inglesa.

ZXyeq = 440.67 cm® = 26.89 inch®

Se presenta un extracto de la tabla con los valores que se acercan a los que requeridos para la
viga secundaria.

Tabla 4- 3 Propiedades seccion tipo W norma AISC-05.

IX SX rx X ly Sy ry Zy rts ho J Cw
in4 in3 in in3 in4 in3 in in3 in in in4 in6
W12X30 7,41 41,8 238 38,6 5,21 43,1 20,3 6,24 1,52 9,56 1,77 119 0,457 720
W12X26 8,54 47,2 204 33,4 517 37,2 17,3 5,34 1,51 8,17 1,75 11,8 0,3 607

W12X22 474 41,8 156 254 4,91 29,3 4,66 231 0848 3,66 1,04 119 0,293 164

SECCION |bfi(2+tf) | hitw

Se puede observar ver que la seccion W 12x22 es la que més se aproxima a los valores
requeridos para la viga secundaria y tiene las siguientes dimensiones:

A= 41,81 cm2
d= 31,24 cm.
tw= 0,66 cm.
bf = 10,24 cm.
tf= 1,08 cm.

Figura 4- 1 Seccion W acero laminado.
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Por lo tanto se elige la siguiente seccion tipo I, la cual tiene las caracteristicas que se presentan

en la figura, para ser fabricada con acero estructural soldado.

120
e A= 4080 cm2
d= 30,00 cm.
tw = 0,60 cm.
300 © bf= 12,00 cm.
tf= 1,00 cm.
10 Zx= 46560 cm3

Inercia= 6145,60 cmd4

. —— 1

Figura 4- 2 Seccion 1 acero soldado viga secundaria

4.1.2 Predimensionamiento de vigas principales.

Las vigas principales de la estructura también son perfiles tipo | construidos con acero estructural
soldado. Sobre estas vigas actlan las fuerzas puntuales transmitidas por las vigas secundarias.
Para motivos del predisefio se toman estos valores de las reacciones y se modela la viga como si
fuera simplemente apoyada con el objetivo de obtener un mayor momento sobre la viga. Hay que
resaltar que este proceso es simplemente una simplificacién la cual brinda un valor aproximado
por el lado de la seguridad, ya que en realidad las vigas principales presentan un modelo en el
que estan empotradas en el nudo por lo que se generan también momentos negativos en los
nudos, los cuales varian dependiendo del disefio de la conexion. Para la presente disertacion el
momento maximo que se podria presentar en la viga se modela con un modelo simplemente
apoyado. Cabe mencionar que en el modelo real, las vigas principales a parte de recibir las

reacciones de las vigas secundarias, absorben también una parte de la carga sobre la losa.

De esta manera se obtiene el valor de momento méaximo en la viga principal debido a carga viva
y muerta con el producto entre las reacciones generadas por las vigas secundarias y la distancia

hasta dicha reaccion desde el eje que en todos los casos sera de 1.75m.

MCVERT = 114‘8 tx 175 m = 2009 tm
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Con este momento calculado se procede a obtener el valor del médulo plastico requerido de la
seccion. Una vez que se obtiene la primera seccion se procede a determinar secciones para los
pisos superiores, se toman grupos de tres pisos para cada seccion de viga principal, la primera
seccion para las pisos bajos, piso 1 al 3, se aprovecha el factor de seguridad producto de modelar
la viga como simplemente apoyada para compensar el valor del momento inducido por las
fuerzas sismicas el cual es mayor en los pisos bajos, a partir de esta premisa se toman secciones
menores para cada grupo de pisos siguientes procurando que la variacion en resistencia a la
flexion disminuya un promedio de 15% entre cada grupo de pisos, se obtiene este criterio
tomando en cuenta la siguiente tabla la cual toma valores de factor de mayoramiento para la

carga sismica dependiendo de la ubicacion de los pisos en altura.

M,
®bfy
20,09tm x 10°

ZXreq = 0.9 x 2534 kg/cm? 876.04 cm”

ZXreq =

Tabla 4- 4 Factor momento por sismo (Guerra, 2010).

NIVEL f
Pisos Bajos 1.2-1.6
Pisos Intermedios|] 0.8-1.1
Pisos Altos 0.4-0.7

De esta tabla se toman los valores extremos de 0.4 y 1.6 y la diferencia se divide para 3 de
manera que se obtienen cuatro valores, uno para cada grupo de pisos. De estos valores se obtiene
el valor de 15% que disminuye el valor requerido de Zx entre cada grupo de pisos, procurando

obtener secciones compactas se presentan las siguientes vigas.
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Tabla 4- 5 Propiedades vigas principales de predisefio.

PROPIEDADES VIGAS PRINCIPALES

Area d tw bf tf X
PISOS

cm2 cm. cm. cm. cm. cm3
1AL3 57.84 50.00 0.60 18.00 0.80 1059.86
4ALG 54.84 45.00 0.60 18.00 0.80 919.01
7AL9 51.64 45.00 0.60 16.00 0.80 848.29

10 AL 12 40.96 40.00 0.40 16.00 0.80 649.22

4.1.3 Predimensionamiento de columnas.

Para esta disertacion se optard por tomar una metodologia de predisefio relativamente sencilla ya
que el disefio final con el programa ETABS requiere de un proceso iterativo, y realizar un
proceso igual en el predisefio resultaria redundante e innecesario. Se tomara el método propuesto
por el manual de construccién en acero de la AISC, capitulo 4, en el cual se encuentra el valor de
fuerza critica de compresién de la columna de acuerdo al valor de Kl / r (relacion de esbeltez) de
la columna. Se tomard un valor de carga axial equivalente el cual se mayorara para tomar en
cuenta los efectos producidos por fuerzas sismicas. Se toman los valores de cargas vivas y
muertas calculados para el predisefio de vigas, ademés se asume un valor de 35 Kg/m?, para el
peso propio de las vigas y columnas.

Carga muerta total = 512.09 kg/m? + 35 kg/m? piso = 547.09 kg/m?
Carga viva total = 200 kg/m?.

Mayorando las cargas con la combinacion de carga LRFD se tiene:

U=12D+16L
kg kg
U= 1.2 (547.09 W) + 1.6(200 W)

kg
U=97651—
m

Se toma un factor de mayoracion de 1.2 para considerar los efectos de las fuerzas sismicas, lo
cual nos da un valor de:

kg kg
U=976.51—= x 1.1 = 1074.16 —
m m
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Se multiplica este valor de carga distribuida por el area cooperante de la losa para una columna
tipo la cual es de 49 m? por piso y esto por el nimero de pisos. Asi se obtiene el valor de carga
conceéntrica equivalente para los pisos inferiores.

k
U =1074.16 m—gz x 49 m2x 12 pisos = 631.61t.

La relacion de esbeltez para una columna de 3m a 4.57m. se encuentra entre 40 y 50 ( Guerra,
2010.) para el predisefio se toma un valor de 50. Haciendo referencia al manual para disefio en
acero de la AISC del cual se obtiene el valor del esfuerzo critico en compresion para un acero A-
36.

Tabla 4- 6 Esfuerzo critico de compresion (AISC,2010.)

Fr—:islmi Fy_: 36ksi . Fr=42'lr.si frfm F,.-Eﬂl:si _
i Fadlly| ©,Fy Xi Fultle| oF, py irﬁl: ¢'ch_‘ FolS2c | boF F;-rkla eFer
B kst | ks )X kst | wsi | M st | ki % ksi | ksi ’f ksi | ksi
ASD | LRFD ASD | LRFD ASD | LRFD ASD | LRFD ASD | LRFD

41 (192 | 2849 (41 | 187 [ 297 |41 | 227 |34 [41 | 246 | 370 |41 | 265 | 398
192 | 288 (42 | 19.6 | 295 |42 [ 228 | 339 |42 | 245 | 368 |42 | 283 | 395
191 | 287 43 | 196 | 204 | 43 | 225 | 337 |43 | 243 | 366 |43 | 262 | 393
19.0 [ 285 || 44 | 195 | 293 [ 44 | 223 | 336 |44 | 242 | 363 |44 | 260 | 394
189 | 234 | 45 | 194 | 291 45 | 222 [ 334 |45 | 240 | 361 |[ 45 | 268 | 388
188 | 283 [ 46 | 183 | 290 | 46 | 221 | 332 | 45 | 238 | 359 | 46 | 266 | 385
47 | 18T | 2B | 47 | 192 | 289 |47 | 220 | 330 | 47 | 238 | 357 [ 47 | 255 | 38.3
[ 48 | 186 | 280 | 48 | 190 | 287 |48 | 218 | 328 | 48 | 238 | 354 (|48 | 253 | 380
|48 185 | 279 | 40 | 190 | 285 [ 49 | 217 [ 326 || 49 | 234 | 352 || 49 | 251 | 377

50 | 184 | 277 [ 50 | 189 [ 284 |50 | 216 | 324 [ 50 | 233 | 350 [ 50 | 249 | 375
{51 | 183 | 276 | 51 | 188 | 283 |51 | 214 | 322 || 51 | 237 | 348 | 51 | 248 | 372
52 0 183 | 274 |52 [1B7 Q280 |52 0213 | 320 |52 | 230 | 345 |52 | 246 | 369
531182 | 273 |53 | 186 | 280 |53 | 21.2 | 318 |53 | 228 | 343 |53 | 244 | 367
64 | 181 | 271 | 54 [ 185 | 278 |54 | 210 | 316 | 54 | 226 | M0 | 54 [ 242 | 364
55| 180 | 270 |55 (184 | 276 [ 55 208 | 314 |55 | 225 | 338 | 55 | 240 | 361

E5ELS

Para las condiciones indicadas se tiene un valor de ¢ F¢ de 28.4 ksi lo que equivale a 1996.72
kg/cm?. Se introduce este valor en la ecuacién dada por la norma AISC-360 para secciones a
compresion y se obtiene el valor del area requerida.

_ Py, 631.61x10° kg

A, = = = 31632 cm?
8~ Fy  1996.74 kg/cm? o
b= 50,00 cm.
h= 50,00 cm.
t= 1,80 cm
A= 347,04 cm2.
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Reduciendo los espesores para los pisos superiores se tienen las siguientes secciones:

Tabla 4- 7 Propiedades de las columnas predisefiadas.

PROPIEDADES COLUMNAS
Area b h t
PISOS
cm2 cm. cm. cm.
1AL3 347,04 50,00 50,00 1,80
4ALG 309,76 50,00 50,00 1,60
7AL9 272,16 50,00 50,00 1,40
10 AL 12 234,24 50,00 50,00 1,20

4.2 Ingreso de elementos predimensionados al programa ETABS.

Se procede a ingresar las secciones predisefiadas en el programa ETABS. Los materiales que se

utilizaran son los que se enlistan a continuacion y las propiedades que se detallan deben ser

ingresadas al programa.

e Acero estructural:

o

o

o

o

Se utilizara acero tipo A-36 que es el que se encuentra disponible en el medio.
El valor de Fy es de 2534 kg/cm®,

El valor de Fu es de 4083 a 5631 kg/cm?.

El médulo de elasticidad, E, es de 2.1x 10° kg/cm?.

e Hormigdn simple:

o

o

La resistencia del hormigon, {7, serd de 210 kg/cmz.

El médulo de elasticidad sera 14000 /f", = 202879.27 %.

C

El ingreso de las secciones se realiza tomando las dimensiones del predisefio. Los nombres de las

secciones de las columnas se detallan de la siguiente manera, largo x ancho x espesor. Los

nombres de las vigas se detallan asi: alto x ancho de las alas x espesor del alma x espesor de las

alas.

A continuacién se presenta un corte en elevacion del eje 1, tomado del programa ETABS en

donde se muestran las secciones de cada elemento.
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Figura 4- 3 Corte elevacion eje 1. Secciones asignadas en programa ETABS.
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Se procede a agregar las cargas que se aplicaran sobre la estructura, se debe agregar la carga que
contempla el peso propio la cual se llamara PP, la carga viva que en el programa se introducira
con el mismo nombre y tendréa un valor de 200 kg/cm?. Se debera aplicar una carga permanente,
con el nombre de PERMAN, cuyo valor fue calculado al inicio del capitulo y es de 338 kg/cm?.
Se deben ingresar cargas sismicas las cuales contemplen efectos en los ejes “x” y “y”, con una
excentricidad del 5 % en cada sentido, en total se ingresaran 4 cargas denominadas SX1, SX2,
SY1y SY2. Las combinaciones de carga que se utilizaran son las indicadas en el NEC-11 y

considerando todas las cargas sismicas mencionadas, las combinaciones a ser ingresadas son:

Tabla 4- 8 Combinaciones de carga.

cODIGO| COMBINACION

Cl 14D
C2 1.2D+16L
C3 12D+L

C4 1.2D+L+10EX1
C5 1.2D+L+10EX2
C6 1.2D+L+10EY1
C7 12D+L+10EY2

C8 09D+ 1EX1
C9 09D+ 1EX2
C10 09D+1EVY1
Cl1 09D+1EY2
Cl12 09D
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Para el ingreso de las cargas sismicas al programa es necesario calcular primero en coeficiente, c,
por el cual se multiplicard la carga sismica reactiva, W, para obtener posteriormente el corte
basal. Mediante la aplicacién de los criterios establecidos en la Norma Ecuatoriana de la
Construccion, se aplicaran cargas laterales al portico.

Se incorpora el espectro de aceleracion que tendra la estructura, basado en una hoja de Excel

creada exclusivamente para la presente disertacion.

_1*s,
R* ¢ * ¢

*

Para poder obtener el espectro son necesarios los valores T, Tc, Fa; los mismos que se obtienen

de la siguiente tabla de Excel.
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Tabla 4- 9 Valores para obtener el espectro de aceleracién

PROGRAMA ESPECTRO ELASTICO DE DISENO EN ACELERACIONES BASADO EN NEC-2011

Autor: José Ruales Silvers

Ss s1 z ZONA SISMICA
| SELECCIONEUBICACION: [  quiTo 1.8 0.4 0.4 v
n
[ SELECCIONEREGION: |  SIERRA 2.48
r
[ SELECCIONE PERFIL DEL SUELO: | D 15
ZONA I I n v v Vi
Fa 16 1.4 13 1.25 1.2 1.15
VALOR Fa: 1.2
ZONA I I n v v Vi
Fd 1.9 17 16 15 1.4 13
VALOR Fd: 1.4
ZONA I I n v v VI
Fs 1.2 1.25 13 1.4 15 1.65
| VALOR Fs: | 1.5 |
[To: | 0.175]
[Te: | 0.9625|
|VARIACION Sa TRAMO 1: | 0.0175]

Se necesita entonces calcular el valor de T para compararlo con Tc:

T=C,*h’
T =0.072*(3.24*12)°®
T =1.35s
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YaqueT > Tc; entonces Sa = nZFa(%)r

El espectro para las condiciones mostradas en la tabla, segin el NEC 2011 es el siguiente:

S, :2.48*0.4*1.2*(

s, =0.717

0.9625)1'5
1.35

Tabla 4- 10 Valores aceleracion — periodo, espectro NEC 2011.

T Sa

0.000 0.480 0.805 1.190

0.018 0.551 0.884 1.190

0.035 0.622 0.963 1.190

0.053 0.693 1.232 0.82234535
0.070 0.764 1.501 0.61135761
0.088 0.835 1.770 0.47734692
0.105 0.906 2.039 0.38602456
0.123 0.977 2.308 0.32051344
0.140 1.048 2.578 0.27164143
0.158 1.119 2.847 0.23403947
0.175 1.190 3.116 0.20437732
0.254 1.190 3.385 0.18049119
0.333 1.190 3.654 0.16092055
0.411 1.190 3.923 0.14464759
0.490 1.190 4.193 0.13094364
0.569 1.190 4.462 0.1192747
0.648 1.190 4.731 0.10924147
0.726 1.190 5.000 0.10054003
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Figura 4- 4 Espectro norma NEC 2011

Para poder continuar se necesita obtener el Factor de importancia I, los coeficientes
de configuracion estructural para un edificio de viviendas sin irregularidades en

planta o en altura.

| 1
dp 1
OFE 1
R 6
Entonces se tiene:
V=C*W
*
v _1¥077,
6*1*1
V =0.120*W

Se procede a introducir la seccion de losa deck, la cual de acuerdo a dimensiones disponibles en

el medio seré la siguiente, las unidades de la imagen se encuentran en toneladas y metros.
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Deck Secticn

Section Name |DECKT
|
Type
* Filled Deck |
" Unfiled Deck I
| ™ Salid Slab i
Geometry I aterial
l Slab Depth [tc] 0.05 Slab Material CaMC - I
Deck Depth [hr) 0.05 Deck Material
| Rib width [wr) 014 Deck Shear Thick I
Rib Spacing [Sr) 0.324
I Composite Deck Studs Metal Deck Unit \Weight
Diameter 001591 Unit ‘wWeight frea E.030E-03
Height [hs] 007
Tensile Strength, Fu  |42000. Set Modifiers... Display Color .
Ok I Cancel |
|
L = - - -

Figura 4- 5 Losa tipo deck

Se introduce para las vigas una reduccién de la seccion en las zonas cercanas a los nudos de

manera que se garantice que la falla de la viga sea en esa seccion y que se produzca el efecto

deseado de columna fuerte y viga débil. Los valores que se muestran en la imagen estan en

funcion de porcentajes de las dimensiones de la viga.

Special Moment Beams

Special Moment Beam Type

(" Side Plates

" Standard Mament Connection
Reduced Beam Section Options

(¢ Program Defaultss a=082566 b=075db. c=0.20&f

" UserSpecify x1, x2andx3where a=x1*bf, b=x2*db, c=x3*hf

" User Specify «1, x2 andx3where a=x1, b=x2. c=:3

1 | H2| H3|

Figura 4- 6 reduccion de secciones en vigas
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Por altimo se procede a definir la masa reactiva sismica en el modelo de acuerdo con lo definido
en la norma NEC 2011 en donde el requerimiento es que se toma la totalidad de las cargas

muertas mas un 25% de las cargas vivas.

-
Define Mass Source

M azs Definition
"
i
i

Define Mass Multiplier for Loads
Load ultiplier

FFP =

WA, 025
FPERMAMN 1

_ad |
[ thodity |
[ Dt |

| Cancel

Figura 4- 7 Ingreso de masa reactiva sismica

4.2.1 Predisefio de la cimentacion.

Se procede a realizar el mismo analisis del capitulo 3 de la presente disertacion de manera de
encontrar el area requerida para cargas de servicio para plintos aislados, si el area resulta

demasiado grande se procedera a modelar una losa de cimentacion.

126



Tabla 4- 11 Calculo Areas para plintos aisladas

CALCULO AREAS PARA PLINTOS AISLADOS
Story Point Load FZ(t) b PLINTO (m) | A PLINTO (m2)
BASE 1 SERVICIO 199.65 3 9
BASE 2 SERVICIO 338.6 39 15.21
BASE 3 SERVICIO 344.15 3.93 15.44
BASE 4 SERVICIO 338.6 39 15.21
BASE 5 SERVICIO 199.65 3 9
BASE 6 SERVICIO 340.22 3.91 15.29
BASE 7 SERVICIO 600.68 5.2 27.04
BASE 8 SERVICIO 610.56 5.24 27.46
BASE 9 SERVICIO 600.68 5.2 27.04
BASE 10 SERVICIO 340.22 3.91 15.29
BASE 11 SERVICIO 345.32 3.94 15.52
BASE 12 SERVICIO 609.63 5.24 27.46
BASE 13 SERVICIO 619.82 5.28 27.88
BASE 14 SERVICIO 609.63 5.24 27.46
BASE 15 SERVICIO 345.32 3.94 15.52
BASE 16 SERVICIO 345.32 3.94 15.52
BASE 17 SERVICIO 609.63 5.24 27.46
BASE 18 SERVICIO 619.82 5.28 27.88
BASE 19 SERVICIO 609.63 5.24 27.46
BASE 20 SERVICIO 345.32 3.94 15.52
BASE 21 SERVICIO 340.18 3.91 15.29
BASE 22 SERVICIO 600.63 5.2 27.04
BASE 23 SERVICIO 610.5 5.24 27.46
BASE 24 SERVICIO 600.63 5.2 27.04
BASE 25 SERVICIO 340.18 3.91 15.29
BASE 26 SERVICIO 199.57 3 9
BASE 27 SERVICIO 338.49 39 15.21
BASE 28 SERVICIO 344.04 3.93 15.44
BASE 29 SERVICIO 338.49 3.9 15.21
BASE 30 SERVICIO 199.57 3 9
>A PLINTOS= 579.64

Al tener un area de cimentacion por plintos aislados del 60% con respecto al area en planta y
tener plintos de cerca de 5.3 m de ancho se procede a modelar de igual manera las columnas
como restringidas en desplazamiento y rotacion en todos los sentidos, con motivo de tener un

modelo similar al del edificio de hormigon para la modelacion.
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4.3 Obtencion de secciones definitivas que cumplan las normas vigentes por medio del

programa ETABS.

Una vez que se han ingresado las secciones, se asigna las cargas correspondientes asi como la
carga sismica reactiva, se procede a correr el programa el cual procederd a chequear las
secciones ingresadas de acuerdo con los requerimientos del coédigo AISC 2010 para una

categoria de disefio E la cual corresponde a la ciudad de Quito.

En un resultado preliminar se obtiene que las vigas en el sentido “Y” no cumplen con la
distancia maxima que se permite para una viga sin arriostramiento lateral para un pdrtico

especial resistente a momento, este valor es de:

E
L = 0.086r;
y

Se asume un valor de radio de giro de 2 pulgadas el cual es promedio para las vigas
seleccionadas, ademas se multiplica la expresién por 0.0254 para transformar las unidades a

metros.

Se reemplazan los valores y se obtiene un valor aproximado de la maxima longitud no

arriostrada en las vigas principales.

L =0.086 x 2i 2100090 0.0254 i
= 0. x2inx T34 x 0. in/m
L =3.62m

Con este valor se decide colocar vigas secundarias que soporten de manera lateral a las vigas
paralelas al sentido “X”. Las cuales se colocardn en la mitad de la luz y proveerdn de una
longitud no arriostrada de 3.5 metros lo cual se encuentra dentro del limite permitido por la
AISC.
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La seleccion de las secciones finales de vigas y columnas se realiza mediante un tanteo el cual
consta en aumentar secciones y espesores de los perfiles para cumplir con los requerimientos de
capacidad de las secciones y de derivas de piso méaximas admitidas por la norma NEC 2011. Se
toma en cuenta que la norma AISC, con la cual se realizara el disefio, exige que las secciones
sean sismicamente compactas. Por lo tanto las secciones elegidas deberan ser sismicamente
compactas, lo cual se verificard sencillamente con una tabla de Excel y mas adelante en la

seccion de comprobacion de resistencia de las secciones.

La norma NEC 2011 da un valor maximo admisible para de deriva de piso maxima inelastica Ay
de 0.02 para este tipo de estructura. Y establece la siguiente expresion para transformar las
deformaciones obtenidas por el analisis estatico, Ay, a deformaciones inelasticas.

Ay = 0.75R A
Se realizan varias comprobaciones de la deriva maxima de piso variando las secciones de los

elementos, obteniendo para las secciones definitivas los siguientes valores:
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File

Set Story Fange

Top Story STORY1Z -
Bottom Story  |BASE -
Shia Al

Static Loads/Responze Spectra

Story Number

Stary 12

Case Sl -

M ame 01

Plot Digplay Colorg
Glabal %-Direction Colar

Global v-Direction  Color [l

Show

Base
0.00E+00 1.08E-03 217E-03 3.25E-03 4.33E-03

Lateral Loads to Diaphragns

Lateral Loads to Stories

Maximum Story Drifts Diaphragm Ch Displacement

| Story & | 00043203 Diaphragm Drifts

Additional Motes for Printed Output

Story Shears

-~
~

~

~

" Maximum Story Displacements
e

~

™ Story Owerturning b oments
~

Dizplay I

Daone | Story Shffness

Figura 4- 8 Maxima deriva seccion "x"
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st o e o SR =

File

Set Story Range

Top Story STORY1Z -
Bottom Story  |BASE -
Show &l

Static Loads/Responze Spectra

Story Number

Storp 12

MName 01

Plot Digplay Colors
Global <-Direction Colar

Global v-Direction Color [

Show

Base
0.00E+00 1.10E-03 220E-03 330E-03 4 40E-03

Lateral Loads to Diaphragms

Lateral Loads to Stones

Maximum Story Drifts Diaphragm Ch Displacement

| Stows [ 00043321 Diaphragm Diifts

M awirurn Stary Displacements

DTS T TS IS B

Additional Notes for Printed Output

b awirnurn Stom Drifts

Story Shears

Story Dverturning Moments

TN

Dizplay I Done

Stom Stiffness

Figura 4- 9 Maxima deriva seccién "Y"

Se comprueba que el valor maximo obtenido para la carga SY1 no sobrepase el limite
establecido por el codigo de 0.02. Se aplica la formula que da el cddigo para transformar las
deformaciones elasticas a inelasticas.
Ay = 0.75 R Ag
Ay = 0.75x 6 x 0.00439
Ay = 0.0198 < 0.02

Una vez que se ha cumplido con las derivas y la capacidad se presenta la planta final de la

estructura asi como las secciones definitivas.
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Figura 4- 10 Planta con secciones definitivas

Tabla 4- 12 Propiedades vigas principales

PROPIEDADES VIGAS PRINCIPALES DEFINITIVAS

ZX
cm3
3700.20
3401.19

tf
cm.
2.00
1.80
1.80
1.60

bf
cm.
30.00
30.00
25.00
25.00

tw
cm.
0.80
0.80
0.80
0.60

Area

cm.

23.01

cm.
55.00
55.00
50.00
45.00

cm2
160.80

22.81

149.12

2599.59
1998.09

20.45
19.01

127.12

105.08

PISOS

1AL3

4 AL 6

7AL9
10 AL 12
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Tabla 4- 13 Propiedades Columnas

PROPIEDADES COLUMNAS DEFINITIVAS
Area b h t
PISOS
cm2 cm. cm. cm.
1AL3 1006.24 65.00 75.00 3.80
4AL6 1006.24 65.00 75.00 3.80
7AL9 1006.24 65.00 75.00 3.80
10 AL 12 1006.24 65.00 75.00 3.80

4.4 Comprobacion de la resistencia de las secciones.

Se procede a realizar las comprobaciones de la capacidad de las secciones. Se comprueba los

calculos realizados por el programa ETABS. En primer lugar se realizara el chequeo de las

columnas de la estructura, se tomara la columna mas cargada de cada grupo de pisos para el

andlisis. Posteriormente se comprobaran las vigas, tomando de igual manera la viga mas cargada

de cada grupo de pisos. Los chequeos se haran de acuerdo a lo establecido en la norma AISC 05,

tomando en cuenta los requisitos sismicos de la norma.

4.4.1 Comprobacion de columnas.

Se procede con la comprobacion de la columna correspondiente al piso 1y los ejes 4-E, la cual

se muestra como la columna intermedia en la siguiente figura.

0.598

0.480

0.488

0.604

L]
—
o
A
—
-

0.380

BASE

Figura 4- 11 Comprobacidén de columnas
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Del programa se obtienen las solicitaciones a las que esta sometida la columna que son las

siguientes:

Pu= 536.13 t
Mux = 6.23 tm
Muy= 16324 tm

Se comprueba que todas las columnas sean sismicamente compactas de acuerdo a lo establecido
en el codigo AISC 341-05, en la tabla 1-8-1, la cual indica la relacion maxima entre ancho y
espesor para una columna tipo HSS rectangular. De acuerdo a lo establecido por el factor solo se
comprobaré que sea compacta en el sentido mas largo ya que al tener el mismo espesor el otro

sentido ya estard cumpliendo con la relacion minima.

Ay = 0.64 |E/F, = 1842

Tabla 4- 14 13Comprobacion de secciones compactas

PROPIEDADES COLUMNAS CHEQUEO SECCION COMPACTA

Area b h t L.

PISOS h/t limite Cumple
cm2 cm. cm. cm.

1AL3 1006.24 65.00 75.00 3.80 17.74 18.42 SI

4 AL 6 1006.24 65.00 75.00 3.80 17.74 18.42 SI

7AL9 1006.24 65.00 75.00 3.80 17.74 18.42 SI

10 AL 12 1006.24 65.00 75.00 3.80 17.74 18.42 SI

Se calcula el valor del momento nominal en ambos sentidos de acuerdo a lo establecido en la
seccion F7 del cddigo AISC-05 para las condiciones indicadas, y se obtiene el valor del modulo

plastico Z del programa.

@My, = 0.9 F,Z = 0.9 x 2534 kg/cm? x 23702.044 cm?
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OM,,, = 540.549 tm
@M, = 0.9 F,Z = 0.9 x 2534 kg/cm?* x 26217.64 cm?
@M, = 597.920 tm

De acuerdo a la seccion E2 de la norma AISC 360-05 el valor del factor de longitud efectiva K
se debe calcular de acuerdo con lo establecido en el capitulo C, el cual establece, en la seccion 2b
que K se puede tomar igual a 1 si se cumple que:

aP, < 0.5P,
Donde:
a=1(LRFD)
Pr= Resistencia a compresion requerida para resistir las combinaciones LRFD

Py= Resistencia ultima de la seccion. (=A Fy)

Se realiza esta comprobacion para la columna mas cargada axialmente, con la combinacion mas

critica, se obtienen los datos de la columna maés critica del programa.

Tabla 4- 15 Columna mas cargada axialmente

Story | Column Load P (1) M2(tm) M3(tm)
STORY1 C13 C2 -619.82 0 -0.015
STORY1 C18 C2 -619.82 0 -0.005
STORY1 C13 C2 -618.55 0 -0.01
STORY1 C18 Cc2 -618.55 0 -0.016

De esta manera para la columna C13 para la combinacion C2 se tiene.
t
1x 619.82t < 0.5x 2.534 — x 1006.24 cm?
cm

611.16t < 127491t OK
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Por lo tanto para todas las columnas bajo todas las combinaciones en analisis se puede tomar el
valor de K=1 para el célculo de la resistencia nominal a compresion. Al obtener el valor de K se
procede a calcular la relacién KL / r en los dos sentidos, el valor del radio de giro r se obtiene del

programa.

Kx Lu= 324.00 cm.

Ky Lu= 324.00 cm.

rx= 2856 cm.

ry= 2550 cm.
(KL/nNx = 11.34
(KL/r)y = 12.71

Para el valor KL / r obtenido anteriormente para un acero A-36, y un valor de ¢c = 0.9 (LRFD)

se tiene de acuerdo a la seccion E3 del codigo AISC que:

KL/r < 4.71\/FE = 135.59 entonces:
y

Fy
FCR = l0658Fel Fy

Donde:
g TE _m29000ksi o
e = (Kl>2 B CEY
Tr

36
Fep = 0.6582225.73] 36 ksi = 35.757 ksi = 2.513 t

cm?

Se calcula la siguiente relacion la cual nos indicara que ecuacion utilizar en la seccion H del
cddigo AlC.

Pu _ Pu _ 536.13t
OcPn 0.9FcrA,  0.9x2.513 I/, x 1006.24cm?

=0.236 > 0.2
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Al ser la relacion mayor a 0.2 se utiliza la ecuacion H1-12 del codigo AISC-05 de donde se

obtiene:
i (B M\ Muy )y
(DCPN 9 (Danx (Dany
0236+8( 6.23 4 163.24) <
' 9\540.549 597.920/ —

0.236 +0.010+0.243 <1
0489 <1

Se comparan estos valores con los obtenidos por el programa:

Al Steel Stress Check Information AISC360-05/1BC2006 - | J
File
AISC368-85/IBC2006 STEEL SECTION CHECK Units: Ton-cm (Summary for Combo and Station) Units | Tan-cm :Z
Level: STORY1 Section: CADGSKF5K3.8
Element: C24 Loc: @.888 Element Type: Special Homent Frame
Combo: C6 Classification: Seismic
Provision: LRFD #
Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order Reduction: Tau-b Vari
AlphaPr/Py=08.218 AlphaPr/Pe=0.08083 Tau_b=1.000 EA factor=0.800 EI factor=8.868
Ignore Seismic Code? Ho Ignore Special EQ Load? Yes D/P Plug Welded? Ho
SDC: E I=1.888 Rho=1.8088 Sds=8.588
R=8.0808 OmegaB=3.0600 Cd=5.580
PhiB=8.92088 PhiCc=8.908 PhiT¥=8.988 PhiTF=8.758
Phis=8.92088 PhiS-RI=1.888 PhiST=8.988
L=324.8008
A=1886.2408 I133=654186.609 F33=25.498 §33=28128.819 Av3=578.00808
J=1889004.483 122=820585.569 r22=28.557 §22=21882.282 AvZ2=404 000
alpha=98.8088
E=2100. 088 fy=2.534 Ry=1.388 Z33=23702. 044
RLLF=8.488 SRLimit=08.958 222=26217 .644
HSS Welding: ERW Reduce HSS Thickness? Ho
D/C Ratio: B.488 = 8.235 + 9.810 + B.243
= (Pr/Pc) + (B/9)(Mr33/Mc33) + (8B/9)(Mr22/MCc22) Eq. (H1-1a)
STRESS CHECK FORCES & HMOMENTS {(Combo C6)
Location Pu Hu33 Hu22 Uu2 Uu3 Tu
6.888 -536.132 -623.355 16323.713 —1.481 37.897 88 .585
AXIAL FORCE & BIAXIAL MOMENT DESIGH (H1-1a)
Factor L K1 K2 B1 B2 Cm
Major Bending a.838 1.68688 1.688 1.0888 1.6888 @744
Minor Bending a.838 1.6888 1.688 1.088 1.68688 a.758
L1th Klth Chb
LTB B8.838 2.859 1.445
Pu phi=Pnc phi=Pnt
Force Capacity Capacity
Axial Force 536.132 2281.798 2204 831

Figura 4- 12 Detalle solicitaciones columna

Figura 4- 15
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4.4.2 Comprobacion de vigas.

En primer lugar se comprueba que todas las vigas sean sismicamente compactas de acuerdo a lo
establecido en el codigo AISC 341-05, en la tabla 1-8-1, los factores dados son para almas y alas
de secciones tipo | respectivamente sometidas a flexion. De acuerdo a lo establecido en las
relaciones se comprobaréd que las alas y el alma de todos los cuatro tipos de vigas tipo sean

compactas.

Limite para las alas de las secciones tipo I:

dps = 0.30 /E/Fy = 8.64

Limite para las almas de las secciones tipo I:

Ao = 2.45 /E/Fy = 70.53

Tabla 4- 16 Chequeo secciones definitivas (VIGAS)

PROPIEDADES VIGAS PRINCIPALES DEFINITIVAS CHEQUEO SECCIONES COMPACTAS
— Area d tw bf tf Y Zx _AL-AS . AI'.MAS
cm2 cm. cm. cm. cm. cm. cm3 b/t limite cumple] h/tw limite  cumple
1AL3 160.80 55.00 0.80 30.00 2.00 23.01 370020 | 7.50 8.64 S| |63.75 70.53 Sl
4AL6 149.12 55.00 0.80 30.00 1.80 22.81 3401.19 | 833 864 Sl |6425 7053 S|
7AL9 127.12 50.00 0.80 25.00 1.80 20.45 2599.59 | 6.94 864 Sl |5800 70.53 S|
10 AL 12 105.08 45.00 0.60 25.00 1.60 19.01 1998.09 | 7.81 8.64 S| |69.67 70.53 S|

Se procede a comprobar la resistencia de cada una de las vigas mas cargadas de cada grupo de
pisos, el programa muestra los valores del mddulo pléstico Zx de cada viga y los valores de los
momentos Gltimos a los cuales las vigas estan sometidas. Ya que todas las vigas tienen secciones
compactas se calcula el valor del momento nominal de acuerdo a lo especificado en la seccion F2
de la norma AISC-05 para miembros tipo | doblemente simétricos y compactos. Se comprueba

que la seccidn no esté afectada por efectos de pandeo lateral torsional con la siguiente expresion.
Donde:

Ly, es la distancia entre dos puntos arriostrados del elemento, en el caso mas critico L, = 650 cm.
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E
L, = 1.76 1, Fy =1.76 x 8.86 in x 28.788

Entonces:

L, =448.1in = 1140.23 cm > 650 cm OK.

Por lo tanto el pandeo lateral torsional no aplica, y al ser vigas sismicamente compactas para
todas las vigas se tiene que:

kg
@My, = 0.9 F,Z, = 0.9 x 2534 ——x Z,
cm
Ya que para las vigas no se tiene una fuerza axial actuando se tiene que la relacién entre carga
axial actuante y la resistencia a la compresién nominal es igual a 0. Al ser la relacién menor a 0.2

se utiliza la ecuacién H1-1b del cddigo AISC-05 de donde se obtiene:

b +< Mux + My >s1
2 (DCPN (Danx Qany

. P . M. .
Para cada caso de vigas se chequea que el termino # sea menor o igual a 1.

bMnx

Tabla 4- 17 Comprobacion resistencia vigas

SOLICITACIONES PROPIEDADES CALCULO RESISTENCIA

SECCION __ PISO _ EJES | COMBINACION Pu(f) Muy (tm) Mux (tm) | Zx (cm3) Fy (kglcm2)| oMnx (tm)  Mu/oMnx
V55X30X2.0X0.8 3 EdaF4 C4 0 0 71950 | 3700200 2534 84.387 0.853
V55X30X1.8X0.8 5 E-4aF-4 c4 0 0 70987 | 3401192 2534 77.568 0.915
V50X25X1.8X0.8 7 E-4aF-4 c4 0 0 56.224 | 2509592 2534 59.286 0.948
V45X25X1.6X0.6 10 E-4aF-4 c4 0 0 39572 | 1098.086 2534 45.568 0.868
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Finalmente se comparan los valores obtenidos por el calculo manual con los valores obtenidos
por el programa, en el mismo orden que la tabla se tiene:

File

AISC360-085/1BC208086 STEEL SECTION CHECK

Level: STORY3 Section: VIGPS5X38X0.8X2

Element: B4%4 Loc: 6.675 Element Type: Special Homent Frame s s
Combo: Ch Classification: Seismic

Provision: LRFD 7

Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order Reduction: Tau-b Vari
AlphaPr/Py=0.0808 AlphaPr/Pe=0.080 Tau_b=1.860 EA factor=0.888 EI factor=8.868

Ignore Seismic Code? No Ignore Special E Load? Yes D/P Plug Welded? HNo E==s SSSS
SDC: E I=1.68688 Rho=1.0888 Sds=8.50808

R=8 .888 OmegaB=3.8060 Cd=5.588

PhiB=8.92088 PhiC=08.908 PhiT¥=8.988 PhiTF=8.758

Phis=8.2088 PhiS-RI=1.888 PhisST=8.988

L=7.888

A=0.816 133=9.315E-84 r33=8.211 §33=8.0883 Av3=B.0818

J=1.619E-86 122=9_882E-85 r22=0.875 522=6.001E-B4 AuZ2=0. 8084

E=210866600.000 fy=25340.0800 Ry=1.188 Z33=8.0804 Cu=>6.322E- 06

RLLF=8.8084 SRLimit=0.958 Z22=9_.882E-84

Units: Ton-m ({Summary for Combo and Station) Units | Tan-m :E]

D/C Ratio: 8.853 - 06.008 + B.853 + B.600
= (1/2){Pr/Pc) + (Mr33/Hc33) + (Mr22/Hc22)

Eq. {H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS {(Combo Ci4)
Location Pu Hu33 Hu22 Uu2
6.675 a.088 —-71.958 B.888 32.388

Figura 4- 13 Detalle solicitaciones

- — B
| A Steel Stress Check Information AISC360-05/1

Vu3 Tu
8.888  2._.450E-04

vigas pisos 1 al 3

File
AISC360-85/IBC20086 STEEL SECTION CHECK Units: Ton-m (Summary for Combo and Station) Units | Ton-m
Level: STORYS Section: VIGP55X3850.8%1.8
Element: BLk Loc: 6.67% Element Type: Special Homent Frame
Combo: C4 Classification: Seismic
Provision: LRFD
Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order Reduction: Tau-b Vari
AlphaPr/Py=0.808 AlphaPr/Pe=0.888 Tau_b=1.800 EA factor=0.880 EI factor=8.868
Ignore Seismic Code? Mo Ignore Special EQ Load? Yes D/AP Plug Welded? Ho —_—1—
SDC: E I=1.888 Rho=1.888 Sds=8.588
R=8.0088 OmegaB=3.08680 Cd=5.588
PhiB=8.9288 PhiC=08.908 PhiT¥=8.988 PhiTF=8.758
PhiS=8.9288 PhiS-RI=1.8688 PhisST=8.988
L=7.888
A=0.815 133=8 .550E- 84 r33=0.239 $33=0.0883 Av3=0.a09
J=1.289E-86 122=8_1082E-85 r22=8.874 §22=5_.481E-84 Av2=8.804
E=210000808. 080 fy=25340.000 Ry=1.188 z33=0.0883 Cw=5.733E- 86
RLLF=8.884 SRLimit=0.958 Z22=8.182E-84

D/C Ratio: 8.915

= 8.8808 + 0.915 + B.0688

= {(1/2)(Pr/Pc) + (Mr33/HMc33) + (Hr22/Mc22)

Eq. (H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENWTS (Combo Cu)
Location Pu Mu33 Mu22 Uu2 Uu3d Tu
6.675 a.688a —-78.987 B.688a 32.861 B.688 1.916E-84

Figura 4- 14 Detalle solicitaciones vigas pisos 4 al 6

— —
| 4, Steel Stress Check Information AISC360-05/1 S
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File

Level: STORY7
Element: Bl
Combo: Ch4

Provision: LRFD

AISC360-8B5/1BC28066 STEEL SECTION CHECK

Section: UIGP58X25X0.8X1.8

Loc: 6.675

Element Type:

Classification: Seismic

Analysis: Direct Analysis
AlphaPr/Py=8.8080 AlphaPr/Fe=0.808 Tau_b=1.800
Ignore Seismic Code? HNo

Units: Ton-m ({Summary for Combo and Station) Urits ITon-m :l'

Special Homent Fra

2nd Order: General 2nd Order

EA factor=8.888

Ignore Special EQ Load? Yes

me

Reduction: Tau-b Vari
EI factor=8.888
D/P Plug Welded? Ho

SDG: E I=1.0080 Rho=1.0600 Sds=8.500

R=8.008 OmegaB-=3.0008 Cd=5.580

PhiB=8.980 PhiC=8.9808 PhiT¥=08.988 PhiTF=8.758

Phis=8.980 PhiS-RI=1.0888 PhiST=08.988

L=7.808

A=0.813 133=5.896E-04 r33=8.215 $33=0.8082 Av3=0.088
J=1.006E-86 122=4_689E-05 r22=0.0861 522=3.752E-084 Av2=0.084
E=21000000.008 fy=25340.000 Ry=1.188 z33=0.803 Cw=2_.724E-B6
RLLF=0.8084 SRLimit=0.958 z22=5_.699E-084

D/C Ratio: 8.048 = B.8AG + B.048 + B.000

= {(1/2)(Pr/Pc) + (Mr33/Mc33) + (HMr22/HMc22)

Eq. {H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS {Combo Cu)
Mu33 Mu22 Uu2
-56.224 a.888 27.392

Location
6.675%

Pu
6.6888

Uu3l Tu
8.888 1.584E-84

Figura 4- 15 Detalle solicitaciones vigas pisos 7 al 9

PESEEE——EE e ——

File

Level: STORY18
Element: BLk
Combo: C4

Provision: LRFD

AISC360-85/1BC208086 STEEL SECTION CHECK

Section: UIGPA4SKZGRB.6K1.6

Loc: 6.67%

Element Type:

Classification: Seismic

Analysis: Direct Analysis
AlphaPr/Py=0.808 AlphaPr/Pe=0.008 Tau_b=1.000
Ignore Seismic Code? Ho

Units: Ton-m {Summary for Combo and Station) Units ITD”"'“ :l'

Special Moment Fra

2nd Order: General 2nd Order

EA factor=08.888

Ignore Special E Load? Yes

me

Reduction: Tau-b Vari
EI factor=8.868
D#AP Plug Welded? Ho

SDC: E I=1.0688 Rho=1.0688 Sds=8.588

R=8.088 OmegaB=3.0080 Cd=5.50808

PhiB=0.988 PhiC=8.988 PhiT¥=8.9808 PhiTF=8.758

PhisS=08.988 PhiS-RI=1.880 PhisST=0.9808

L=7.888

A=08.811 I33=4_134E-84 r33=0.198 $33=0.8082 Au3=0.887
J=0.0888 122=4_167E-85 r22=0.063 5$22=3.334E-84 Au2=0.8083
E=21080000.0080 fy=25348.000 Ry=1.188 z33=0.882 Cw=1.962E- 086
RLLF=8.884 SRLimit=8.958 z22=5_038E-04

D/C Ratio: 0.868 - 6.8680 + B.868 + 0.068

= (1/2){Pr/Pc) + (Hr33/HMc33) + (Mr22/Hc22) Eq. {H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS (Combo C4)
Location Pu Hu33 Mu22 Uu2 Uu3 Tu
6.675 8.088 -39.572 98.088 22.114 8.888 8.112E-05

Figura 4- 16 Detalle solicitaciones vigas pisos 10 al 12
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CAPITULO 5: DISENO Y ANALISIS ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO MIXTO EN
HORMIGON SIMPLE Y ACERO ESTRUCTURAL.

5.1 Predimensionamiento de elementos.

Para los elementos a predimensionarse en el edificio con estructura mixta se tomaran las
mismas secciones que se obtuvieron en el disefio final del edificio de acero soldado, con la
excepcion de las columnas de la estructura para las cuales se tomara una seccion un tanto

menor debido a la inclusion del hormigon dentro de la seccion tipo cajon de acero.

5.1.1 Predimensionamiento de vigas secundarias.

Por lo tanto se elige para las vigas secundarias, las cuales soportardn la misma seccion de losa
tipo deck, la misma obtenida en la seccion 4.1.2 de esta disertacion, la cual tiene las
caracteristicas que se presentan en la figura, para ser fabricada con acero estructural soldado.
120
S A= 40,80 cm2
d= 30,00 cm.
tw = 0,60 cm.
6 bf= 12,00 cm.
tf = 1,00 cm.
Zx= 465,60 cm3
10 Inercia= 6145,60 cm4

Figura 5- 1 Seccidn 1 acero soldado viga secundaria.

5.2.2 Predimesionamiento de vigas principales.
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Se adoptan las secciones correspondientes al disefio final del edificio de acero soldado en la

seccion 4.3 de esta disertacion. Partiendo de estas secciones se espera poder reducirlas en un

disefio final analizando los valores de deriva de piso que son los que mandan en este disefio,

esperando que las columnas mixtas introduzcan mayor rigidez a la estructura. Se presenta las

secciones de las vigas principales.

Tabla 5- 1 Predimensionamiento Vigas principales

PROPIEDADES VIGAS PRINCIPALES

Area d tw bf tf ZX
PISOS

cm2 cm. cm. cm. cm. cm3
1AL3 171.00 55.00 1.00 30.00 2.00 3830.25
4AL6 149.12 55.00 0.80 30.00 1.80 3401.19
7AL9 127.12 50.00 0.80 25.00 1.80 2599.59

10 AL 12 105.08 45.00 0.60 25.00 1.60 1998.09

5.2.3 Predimensionamiento de columnas

Se adoptaran secciones un tanto méas pequefias para las columnas, con relacion a las

secciones definitivas para el edificio de acero soldado obtenidas en la seccion 4.3 de esta

disertacion. Se toma en cuenta para esta reduccion que la inclusion del hormigén dentro de

las secciones tipo cajén brindaran una mayor rigidez y capacidad de carga. Por lo que las

columnas presentan las siguientes caracteristicas.

Tabla 5- 2 Predimensionamiento columnas

PROPIEDADES COLUMNAS
Area b h t
PISOS
cm2 cm. cm. cm.
1AL3 564.00 45.00 55.00 3.00
4AL6 564.00 45.00 55.00 3.00
7AL9 528.64 45.00 55.00 2.80
10 AL 12 528.64 45.00 55.00 2.80
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5.2 Ingreso de elementos predimensionados al programa ETABS.

Se procede a ingresar las secciones predisefiadas en el programa ETABS. Los materiales que se
utilizaran son los que se enlistan a continuacién y las propiedades que se detallan deben ser

ingresadas al programa.

e Acero estructural:
o Se utilizara acero tipo A-36 que es el que se encuentra disponible en el medio.
o Elvalor de Fy es de 2534 kg/cm®.
o Elvalor de Fu es de 4083 a 5631 kg/cm?.
o El'médulo de elasticidad, E, es de 2.1x 10° kg/cm®.
e Hormigon simple:
o La resistencia del hormigon, f, seré de 210 kg/cmz.

. . . p 7 kg
o El'médulo de elasticidad sera 14000 /f'. = 202879.27 —

El ingreso de las secciones se hace tomando las dimensiones del predisefio. Los nombres de las
secciones de las columnas se detallan de la siguiente manera, largo x ancho x espesor. Los
nombres de las vigas se detallan asi: alto x ancho de las alas x espesor del alma x espesor de las
alas.

Se procede a agregar las cargas que se aplicaran sobre la estructura, se debe agregar la carga que
contempla el peso propio la cual se llamara PP, la carga viva que en el programa se introducira
con el mismo nombre y tendréa un valor de 200 kg/cm?. Se deber4 aplicar una carga permanente,
con el nombre de PERMAN, cuyo valor fue calculado al inicio del capitulo 4 de esta disertacion
y es de 338 kg/cm?. Se deben ingresar cargas sismicas las cuales contemplen efectos en los ejes
“x” y “y”, con una excentricidad del 5 % en cada sentido, en total se ingresaran 4 cargas
denominadas SX1, SX2, SY1 y SY2. Las combinaciones de carga que se utilizaran son las
indicadas en el NEC-11 y al considerar todas las cargas sismicas mencionadas estas son las

combinaciones a ser ingresadas son:
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Tabla 5- 3 combinaciones de carga

cODIGO| COMBINACION

C1 14D
C2 1.2D+16L
C3 1.2D+L

C4 1.2D+L+10EX1
C5 1.2D+L+1.0EX2
C6 1.2D+L+10EY1
C7 1.2D+L+10EY2

C8 09D+ 1EX1
C9 09D+ 1EX2
C10 09D+1EVY1
C11 09D+ 1EY2
Cl2 09D

Para tomar en cuenta el factor C el cual se debe aplicar a la carga sismica estatica, se tomara en
primera instancia el valor de 0.12 el cual se obtuvo del edificio de acero soldado en el capitulo
anterior. Esto debido a que la norma establece los mismos factores para estos dos tipos de
configuraciones estructurales y la geometria de los edificios es la misma.

Se procede a introducir la seccion de losa deck, la cual de acuerdo a dimensiones disponibles en

el medio seré la siguiente, las unidades de la imagen se encuentran en toneladas y metros.
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Deck Secticn

Section Name |DECKT
|
Type
* Filled Deck |
" Unfiled Deck I
| ™ Salid Slab i
Geometry I aterial
l Slab Depth [tc] 0.05 Slab Material CaMC - I
Deck Depth [hr) 0.05 Deck Material
| Rib width [wr) 014 Deck Shear Thick I
Rib Spacing [Sr) 0.324
I Composite Deck Studs Metal Deck Unit \Weight
Diameter 001591 Unit ‘wWeight frea E.030E-03
Height [hs] 007
Tensile Strength, Fu  |42000. Set Modifiers... Display Color .
Ok I Cancel |
|
L = - - -

Figura 5- 2 combinaciones de carga

Se introduce para las vigas una reduccion de la seccion en las zonas cercanas a los nudos de

manera que se garantice que la falla de la viga sea en esa seccion y que se produzca el efecto

deseado de columna fuerte y viga débil. Los valores que se muestran en la imagen estan en

funcion de porcentajes de las dimensiones de la viga.

Special Moment Beams

Special Moment Beam Type

" Side Plates

" Standard Moment Connection
Reduced Beam Section Options

* Program Defaults: a=0625b0f, b=075db, c=0.20bf

¢ UserSpecify x1, x2 andx3where a=x1*bf, b=x2*dbh, c=x3*hf

" UserSpecify x1, x2and w3 where a=%1, b=x2, c==ux3

1 | H2| x3|

Figura 5- 3 Reduccion de seccion en vigas
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Por altimo se procede a definir la masa reactiva sismica en el modelo de acuerdo con lo definido
en la norma NEC 2011 en donde el requerimiento es que se toma la totalidad de las cargas

muertas mas un 25% de las cargas vivas.

Define Mass Source

Mass Definition
T
v
T

Define Mass Multiplier for Loads
Load tultiplier

PP =l

\F:'r‘EVﬁAMAN 2'25
__Mody_|
_Delte |

-
-

l:l Cancel

Figura 5- 4 Ingreso masa reactiva sismica

5.2.1 Modelacion de la cimentacion.
Se procede a realizar el mismo analisis del capitulo 3 de la presente disertacion de manera de

encontrar el area requerida para cargas de servicio para plintos aislados, si el area resulta

demasiado grande se procedera a modelar una losa de cimentacion.
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Tabla 5- 4 cdlculo de areas para plintos

CALCULO AREAS PARA PLINTOS AISLADOS
Story Point Load FZ(t) b PLINTO (m) | A PLINTO (m2)
BASE 1426 CIMENTACION 249.85 3.35 11.22
BASE 1427 CIMENTACION 389.25 4.18 17.47
BASE 1428 CIMENTACION 394.57 4.21 17.72
BASE 1429 CIMENTACION 389.25 4.18 17.47
BASE 1430 CIMENTACION 249.85 3.35 11.22
BASE 1431 CIMENTACION 390.65 4.19 17.56
BASE 1432 CIMENTACION 652.2 5.42 29.38
BASE 1433 CIMENTACION 661.7 5.45 29.7
BASE 1434 CIMENTACION 652.2 5.42 29.38
BASE 1435 CIMENTACION 390.65 4.19 17.56
BASE 1436 CIMENTACION 395.58 4.22 17.81
BASE 1437 CIMENTACION 660.88 5.45 29.7
BASE 1438 CIMENTACION 670.68 5.49 30.14
BASE 1439 CIMENTACION 660.88 5.45 29.7
BASE 1440 CIMENTACION 395.58 4.22 17.81
BASE 1441 CIMENTACION 395.57 4.22 17.81
BASE 1442 CIMENTACION 660.88 5.45 29.7
BASE 1443 CIMENTACION 670.67 5.49 30.14
BASE 1444 CIMENTACION 660.88 5.45 29.7
BASE 1445 CIMENTACION 395.57 4.22 17.81
BASE 1446 CIMENTACION 390.62 4.19 17.56
BASE 1447 CIMENTACION 652.15 5.42 29.38
BASE 1448 CIMENTACION 661.65 5.45 29.7
BASE 1449 CIMENTACION 652.15 5.42 29.38
BASE 1450 CIMENTACION 390.62 4.19 17.56
BASE 1451 CIMENTACION 249.77 3.35 11.22
BASE 1452 CIMENTACION 389.14 4.18 17.47
BASE 1453 CIMENTACION 394.46 4.21 17.72
BASE 1454 CIMENTACION 389.14 4.18 17.47
BASE 1455 CIMENTACION 249.77 3.35 11.22
>A PLINTOS= 647.68

Al tener un area de cimentacion por plintos aislados del 66% con respecto al area en planta y
tener plintos de cerca de 5.7 m la ancho se procede a modelar de igual manera las columnas
como restringidas en desplazamiento y rotacion en todos los sentidos, con motivo de tener un

modelo similar al del edificio de hormigon para la modelacion.
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5.3 Obtencion de secciones definitivas que cumplan las normas vigentes por medio del
programa ETABS.

Como se menciono anteriormente la obtencién de las secciones definitivas es un proceso
iterativo en el cual se busca cumplir con los requisitos de resistencia de las secciones, asi como
cumplir con los requerimientos de derivas de piso establecidos por el NEC. Siendo los limites de
las derivas de piso el requerimiento que gobernara la seleccion de secciones definitivas para este

tipo de portico.

La norma NEC 2011 establece un valor maximo admisible para de deriva de piso méaxima
inelastica Ay de 0.02 para este tipo de estructura. Y da la siguiente expresion para transformas
las deformaciones obtenidas por el andlisis estatico, Ay, a deformaciones ineldsticas.

Ay = 0.75R A
Se procede a realizar varias iteraciones con diferentes secciones comprobando de la deriva

méaxima de piso, se obtiene para las secciones definitivas los siguientes valores:

File

Set Story Range

Top Stary STORY1Z -
Bottom Story | BASE -
Show Al

Static Loadsz/Responze Spectra

Story Number

Story 12

I ame o1

Flot Display Colors
Global ¥-Direction Caolar

Global *r-Direction Color [N

Show

Base I
0.00E+00 1.08E-03 217E-03 3.25E-03 4.33E-03

™ Lateral Loads to Diaphragms

" Lateral Loads to Stories

Maximum Story Drifts (" Diaphragm CM Displacement

| Stoy§ | 00043203 " Diaphragrn Drifts

. X ™ Mazimurm Story Dizplacements
Additional Motes for Printed Output

% Maximum Story Drifts
" Story Shears

™ Story Overturning Moments

Display | Dione " Stomy Stiffness

Figura 5- 5 Mdaxima deriva en sentido "x"
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, ,
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File

Set Story Rangs

Top Stary STORY1Z -
Bottom Story | BASE -
Show Al

Static Loads/Responze Spectra

Story Humber

M armne o1

Flot Display Colors
Global =-Direction Caolar

Globalv-Direction Color [l

Show
Base M " Lateral Loads to Diaphragms
0.00E+00 1.10E-03 2.20E-03 3.30E-03 4. 40E-03

Maximum Story Drifts

" Lateral Loads to Stories
" Diaphragm CM Displacement
| Sto 5 | 00043521 " Diaphragm Drifts

. X " Maximum Story Displacements
Additional Motes for Printed Output

% baximum Story Drifts
" Story Shears

" Story Overturning Moments

Done " Story Stiffness

ng,n

Figura 5- 6 9 Maxima deriva en sentido "y

Se comprueba que el valor maximo obtenido para la carga SY1 no sobrepase el limite
establecido por el cddigo de 0.02. Se aplica la formula que da el cddigo para transformar las
deformaciones elsticas a inelasticas.
Ay = 0.75R A
Ay =0.75x 6 x 0.00439
Ay =0.0198 < 0.02
Una vez que se ha cumplido con las derivas y la capacidad se presentan la planta final de la

estructura asi como las secciones definitivas.
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Figura 5- 7 Planta de secciones definitivas

Tabla 5- 5 secciones definitivas (columnas)

PROPIEDADES COLUMNAS

Area

cm.
2.00
2.00
2.00
2.00

cm.
85.00
85.00
85.00
85.00

cm.
75.00
75.00
75.00
75.00

cm2
624.00

624.00

624.00

624.00

PISOS

1AL3

4 AL 6

7AL9
10 AL 12
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Tabla 5- 6 Secciones definitivas (vigas)

PROPIEDADES VIGAS PRINCIPALES

Area d tw bf tf ZX
PISOS

cm2 cm. cm. cm. cm. cm3
1AL3 171.00 55.00 1.00 30.00 2.00 3830.25
4AL6 149.12 55.00 0.80 30.00 1.80 3401.19
7AL9 127.12 50.00 0.80 25.00 1.80 2599.59

10 AL 12 105.08 45.00 0.60 25.00 1.60 1998.09

5.5 Comprobacion de la resistencia de las secciones.

Se procede a realizar las comprobaciones de la capacidad de las secciones. Se comprueba los
célculos realizados por el programa ETABS. En primer lugar se realiza el chequeo de las
columnas de la estructura, se toma la columna mas cargada de cada grupo de pisos para el
analisis. Posteriormente se comprueba las vigas, tomando de igual manera la viga mas cargada
de cada grupo de pisos. Los chequeos se hacen de acuerdo a lo establecido en la norma AISC 05,

tomando en cuenta los requisitos sismicos de la norma.

5.5.1 Comprobacién de columnas.

Es importante sefialar que el programa ETABS no realiza la comprobacion de las secciones
compuestas, los datos que se obtienen del programa son las solicitaciones a las cuales esta
sometida la columna y ciertas propiedades de la misma por lo que es indispensable realizar el
chequeo manual de acuerdo a lo establecido en la seccion | del codigo AISC 360-05. Se procede
con la comprobacion de la columna mas critica con la seccion tipo 1 correspondiente al piso 1y
los ejes 4-B, bajo la combinacion de carga C7, la cual se muestra como la columna intermedia en

la siguiente figura.

Figura 5- 8 Columna critica
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Del programa se obtienen las solicitaciones a las que esta sometida la columna que son las

siguientes:

Pu= 588.05
Mux = 6.87
Muy = 193.44

Se comprueba que todas las columnas posean el espesor minimo de acero de acuerdo a lo

establecido en el cddigo AISC 341-05 para columnas rellenas de hormigon, de acuerdo a lo

establecido en la siguiente formula solo se comprobara que cumpla con el requerimiento en el

sentido mas largo ya que al tener el mismo espesor el otro sentido ya estara cumpliendo con el

espesor minimo.

tmin = b /Fy/(ZE)

Tabla 5- 7 Cumplimiento de espesores minimos

PROPIEDADES COLUMNAS
PISOS Area b n ! limite Cumple
cm2 cm. cm. cm.
1AL3 624.00 75.00 85.00 2.00 1.79 Sl
4 AL 6 624.00 75.00 85.00 2.00 1.79 Sl
7AL9 624.00 75.00 85.00 2.00 1.79 Sl
10 AL 12 624.00 75.00 85.00 2.00 1.79 Sl

La norma indica que para secciones sometidas a flexion en donde el hormigon deberia trabajar a

traccion se debe ignorar la seccion de hormigén y se debe calcular el momento nominal

resistente Unicamente tomando la seccién de acero de acuerdo a lo establecido en la seccién F de

la norma. Se calcula el valor del momento nominal en ambos sentidos de acuerdo a lo

establecido en la seccion F7 del cddigo AISC-05 para las condiciones indicadas, y se obtiene el

valor del médulo plastico Z del programa.

@M, = 0.9 F,Z = 0.9 x 2534 kg/cm? x 17451.00 cm?

@M, = 397.99 tm
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@M, = 0.9 F,Z = 0.9 x 2534 kg/cm® x 19011.00 cm?
@M, = 433.56 tm
Se toman los datos de la columna a comprobar. La norma establece que la resistencia nominal a

compresion de una seccion tipo cajon de acero rellena de hormigon se debe calcular de la
siguiente forma, calculando los pardmetros requeridos en el siguiente orden.

b= 85 cm

h= 75 cm

L= 324 cm

t= 2 cm
fy= 2534 kg/cm2
f'c= 210 kg/cm?2

Ec= 202879.27 kg/cm2
Es= 2100000  kg/cm2

At= 6375 cm?2
As= 624 cm2
Ac= 5751 cm2

Ilc= 2415899.25 cm4
Is= 572382.00 cm4

c—06+2( 4s )<09
T A+ A =7

C.=06+2 624 cm” <0.9
3T 6375cm2) —

C; =0.796 <09 =~ C; =0.796
Elyps = Egls + C3E I,
El.rr = (2100000x572382.00 + 0.796x202879.274x2415899.25) kg cm?
El,sr = 1.59204 x 10" kg cm?
Donde:
As = Area de la seccion de acero.
Ac = Area de la seccion de concreto.
Eleff = Rigidez efectiva de la seccion compuesta.

Ec = Modulo de elasticidad del concreto
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Es = Madulo de elasticidad del acero.
Ic = Inercia de la seccidn de concreto.

Is = Inercia de la seccién de acero.

B, = AGF, + CA M.

C, = 0.85 para secciones rectangulares.
P, = (624 x 2534 + 0.85x5751x210)kg
P, = 2607769.5 kg
Pe = m? (El,sr)/(KL)?

Pe = m? (1.59204x10'%)/(324)?

Pe = 149679508 kg

Se asume un valor de k=1 de acuerdo a los establecido en la seccion C del codigo, este valor se
verificara posteriormente.

0.44P, = 1147418.58 kg

Yaque P, > 0.44 P,

PO
P,=P, [0.658(P_e)l

(2607769.5)
P, = 2607769.5 [0.658 149679508 ] kg
P, =2588.82t

@P, = 0.75x 2588.82t = 1941.62 t

De acuerdo a la seccion 12b de la norma AISC 360-05 el valor del factor de longitud efectiva K
se debe calcular de acuerdo con lo establecido en el capitulo C, el cual establece, en la seccion 2b

que K se puede tomar igual a 1 si se cumple que:

aP. < 0.5P,
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Donde:

a =1 (LRFD)

Pr= Resistencia a compresion requerida para resistir las combinaciones LRFD

Py= Resistencia ultima de la seccion. (=A Fy)

Se realiza esta comprobacion para la columna mas cargada axialmente, con la combinacion mas

critica, se obtienen los datos de la columna mas critica del programa.

Tabla 5- 8 Columna mas cargada axialmente

Story | Column Load P (1) M2(tm) M3(tm)
STORY1 C43 C2 -670.68 0 -0.017
STORY1 C48 C2 -670.67 0 -0.007
STORY1 C43 C2 -667.65 0 -0.013
STORY1 C48 C2 -667.65 0 -0.017

De esta manera para la columna C43 para la combinacién C2 se tiene.
1x 670.68t < 0.5x1941.62¢

670.68t <970.81t OK

Por lo tanto para todas las columnas bajo todas las combinaciones en analisis se puede tomar el
valor de K=1 ratificando el valor asumido anteriormente para el calculo de la resistencia nominal

a compresion.

Se calcula la siguiente relacion para la columna en andlisis la cual indica que ecuacién utilizar en

la seccion H del codigo AIC.

Pu 588.05t

= =0.303 > 0.2
0.P, 1941.62¢

Al ser la relacion mayor a 0.2 se utiliza la ecuacion H1-1.a del codigo AISC-05 de donde se

obtiene:

fu +§< M | My >31
Q)CPN 9 Qanx Q)any
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8/ 6.87 193.44
( )<

0303+ 539799 " 13356

0.303+0.017+ 0446 < 1
0.766 <1
5.5.2. Comprobacion de vigas.

En primer lugar se comprueba que todas las vigas sean sismicamente compactas de acuerdo a lo
establecido en el codigo AISC 341-05, en la tabla 1-8-1, los factores dados son para almas y alas
de secciones tipo | respectivamente sometidas a flexién. De acuerdo a lo establecido en las
relaciones se comprobarad que las alas y el alma de todos los cuatro tipos de vigas tipo sean

compactas.

Limite para las alas de las secciones tipo I:

Aps = 0.30 |E/F, = 8.64

Limite para las almas de las secciones tipo I:

Aps = 245 |E/F, = 70.53

Tabla 5- 9 Chequeo secciones compactas en vigas principales

PROPIEDADES VIGAS PRINCIPALES CHEQUEO SECCIONES COMPACTAS
— Area d tw bf tf Zx _AL_AS _ AI__MAS
cm?2 cm. cm. cm. cm. cm3 b/t limite cumple]| h/tw limite cumple
1AL3 171.00 55.00 1.00 30.00 2.00 3830.25 | 750 8.64 Sl 51.00 70.53 S]
4ALG 149.12 55.00 0.80 30.00 1.80 340119 | 833 8.64 Sl 64.25 70.53 S
7AL9 127.12 50.00 0.80 25.00 1.80 259959 | 6.94 8.64 Sl 58.00 70.53 Sl
10 AL 12 105.08 45.00 0.60 25.00 1.60 1998.09 | 7.81 8.64 SI 69.67 70.53 Sl
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Se procede a realizar el mismo analisis presentado para la comprobacion de vigas del capitulo 4
de la presente disertacion, a continuacion se presenta el resumen de los célculos para cada viga,

asi como los datos obtenidos del programa ETABS para la

Tabla 5- 10 Chequeo secciones compactas e

comparacion.

n vigas principales

SOLICITACIONES PROPIEDADES CALCULO RESISTENCIA

SECCION __ PISO  EJES | COMBINACION Pu(t) Muy (tm) Mux (tm) | Zx (cm3) Fy (kg/cm2)| oMnx (tm)  Mu/ oMnx
VE5X30X2.0X0.8 3 EdaF4 c4 0 0 77227 | 3700200 2534 84.387 0.915
V55X30X1.8X0.8 5 E-4aF-4 c4 0 0 76.361 | 3401192 2534 77.568 0.984
V50X25X1.8X0.8 8 E-4aF-4 ca 0 0 57540 | 2599592 2534 59.286 0971
VA5X25X1.6X06 10 E-daF-4 ca 0 0 41270 |1998.086 2534 45568 0.906

File

AISC360-085/1BC208086 STEEL SECTION CHECK

Level: STORY3 Section: VIGPS5X38%0.8%2

Element: B281 Loc: 6.625 Element Type: Special Homent Fra
Combo: C&4 Classification: Seismic

Provision: LRFD

Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order
AlphaPr/Py=8.0888 AlphaPr/Pe=0.0888 Tau_b=1.0808 EA factor=0.808

Ignore Seismic Code? MNo Ignore Special EQ Load? Yes

i - — ™
4l Steel Stress Check Information AISC360-D5/1BC ==

Units: Ton-m ({Summary for Combo and Station) Units | Tan-m :E]

me

Reduction: Tau-b Vari
EI factor=0.888
D/P Plug Welded? Ho

SDG: E I=1.0680 Rho=1.0888 Sds=@8.500

R=8.088 OmegaB=3.000 Cd=5.508

PhiB=08.988 PhiC=08.988 PhiT¥=8.9808 PhiTF=8.758

Phis=08.988 PhiS-RI=1.6880 PhisST=8.9808

L=7.0888

A=0.016 133=92.315E-04 r33=0.211 §33=0.003 Au3=0.610
J=1.619E- 06 122=9_882E- 085 r22=0.875 522=6 . B01E- 84 Auv2=0. 084
E=210080000.0080 fy=25348.000 Ry=1.1088 z33=0.0804 Cw=6.322E- 086
RLLF=8.8 84 SRLimit=8.958 z22=9.082E- 04

D/C Ratio: 8.915 g.688 + A.915 + B.0608

(1/2)(Pr/Pc) + (Mr33/Mc33) + (Mr22/HMc22)

Eq. {H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS (Combo C4)
Location Pu Hu33
6.625 a.088 —-F7.227

Hu22
a.66a

Uu2
34.348

Figura 5- 9 Viga mds cargada piso

LTE] Tu
B.888 2.221E-84
slal3

158



File

AISC360-05/IBC208086 STEEL SECTION CHECK

Level: STORYS Section: VIGPS5X3858.8%1.8

Element: B261 Loc: 6.625% Element Type: Special Homent Frame
Combo: C4 Classification: Seismic

Provision: LRFD

Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order
AlphaPr/Py=8.808 AlphaPr/Pe=0.0888 Tau_b=1.080 En factor=0.888

Reduction: Tau-b Uari
EI factor=0.888

Ignore Seismic Code? Mo Ignore Special EQ Load? Yes D/P Plug Welded? HNo —_—
SDC: E I1=1.808 Rho=1.88a Sds=@.588

R=8.6888 Omega®=3.08008 Cd=5.588

PhiB=8.9288 PhiC=8.2088 PhiT¥=8.988 PhiTF=8.758

PhisS=8.288 PhiS-RI=1.8688 PhiST=8.988

L=7.888

A=0.815 133=8.558E- 84 r33=8.239 §33=8.0883 AvZ=0.08089
J=1.289E- 86 122=8.182E-85 v22=8.0874 §22=5_481E-84 AvZ=8.884%
E=21666660.000 fy=25340.000 Ry=1.188 Z33=8.883 Cw=5.733E-086
RLLF=8.884 SRLimit=0.958 Z22=8.182E-84

D/C Ratio: 8.984 - B.860 + B.984 + B.008

= {(1/2)(Pr/Pc) + (Mr33/Mc33) + (Hr22/Mc22)

Eq. (H1.3a,H1-1b})

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS (Combo CL4)

Location
6.625

File

Pu
6.888

Mu33
—-76.361

Hu22
0.66a

Uu2
34,856

Uu3
6.6888

Tu
1.781E-84

Figura 5- 10 Viga mas cargada pisos 4 al 6

II&?&EI&nﬂsChakhﬂuﬂnm&nlAEC%W ]

AISC360-85/1BC2086 STEEL SECTION CHECK

Units: Ton-m (Summary for Combo and Station) Units ITU”"'“ :l'

Level: STORYS Section: UIGPSAX25X0.8X1.8

Element: B2861 Loc: 6.625 Element Type: Special HMoment Fra
Combo: C4 Classification: | Seismic

Provision: LRFD

Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order
AlphaPr/Py=8.888 AlphaPr/Pe=8.888 Tau_b=1.888 EA factor=9.888

me

Reduction: Tau-b Vari
EI factor=8.888

Ignore Seismic Code? No Ignore Special EQ Load? Yes D/P Plug Welded? HNo e e
SDC: E I=1.888 Rho=1.888 Sds=8.588

R=8.0888 OmeqgaB=3.0088 Cd=5.588

PhiB=8.288 PhiCc=8.9288 PhiT¥=8.980 PhiTF=8.758

PhisS=8.288 PhiS-RI=1.8688 PhiST=8.980

L=7.0888

A=0.613 133=5.896E- 84 r33=8.215 §33=9.0882 Avi=0.0888
J=1.006E-86 122=4_689E-05 r22=0.861 522=3.752E-84 Av2=0.0084
E=210066686. 8080 fy=25348.8008 Ry=1.188 Z33=9.883 Cw=2.724E-B6
RLLF=8.884 SRLimit=8.958 z22=5.699E-84

D/C Ratio: 8.971 = B.680 + B.971 + B.868

= {(1/2)(Pr/Pc) + (Mr33/HMc33) + (Mr22/Mc22)

Eq. {H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS (Combo C4)

Location
6.625

Pu
6.6888

Hu33
-57.548

Hu22
a.060a

Uu2
28.0816

Uu3l
8.888

Tu
1.243E- 84

Figura 5- 11 Viga mas cargada pisos 7 al 9
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File
AISC368-85/IBC2886 STEEL SECTIOM CHECK Units: Ton-m ({Summary for Combo and Station) UmeTowm :E]
Level: STORY18 Section: VIGPYSH25X0.681.6
Element: B281 Loc: 6.625 Element Type: Special Homent Frame
Combo: C&4 Classification: Seismic

Provision: LRFD

Analysis: Direct Analysis 2nd Order: General 2nd Order Reduction: Tau-b Vari
AlphaPr/Py=08.808 AlphaPr/Pe=8.088 Tau_b=1.0860 EA factor=0.888 EI factor=8.888
Ignore Seismic Code? MNo Ignore Special EQ Load? Yes D/P Plug Welded? Ho
SDC: E I=1.6888 Rho=1.888 Sds=8.588
R=8 .888 OmegaB=3.8060 Cd=5.588
PhiB=0.980 Phic=0.980 PhiT¥=0.9080 PhiTF=8.7508
Phis=8.2088 PhiS-RI=1.888 PhisST=8.988
L=7.888
A=8.811 I133=4.134E-84 r33=0.198 §33=8.0882 Av3=8.08087
J=0.888 122=4 167E- 85 r22=8.863 §22=3.334E-84 Av2=8.0803
E=210866600.000 fy=25340.0800 Ry=1.188 Z33=8.8082 Cw=1.962E- 086
RLLF=8.884 SRLimit=0.958 z22=5.B38E-BY
D/C Ratio: 0.986 = B.000 + B.986 + O.008
= {(1/2)(Pr/Pc) + (Mr33/Mc33) + (Hr22/Mc22) Eq. (H1.3a,H1-1b)

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS (Combo CA4)

Location Pu Hu33 Hu22 Uu2 Yu3d Tu

6.625 B.@8a -41.271 8.888 22.783 B8.888  6.499E-85

Figura 5- 12 Viga mas cargada pisos 10 al 12
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CAPITULO 6: ANALISIS ESTATICO NO LINEAL PUSHOVER.

La norma FEMA 273 indica que el nivel basico de seguridad (BSO) es en el cual la estructura se
desempefia dentro del rango de seguridad de vida para el sismo de seguridad basico 1 (BSE 1) el
cual serd4 tomado como el sismo con una probabilidad de excedencia del 10% en 50 afios, es
decir, con un periodo de retorno medio de 475 afios. De igual manera la norma establece que el
desempefio de la estructura debera estar dentro del nivel de prevencién del colapso para el sismo
de seguridad basico 2 (BSE 2) el cual se toma como el sismo con una probabilidad de excedencia
del 2% en 50 afios, es decir, con un periodo de retorno medio de 2475 afios. Se toma este
objetivo de seguridad con el fin de comparar los resultados obtenidos mediante el procedimiento
de disefio lineal, y el disefio final que se generara con las secciones que cumplan con lo requerido
por el codigo FEMA 273.

Para el espectro del sismo BSE 1 se utiliza el espectro propuesto por el NEC-11 el cual
representa un sismo con una probabilidad de ocurrencia del 10% en 50 afios. Para obtener los
valores de ordenadas para el sismo de 2% de probabilidad de ocurrencia se procede a multiplicar
los valores del sismo propuesto por el NEC-11 por un factor de 1.5 (Aguiar, 2008.) Se presentan
a continuacion los dos espectros correspondientes propuestos por la norma NEC-11. Es
importante notar que estos espectros se obtienen con las formulas propuestas con la norma NEC-
11 para las condiciones propuestas en los capitulos anteriores, es decir para la ciudad de Quito a
la que corresponde una zona sismica V, con un perfil de suelo tipo D. Una alternativa es la
utilizacion de las ecuaciones de la norma FEMA 273 o ASCE 7 para la obtencion de los
espectros, dichas ecuaciones dan curvas muy similares entre si pero difieren significativamente
de las propuestas por el NEC-11, esta diferencia se debe en parte a que las ecuaciones del NEC-
11 no se encuentran en funcion de los valores de Ss y S; dados por la misma norma, se presenta
una comparacion entre los espectros propuestos por la norma NEC-11 que se utilizaran en esta
disertacion y los espectros obtenidos utilizando las ecuaciones de la norma FEMA 273 con los
valores de Ss 'y S; presentados por el NEC-11, dejando para futuros estudios o disefios, a criterio
del ingeniero encargado del disefio la adopcion de los espectros mas apropiados, notando la

mayor diferencia en los valores de Sa para periodos caracteristicos de estructuras relativamente
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bajos, como en el caso de estructuras con muros de corte, lo cual podria afectar los valores de

desplazamientos objetivos correspondiente al analisis estatico no lineal.

ESPECTROS DISENO CEC 2000-NEC 11

1.800

1600

1.400

1200

1.000

Sal(g)

—&—NEC11 10%

\
\ —#—NEC11 2%
0600
0.400 \\
0.200 \

0.000

0.800 -

0.000 0.500 1.000 1.500 2.000 2.500 3.000 3.500 4.000 4500 5.000

T(s)

Figura 6- 1 Espetros Nec-11, 10%-50a y 2%-50a.
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ESPECTROSDISENO FEMA 273 - NEC 11

2.800

o
N
\
iR A

N A A -
# \ \ \ R
SN T
A

NN

0400 \

Sa(g)

0.200

0.000

0.000 0500 1.000 1.500 2.000 2500 3.000 3.500 4.000 4.500 5.000

T(s)

Figura 6- 2 Comparacion espectros NEC-11 y FEMA 273.

El procedimiento para determinar el desplazamiento esperado en el nudo de control en el Gltimo
piso de edificio, el cual sera el nudo mas cercano al centro de masas del piso, durante la accion
del sismo con la probabilidad de excedencia respectiva se detalla a continuacién, de acuerdo a lo
establecido por el codigo FEMA 273.

En primer lugar se calcula el periodo efectivo fundamental de la estructura.
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Donde:

Ki = Rigidez lateral elastica del edificio en la direccion en consideracion, obtenida como la
relacion entre el corte basal y el desplazamiento lateral en la parte lineal de la curva de

desempefio de la estructura.

Ke = Rigidez lateral eficaz del edificio en la direccion en consideracion, obtenida como la
relacion entre el corte basal y el desplazamiento lateral del punto de desempefio de la estructura.

l aKy

Figura 6- 3 Curva de capacidad

El codigo FEMA 273 establece la siguiente ecuacion para el desplazamiento objetivo del punto

de control de acuerdo al sismo analizado.

2

Te
6= CoCy Cy C35a4—712 g

Donde:

Co= Factor de modificacion para relacionar el desplazamiento espectral y el desplazamiento

esperado del punto de control obtenido de la tabla 6-2.

C,= Factor de modificacion para relacionar los desplazamientos inelasticos maximos a los
desplazamientos calculados para la respuesta elastica. El factor serd igual a 1 si el periodo

efectivo es mayor al periodo caracteristico de la estructura.

C,= Factor de modificacion para representar el efecto de la forma de histéresis en el

desplazamiento de respuesta maximo. Valor encontrado en la tabla 6-1.
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Cs= Factor de modificacion para representar los valores de desplazamiento incrementados

debido a los efectos dinamicos P-A. Para estructuras con una rigidez post fluencia menor se

calculard el valor de C; con la siguiente ecuacion.

3

la] (R —1)72

C.=10+ ————~
3 + T,
R = Sa l
/W G

Donde:

a= Relacion entre la rigidez post fluencia y la rigidez efectiva como se indica en la figura 6-3.

Sa= La aceleracion correspondiente al espectro de respuesta para el periodo fundamental

efectivo.

Vy= El valor correspondiente al corte basal que corresponde al punto de desempefio obtenido

del anélisis no lineal.
W= Cargas anticipadas de la estructura, 100% de la carga muerta mas el 25% de la carga viva.

Tabla 6- 1 Valores coeficiente C2

Valores para Factor de Modificacion C,

T'=10.1 Segundos = Tosecond
Mivel de Rendimiento Pdrtico Tipo 11 | Pértico Tipo 2: | Pdértico Tipo 11 | Pdrtico Tipo 22
Ocupacion Inmediata 1.0 1.0 1.0 1.0
Seguridad de Vida 13 1.0 1.1 1.0
Prevencién de Colapso 1.5 1.0 1.2 1.0

1. estruchoras en s cwabes mis del 30 % del corte de piso a cualquaer mvel es resashido por componentes o elementos cuya fuerza y Ia rigidez pueden
detefiararse durante ¢ terremoto de disefio. Tales elementos y componenies e boyen: los porticos ordmarios que fesisten al momenta, porticos concéntrics
vigorizados, pdrticos con conexiones parcialmente reservadas, phrticos vigorizados dnicamente de tenssén, no reforzaron paredes de mamposteria, paredes
critscas del corte y embarcaderos, o coalquier combmacion del susodicho.

2. Todos los pdrticos no adjudicados{asignados) a Tipo que portics 1
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Tabla 6- 2 Valores coeficiente CO.

VALORES DE MODIFICACION DEL FACTOR CO

PISOS

FACTOR MODIFICACION

= n fa M =

1.0
1.2
1.3
1.4
1.5

A continuacion se establece los pasos a seguir en el programa ETABS para realizar el analisis

estatico no lineal, estos pasos se deben seguir para cada estructura.

En primer lugar se debe establecer la creacion de las rotulas plasticas en vigas y columnas a una

distancia del 5% y 95% de los ejes. El tipo de articulacién plastica en columnas sera del tipo
Default-PPM vy en vigas del tipo Default-M3. Se seleccionan las columnas de la estructura
haciéndolo por la opcion de seleccion de objeto de tipo de linea.

Select Assign  Analyze Display |
at Pointer/in Window
%95 Intersecting Line
on XY Plane
on XZ Plane
on YZ Plane
by Groups...
by Erame Sections...
by Wall/Slab/Deck Sections...
by Link Properties...

by Line Object Type...

[5oioct Line Objet Iu

Select

Beam
Brace

Mull

Dimen Lines

Cancel

Figura 6- 4 Seleccidn elementos ETABS.

Se procede a asignar las rotulas plasticas en el mend Assign = Frame /Line - Frame non linear

hinges. Asignando la rotula plastica ya mencionada.
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‘ Assign Frame Hinges (Pusl

Frame Hinge Data
Hinge Property Relative Distance
DefautPMM v |[0.35

D efault-Phit 0.05 Add

tadify
Delete

Cancel

Figura 6- 5 Asignacién de rétulas tipo PPM.

Se repite el proceso de seleccion para las vigas y se asignan los valores de rotula plastica

mencionados.

I Assign Frame Hinges (Pus!

Frame Hinge Data
Hinge Property Rielative Distance
DefautM3  +|[035

Default-t3 0.05 Add
tadify
Delete

Cancel

Figura 6- 6 Asignacion de rétulas tipo M3

Posteriormente se procede a definir los casos de Pushover, se debe definir 4 casos, el primero
Ilamado PUSHL el cual carga a la estructura con las cargas de servicio definidas anteriormente.
Se procede a crear los casos PUSHX y PUSHY los cuales deben partir del caso PUSH1, deben
controlar en la direccion correspondiente el nudo de control ubicado cerca al centro de masas del
altimo piso, y deben tener para los casos de una primera corrida del programa un desplazamiento
objetivo del 4% de la altura del edificio para posteriormente analizar el desplazamiento objetivo
y el desempefio con los requerimientos del FEMA 273. El método de descarga a aplicarse sera
Restart Using Secant Stiffness, siendo este el mas recomendable aun que se debe notar que los
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tres meétodos toman en cuenta la reduccion de la rigidez de las secciones, en cada caso se aplica
la carga SX1 y SY1 con un factor de 1 respectivamente. Por ultimo se debe crear el caso
PUSHMODAL el cual analiza el nudo de control en el sentido X, para el miso desplazamiento
objetivo sin ningun caso de carga previo, agregando la carga MODAL con los 36 modos de
vibracién de la estructura. Por lo tanto se tienen los tres siguientes casos los cuales se definen

accediendo a Define = Static Nonlinear/Pushover Cases = Add new Case...

| static Nanlinear Case Dat:

Static Nonlinear Case Mame
Options
" Load to Level Defined by Pattem Minimum Saved Steps
 PushtoDisp. Magnitude | Mawimum Mull Steps
I M aximum Total Steps
M onitor ’E‘ [z s ’W‘ M awimurn Iterations/Step
Start from Prewvious Case ’—4| Iteration Tolerance ,W
[v Save Positive Increments Only Ewent Tolerance ,Um—

Member Unloading Method Geometiic Monlinearity Effects

|Hestart Using Secant Stiffness ﬂ |F'-Ds\la j

Load Pattern Active Stiucture
Load Scale Factor Active Grouo

LIVE +|[02s Stage  [aLL - Add

e 7 thold ]
PERMAN _ Modiy_|
F fy
Insert
Delete

[ Loads &pply to Added Elements Only

Cancel

Figura 6- 7 Definicion caso PUSH1.

[ Static Nonlinear Case Dat

Static Nonlinear Case Name PLISH
Options
" Load to Level Defined by Pattern Minimum Saved Steps 10
{¢ Push to Disp. Magnitude 15552 Maximurn Mull Steps 50
v Usze Conjugate Displ. for Contral W aximurn T otal Steps 200

Monitar | Ux_»| |13 STORT1Z = Mauimum Iterations/Step 10
Start from Previous Case PUSH1 - Iteration Tolerance 1.000E 04

[¥ Save Positive Increments Only Ewvent Tolerance 0.01
Member Unloading Method Geometric Nonlinearity Effects
‘Reslart Using Secant Stiffress j |F’—De\la j
Load Pattern Active Stucture
Luad Sca\s Factor Active Grouo

Stage m

Modify
Mndlf

\nsell
Delete

De\ete

™ Loads &pply to Added Elements Dnly

Cancel

Figura 6- 8 Definicién caso PUSHX.
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Static Nonlinear Case Name
DOptions

¢ Laad to Level Defined by Pattem

& PushioDigp Magnitude  [15652
[ Use Conjugate Displ. for Control

Mot [=] iz [sToRviz =]

[Pusrt =]

[¢ Save Positive Increments Drly

Stat from Previous Case

Member Unloading Method

Static Nonlinear Case

[PusHY
Minimurm Saved Steps [0
Mairnum Null Steps ’50—
Masimum Total Steps ET
Masirum lerations/Step~~ [10
Iteration T olerance ’W
Event Tolerance [fm

Geometric Monlinsarity Effects

=l

[Restart Using Secant Stifness

Load Pattem

Load Scale Factor

[ESIE |

Add
_Madty_|

tMadity

Delste

[PDeta

Active Structure
Active Groun

[a+] Add
Modify
Insert
Delete

[ Loads Apply to Added Elements Only

Cancel

Stage

Figura 6-9 Definicidon caso PUSHY.

Static Nonlinear Case Mame
Options

(" Load to Level Defined by Pattermn
* Push to Disp. Magnitude 156,52
v Use Conjugate Displ. for Contral
Monitor  |UX =] |13 STORY1Z -

Iv Save Positive Increments Only

Start from Previous Cass

Member Unlaading Methad

[PUSHMODAL
Minimum Saved Steps 10
Masirnurn Null Gteps E
Maximum Total Steps ET—
M awimunn [terations/Step ’107
Iteration Tolerance [1o00E04
Event Tolerance oo

Geometic Nonlinearity Effects

[Restart Using Secant Siiffness - [F-Deta ~|
Load Pattern Active Stucture
Load Scale Factar Active Grouo
MODE  ~|[1 Stage [l - Add
- Add

Madify
Insert

Load Combination Mode
-

Mode Number
Q Delete
36 =
=| [ Loads &pply to Added Elements Only

Figura 6- 10 Definicién caso PUSHMODAL.

Una vez que se definen las rotulas plasticas y los casos de Pushover se procede a correr el
programa, a realizar el disefio y chequeo de la estructura para posteriormente proceder con el
analisis no lineal. Una vez que el programa ha ejecutado el analisis se procede a analizar las

curvas de capacidad, las tablas de desplazamiento y corte basal para cada paso analizado, asi
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como la imagen de la estructura deformada con los desempefios de las articulaciones en los
nudos para cada paso. El significado detallado de cada rango de desempefio se puede encontrar

en el capitulo 2 de la siguiente disertacion.

6.1. Andlisis estatico no lineal pushover de la estructura modelada en hormigén armado.

Se procede a realizar el analisis estatico no lineal (PUSHOVER) de la estructura de Hormigdn
armado siguiendo el procedimiento indicado, en el programa ETABS. Se obtienen los siguientes

resultados siguiendo el procedimiento detallado al inicio del capitulo.

' N
File
Displacement

2”;831 P Static Monlinear Case FII5H:, -
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Figura 6- 11 Curva capacidad edificio hormigdén armado.
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La curva de capacidad, cuyas unidades se encuentran en toneladas — centimetros las cuales se

mantienen en todos los cuadros y graficos presentados en el presente capitulo a menos que se

especifique lo contrario, nos muestra el punto de desempefio de la estructura. De esta curva se

obtienen los datos con los cuales se procede a calcular el desplazamiento requerido por el nudo

de control de acuerdo al procedimiento explicado al inicio del capitulo.

Tabla 6- 3 Andlisis de desempefio edificio H.A

DESPLAZAMIENTOS INELASTICOS PUNTO

NEC11
NEC11

NEC 11
NEC 11

NEC 11
NEC 11

CONTROL FEMA 273
W ESTRUCTURA= 15738 t.
T ESTRUCTURA= 1.27 s.

Te= 1.585 s.
PUNTO DESEMPENO
Vy= 2033.2 t.

Dy=  13.91 cm.

m=ke= 146.17 t/cm.

PUNTO RANGO ELASTICO
V= 72581 t.
D= 3.19 cm.

m= ki= 227.53 t/cm.

PUNTO FIN RANGO PLASTICO

V= 218809 t.
D= 67.24 cm.
m= aKe= 2.92 t/cm.
a= 0.0200
CALCULOR
Cm= 1
R= 20911
C3= 1.0333
Co= 1.5
Cl= 1
C2= 1
SISMO DE 10% EN 50 ANOS
Sa= 0564 ¢g
St=  0.545 m.
SISMO DE 2% EN 50 ANOS
Sa= 0845 g
S5t= 0.815 m.

Se observa que de acuerdo a las caracteristicas del edificio el punto de control se debe desplazar

una distancia de 54.5 cm para el sismo BSE 1 y una distancia de 81.5 cm para el sismo BSE 2.
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Se procede a observar la tabla del programa ETABS para observar en que paso de analisis el
edificio se encuentra con un desplazamiento del punto de control cercano al requerido y se
analiza en cada pdrtico el desempefio de los nudos, presentando el pértico en condiciones de mas

exigencia.

,

File

1 Step Displacement Base Force
0 0.0000 0.0000
7.0718 1598.4949

2 7.9974 1793.9061

3 &.7609 1878.6603

4 13.0028 2019.3770

5 22,2751 2160.0264

[ 22,8946 2164 .8899

7 29,2422 2182.5073

8 38.9553 21592 .5569

g 42,7363 2194.6535

10 96.1739 21597.65355

11 67.5745 2200.1479

12 45.5783 1704.8577

Figura 6- 12 Corte basal — desplazamiento estructura hormigén.

Se puede observar que en el paso de analisis nimero 10 la estructura debe cumplir los
requerimientos de desemperfio de seguridad de vida y se puede observar que la estructura llega a
un colapso de varios elementos mucho antes de llegar al desplazamiento requerido de 81.5 cm
para el sismo BSE2 donde se esperaba tener un desempefio de prevencién del colapso. Lo que
significa que la estructura de hormigdn armado no cumple con el requerimiento establecido por
la norma FEMA 273 para alcanzar el nivel de seguridad basico. Se presenta la deformada del
portico més critico para los pasos 10 y 11.
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o_ﬂ Elevation View - 5 Deformed Shape (PUSHX - Step 10)
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Figura 6- 13 Desempefio rétulas paso 10.
Se observa que casi todos los nudos es este portico trabajan bajo el desempefio de seguridad de

vida, por lo que el edificio cumple con el requerimiento para el BSEL.
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O_ﬂ Elevation View - 5 Deformed Shape (PUSHX - Step 11)
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G
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Figura 6- 14 Desempefio rétulas paso 11.

Se observa que ya existe el colapso de vigas en los pisos numero 5y 6 lo que genera que la
estructura sea insegura. Por lo que se procede a realizar varios modelos con diferentes tamafios
de columnas y vigas, la primera fila de la tabla muestra el tamafio de las secciones cuadradas de

las dos columnas existentes en los modelos, un tamafio tipo del piso 1 al 6 y otro para los pisos
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del 7 al 12. Los modelos se realizaron con un valor f’c de 280 kg/cm?, para lograr acercar a la
estructura a los valores de desplazamiento requeridos por la norma. A continuacion se presenta

un resumen de los modelos realizados y los resultados obtenidos.

Tabla 6- 4 Andlisis modelos en hormigdén armado.

COLUMNAS DESEMPENO RANGO ELASTICO Pto FIN R. PLASTICO PERIODO d10% d2%

V(t) D{cm) Vit) D{cm) Ki{t/cm) V(t) D{cm) Ke (t/cm) (s) {m) {m)

50Y45 1764.4 | 22.48 | 562.21 6.5 86.494 1880.2 55.38 33.951 1.92 0.609 0.92
55Y45 1777 20.92 | 470.05 5.45 86.248 1917.1 54.97 34.875 1.82 0.59 0.89
60Y 55 1808.2 18.34 | 599.08 4.87 123.014 | 1953.9 55.78 35.029 1.65 0.59 0.88

65Y 60 1830.4 16.79 | 460.83 3.47 132.804 2000 55.92 35.765 1.57 0.58 0.87
70Y65 1847.9 15.87 | 495.39 3.19 155.295| 2039.2 57.45 35.495 1.5 0.58 0.87
75Y70 1870.2 15.55 | 576.04 3.08 187.026 | 2096.8 60.42 34.704 1.45 0.59 0.88

80Y75 1900.5 15.1 599.08 3.19 187.799 | 2154.4 61.93 34.788 1.41 0.58 0.87
95Y90 2003.1 14.99 | 541.47 2.8 193.382 | 2338.7 61.54 38.003 1.32 0.58 0.86

100Y 95 2028 14.99 553 2.63 |210.266| 2396.3 60.81 39.406 1.3 0.58 0.87

v optimas 95Y90 2003.1 14.99 | 541.47 2.8 193.382 | 2338.7 61.54 38.003 1.32 0.58 0.86
v.altas 95Y90 2124.1 12.83 | 817.97 2.73 | 299.623 2500 59.37 42.109 1.16 0.57 0.85
v.menores 95Y90 2338.7 4.2 748.85 4.2 178.298 | 2338.7 63.22 36.993 1.46 0.59 0.89

Se observa que para los 12 modelos propuestos, en los cuales se indican las secciones de
columnas cuadradas asumidas para los pisos 1 al 6 y 7 al 12 respectivamente, ningln edificio
alcanza el desplazamiento requerido para el sismo BSE2. Ademéas de que las estructuras
presentan colapsos muy cerca del desplazamiento requerido para el BS1, muchas veces sin
alcanzar este desplazamiento. Se debe notar que el analisis estéatico no lineal es un analisis muy
sensible a las secciones de las estructuras, pero sin embargo se observa claramente que al
aumentar estas secciones los valores de rigidez lateral elastica, tanto como la efectiva aumentan
progresivamente. Se puede observar una cierta estabilizacion de los desplazamientos requeridos,
los cuales no disminuyen pese al incremento de rigidez esto se debe a que la ecuacion del
desplazamiento efectivo se encuentra en funcién del periodo efectivo, el cual ya se defini6

anteriormente como:

Asi que si bien el periodo caracteristico de la estructura disminuye con el aumento de las
secciones, el periodo efectivo tiende a permanecer igual debido al incremento de la relacion de la
rigidez elastica y la rigidez efectiva. Analizando los valores de la ecuacion del desplazamiento

objetivo presentada por el FEMA 273 la cual se presenta a continuacion.
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Te
6= CoCy Cy C3Sa4_n2 g

Se puede ver que los términos que inciden de manera méas importante en el desplazamiento
objetivo son el periodo efectivo de la estructura y el valor de Sa el cual se encuentra relacionado
al periodo efectivo por medio del espectro de disefio. El otro valor dominante es el factor de Cy
el cual para edificios de 10 o méas pisos tiene un valor de 1.5 por lo cual se puede deducir
razonablemente que un edificio con un nimero de pisos superior y la misma configuracién en
planta, al tener una relacion de aspecto (alto / dimension en planta) mayor, tendra
desplazamientos y rigideces mas elevados debido al requerimiento generado por las
solicitaciones de carga respectivas que aumentan conforme se incrementa el nimero de pisos. La
combinacion de estas caracteristicas puede generar que un edificio con una mayor relacion de
aspecto puede cumplir con los requerimientos del FEMA ya que el factor Co se mantendra igual

variando solo el periodo de la estructura.

Para comprobar hasta cierto punto esta hipotesis se modela un edificio con la misma seccion en
planta pero de 20 pisos de altura. Por facilidad del modelo se eligen dos tipos de columnas, de
150cm x 150 cm en los pisos bajos y de 130cm x 130xm en los pisos altos. De igual manera se
eligen dos vigas tipo de 50 cm x 90 cm para pisos bajos y de 50 cm x 80 cm para pisos altos. Las
vigas secundarias se toman de 40cm x 60 cm. Las cargas aplicadas permanentes y viva se
mantienen igual que en los modelos anteriores. Realizando el analisis Pushover se obtuvo la
siguiente curva de capacidad, los siguientes desplazamientos objetivos calculados, y los valores
de desplazamiento del punto de control para los pasos correspondientes del programa.
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Figura 6- 15 Curva capacidad estructura 20 pisos en H.A.
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Tabla 6- 5 Andlisis de desempefio edificio H.A 20 pisos

DESPLAZAMIENTOS INELASTICOS PUNTO
CONTROL FEMA 273
W ESTRUCTURA= 33031 t.
T ESTRUCTURA= 2.19 s.

Te= 2.429 s.
PUNTO DESEMPENO
Vy= 3043.3 t.

Dy=  24.24 cm.
m=ke= 125.55 t/cm.
PUNTO RANGO ELASTICO
Vv 608.3 t.
D= 3.94 cm.
m=ki= 154.39 t/cm.
PUNTO FIN RANGO PLASTICO

V= 3152.1t.
D= 105.9 cm.
m= aKe= 1.33 t/cm.
a= 0.0106
CALCULOR
Cm= 1
NEC11 R=  2.149
NEC11 C3= 1.0054
Co= 1.5
Ci1= 1
C2= 1
SISMO DE 10% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa= 0.297 g
NEC 11 6t=  0.656 m.
SISMO DE 2% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa= 0.446 g
NEC 11 6t= 0.989 m.

178



Figura 6- 16 Corte basal — desplazamiento estructura 20 pisos en H.A

-
g PUSHOVER CURV

File

S5tep Displacement

Base Force

6 30
7 33
g 38
9 42
10 44
11 43
1z 46
13 46
14 46
15 47
16 43
17 56
13 67
15 dd
20 103
21 106
2z 101

L6484
L9543
L4398
L1989
. 8630
L6488
L1543
.3136
. 95598
L7183
.33534
. 3699
L8227
L9718
. 7136
. 6982
L0830

3144,
3154,
3161.
3164,
3165.
3165.
3165.
3165.
3165.
3165.
3165.
3163.
3158.
3144,
3129,
3127.
3104.

9673
9871
3774
0669
03335
2230
2671
2764
2722
2471
12946
7431
3411
6995
6660
3018
6719

Se procede a observar el desempefio de los porticos mas criticos cerca a los desplazamientos

requeridos, es decir en el paso nimero 18 y el paso 20 para los sismos BSE1l y BSE2

correspondientemente.
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Figura 6- 17 Desempefio rotulas paso 18.

Se observa que la estructura cumple con el requisito de desempefio de seguridad de vida para el
sismo BSE 1, existen12 pisos en los cuales las rotulas en vigas se comportan dentro del rango de

desempefio esperado de seguridad de vida, las condiciones asumidas generan rotulas en
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columnas las cuales se desempefian de manera correcta pero se recomendaria que no se formen

rotulas en dichos lugares.

E==r=n )

o_ﬂ Elevation View - 5 Deformed Shape (PUSHX - Step 20)
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!
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Figura 6- 18 Desempefio rotulas paso 20.

Para el sismo BSE2 se puede observar que la estructura todavia mantiene un desempefio de
seguridad de vida para las rotulas formadas en vigas en todos los pisos, con 103.7 cm de
desplazamiento, valor muy cercano al valor del desplazamiento objetivo de 99 cm, se debe

mencionar que para el paso 22 analizado por el programa ya existe el colapso de un nimero
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significativo de vigas por lo que la estructura en el paso 20 esta muy cerca al limite de
prevencion de colapso el cual no se presenta en un rango de desplazamientos alto.

De esta manera se puede concluir que esta estructura, la cual mantiene la misma planta, se ve
beneficiada por una mayor esbeltez dada por un factor de forma igual a 1.85 lo cual le permite
tener mayores desplazamientos dentro del desempefio esperado, en especial comparado con el
factor de forma inicial de 1.11.

Teniendo esto en cuenta se procede a tomar la opcion de implementar juntas de construccion de
manera que para dos estructuras separadas el factor de forma aumente. Se analiza la planta del

edificio actual en primera instancia.

d B s B &= b
= # & = t =l
B . . H B o
B i £ £ i &l

o - =2 B L |

Figura 6- 19 Configuracion en planta.

Se analiza la opcion menos costosa y que no afectaria mayormente a la configuracién en planta
la cual seria implementar una junta a lo largo del eje “D” generando asi dos estructuras. Se
procede a modelar la estructura correspondiente a la parte izquierda de 3 x 4 paneles la cual tiene
en su lado mas ancho un factor de forma de 1.39 lo cual significa una pequefia mejora
comparado con el factor inicial de 1.1. Es importante sefialar que a inclusion de un mayor
numero de juntas de construccion requeriria necesariamente un redisefio arquitectonico en el cual
se reduciran las luces de las vigas y la ubicacion de las columnas para mantener las dimensiones
en planta adecuadas lo cual ademas de aumentar el costo resulta poco practico y saldria de la

planta tipo asumida para esta disertacion.
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De igual manera se procede a modelar el edificio con las mismas condiciones de carga, con un
valor de f’c = 280 kg/cm?, en esta ocasion se utilizan columnas de 100 cm x 110 cm y de 100 cm
x 90 cm. Se utilizan vigas de 50 cm x70 cm, de 50 cm x 65 cm, y vigas secundarias 40 cm x 50
cm. Realizando el analisis Pushover se obtuvo la siguiente curva de capacidad y los siguientes

desplazamientos objetivos calculados.
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Figura 6- 20 Curva capacidad estructura en H.A., 3x4 paneles.
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Tabla 6- 6 Andlisis desempefio edificio H.A planta 4x3 paneles.

DESPLAZAMIENTOS INELASTICOS PUNTO
CONTROL FEMA 273

W ESTRUCTURA= 9717.8 t.
T ESTRUCTURA= 1.94 s.
Te= 2747 s.
PUNTO DESEMPENO
Vy= 688.15 t.
Dy=  24.34 cm.
m=ke=  28.27 t/cm.
PUNTO RANGO ELASTICO
V= 244724 t.
D= 4.31 cm.
m=ki=  56.67 t/cm.
PUNTO FIN RANGO PLASTICO
V= 930.88 t.
D= 63.05 cm.
m= aKe= 6.27 t/cm.
o= 0.2218
CALCULOR
Cm= 1
NEC11 R= 2.325
NEC11 C3= 1.1232
Co= 1.5
Cl= 1
C2= 1
SISMO DE 10% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa= 0.247 g
NEC 11 ot= 0.78 m.
SISMO DE 2% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa= 037 g
NEC 11 6t= 1.272 m.

Se puede observar que la estructura presenta un colapso de las articulaciones plasticas mucho
antes de llegar a los valores de desplazamiento solicitados por el codigo FEMA 273. Es por esta
razon que se deja abierto como tema de investigaciones futuras la influencia de la relaciéon de
aspecto y la redundancia de los elementos estructurales en las estructuras de pérticos especiales
resistentes a momento en hormigén armado, con el objetivo de cumplir con los requerimientos

de un disefio por desempefio. Para esta disertacion, después de todos los modelos analizados no
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se puede recomendar el uso de este tipo de estructuras en hormigon armado para las propiedades

del edificio en analisis.

6.1.1 interpretacion de los resultados obtenidos.

Con los resultados de los modelos analizados se puede definir que el desempefio de las
estructuras de porticos especiales resistentes a momento en hormigén armado esta relacionado
con la relacion de aspecto de la estructura de manera que mientras mayor sea esta relacion los
desplazamientos del punto de control podran ser mayores. Esto se puede notar analizando los
valores de los puntos en el fin del rango plastico de las estructuras analizadas y de la estructura
con la implementacion de una junta de construccion, la cual a pesar de tener secciones
significativamente mayores a las analizadas en casos anteriores pudo alcanzar un desplazamiento
mayor que en todos los casos analizados.

Es importante notar que mientras que la Ultima estructura analizada no alcanz6 un
desplazamiento mucho mayor, su punto de desempefio fue relativamente bajo, esto se debe a que
se redujo el nimero de elementos estructurales los cuales resisten las cargas laterales sismicas, es
por eso que otro factor importante a ser considerado es la redundancia de elementos estructurales
en este tipo de porticos. Posteriormente se compara el desempefio de este pértico con los
desempefios obtenidos al utilizar diferentes configuraciones de materiales.
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6.2. Analisis estatico no lineal pushover de la estructura modelada en acero estructural.

Se procede a realizar el andlisis estatico no lineal (PUSHOVER) de la estructura de acero
soldado siguiendo el procedimiento indicado, en el programa ETABS. Se obtienen los siguientes

resultados siguiendo el procedimiento detallado al inicio del capitulo.
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Figura 6- 21 Curva capacidad estructura acero estructural.

La curva de capacidad muestra el punto de desempefio de la estructura. De esta curva se obtienen
los datos con los cuales se procede a calcular el desplazamiento requerido por el nudo de control

de acuerdo al procedimiento explicado al inicio del capitulo.
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Tabla 6- 7 Analisis desempefio de edificio en acero estructural.

DESPLAZAMIENTOS INELASTICOS PUNTO

CONTROL FEMA 273
W ESTRUCTURA= 8189 t.
T ESTRUCTURA= 1.54 s.
Te= 1.583s.
PUNTO DESEMPENO
Vy= 1478.7 t.
Dy=  20.75 cm.
m=ke=  71.26 t/cm.
PUNTO RANGO ELASTICO
V= 483.87 t.
D= 6.43 cm.
m=ki=  75.25 t/cm.
PUNTO FIN RANGO PLASTICO
V= 2516.1t.
D= 100.03 cm.
m=aKe=  13.09 t/cm.
o= 0.1836
CALCULOR
Cm= 1
NEC11 R=  2.086
NEC11 C3= 1.1313
Co= 1.5
Cl= 1
C2= 1
SISMO DE 10% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa=  0.565¢g
NEC 11 6t= 0.597 m.
SISMO DE 2% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa= 0.847 g
NEC 11 6t= 0.885 m.

Se observa que de acuerdo a las caracteristicas del edificio el punto de control se debe desplazar
una distancia de 59.7 cm para el sismo BSE 1 y una distancia de 88.5 cm para el sismo BSE 2.
Se obtiene la tabla del programa ETABS para observar en que paso de andlisis el edificio se
encuentra con un desplazamiento del punto de control cercano al requerido y se analiza en cada

portico el desempefio de los nudos, presentando el portico en condiciones de mas exigencia.
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PUSHOVER CURVE

File
5tep Displacement Base Force
0 -0.0023 0.0000
1 9.9978 738.3077
2 15.8451 13593.3864
3 28.9203 1845.3606
4 358.9604 2038.2485
5 49,3332 2163.6294
6 60.1068 2264.6025
7 70.6657 2349.3335
8 81.2882 2416.8987
9 94.0329 24B84.4673
10 99,9999 2516.0625

Figura 6- 22 Corte basal — desplazamiento, estructura acero.

Se puede observar que en el paso de analisis nimero 6 la estructura debe cumplir los

requerimientos de desempefio de seguridad de vida y en el paso nimero 9 los requerimientos de

prevencion del colapso. Se presentan los porticos mas criticos para los pasos mencionados.
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Figura 6- 23 Desempefio rétulas paso 6.

Como se puede observar en el portico del eje 5, el cual es el mas critico de las solicitaciones en
las direcciones “x” y “y”, la mayoria de las rotulas plasticas que se han formado en los pisos 2 al
9, Unicamente en vigas, trabajan en el rango de desempefio de ocupacién inmediata. Superando

el requerimiento de seguridad de vida que se esperaba para el sismo BSE 1 de 10% de

probabilidad de ocurrencia en 50 afios.
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iﬂ. Elevation View - 5 Deformed Shape (PUSHX - Step 9)
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Figura 6- 24 Desempeiio rétulas paso 9.

Se puede observar en el pértico del eje 5, el cual es el méas critico de las solicitaciones en las
direcciones “x” y “y”, la mayoria de las rotulas plasticas que se han formado en los pisos 4 al 6,
Unicamente en vigas, trabajan en el rango de desempefio de ocupacion inmediata, de igual
manera se observa un numero significativo de rotulas en vigas trabajando dentro del nivel de

desemperio de seguridad de vida. Superando el requerimiento del colapso que se esperaba para el
sismo BSE 2 de 2% de probabilidad de ocurrencia en 50 afos.
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6.2.1. Interpretacion de los resultados obtenidos.

Del analisis realizado se puede observar una gran ventaja de la utilizacion de acero estructural en
los porticos especiales resistentes a momento ya que sin ser necesaria ninguna modificacion en
los elementos de la estructura esta presentd un desempefio adecuado bajo las solicitaciones del
objetivo bésico de seguridad establecido por la norma FEMA 273. Cabe mencionar que en el
disefio lineal de la estructura en acero soldado fue el control de las derivas el cual impuso los
tamafos de las secciones de las columnas, generando que, al estar sobredimensionadas por
resistencia para las combinaciones de carga del andlisis lineal, la estructura tenga un desempefio

adecuado para las condiciones del analisis estatico no lineal.

6.3. Andlisis estatico no lineal pushover de la estructura modelada en hormigén simple y
acero estructural.

Se procede a realizar el andlisis estatico no lineal (PUSHOVER) de la estructura de acero
soldado siguiendo el procedimiento indicado, en el programa ETABS. Se obtienen los siguientes
resultados siguiendo el procedimiento detallado al inicio del capitulo.

File
w102 Displacement i )
2007 Static Nonlinear Case PUSH= -
270 75 Plat Type
2.40 _5 * Resultant Base Shear vs Monitored Displacement
= =
210 = _% " Capacity Spectrum Calar
1.80 = =
1.50 - =
£ E Seismic Coefficient Ca 0.4
1.20 = m
= Seismic Coefficient Cw 0.4
0.90
0.60 _5 I~ coer I
0.30 —; Damping Ratios
- D | | | | |
L 120 24 3B 48 B0 Y2 84 96 108
Cursar Location (102,57, 264055 o _ ! Bl
[ ariable D'amping]
Performance Paint [V.0) [1597.527 . 20.404 ] = Calar
Perfarmance Paoint [Sa,5d) [0.232.14.773] | | | |
Performance Pairt [T eff Beff] [1.592, 0.068)
Additional Mates for Printed Output Inherent + Additional D amping 0.05
Stuctural Behaviar Type
| ' ol ' .
Overide Axiz Labels/Hange. .. | Reset Default Colors |
| Dizplay I Done

Figura 6- 25 Curva capacidad edificio mixto.
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La curva de capacidad muestra el punto de desempefio de la estructura. De esta curva se
obtienen los datos con los cuales se procede a calcular el desplazamiento requerido por el nudo

de control de acuerdo al procedimiento explicado al inicio del capitulo.

Tabla 6- 8 Andlisis de desempefio de edificio mixto.

DESPLAZAMIENTOS INELASTICOS PUNTO
CONTROL FEMA 273
W ESTRUCTURA= 8252.5 t.
T ESTRUCTURA= 1.55s.

Te= 1.607 s.
PUNTO DESEMPENO
Vy= 1597.5 t.
Dy= 20.404 cm.
m=ke=  78.29
PUNTO RANGO ELASTICO
V= 649.77 t.
D= 7.72 cm.
m=ki=  84.17
PUNTO FIN RANGO PLASTICO
V= 26406 t.
D= 102.97 cm.
m=oaKe=  12.63
o= 0.1613
CALCULOR
Cm= 1
NEC11 R=  1.901
NEC11 C3= 1.0859
Co= 1.5
Ci= 1
C2= 1
SISMO DE 10% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa=  0.552 ¢
NEC 11 6t= 0.577 m.
SISMO DE 2% EN 50 ANOS
NEC 11 Sa= 0.828 g
NEC 11 Ot= 0.86 m.

Se observa que de acuerdo a las caracteristicas del edificio el punto de control se debe desplazar
una distancia de 57.7 cm para el sismo BSE 1 y una distancia de 86 cm para el sismo BSE 2. Se
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obtiene la tabla del programa ETABS para observar en que paso de analisis el edificio se

encuentra con un desplazamiento del punto de control cercano al requerido y se analiza en cada

portico el desempefio de los nudos, presentando el portico en condiciones de mas exigencia.

PUSHOVER CURVE

File

Step Displacement Basze Force
0 -0.0022 0.0000

1 15.5500 1307.4537

2 16.925849 1423.4568

3 26.0102 1878.4117

4 40,7313 2164,2632

5 56.7663 2336.0425

6 73.6836 2464.7703

7 96.5199 2602.2913

g 103.1487 2642.0740

9 103.1481 2620.6643

10 103.4663 2622.6650
11 103.4579 2587.8818
12 103.81146 25%93.3560
13 103.8132 2519.3064
14 103.7230 2507.4497

Figura 6- 26 Corte basal — desplazamiento estructura mixta.

Se puede observar que en el paso de andlisis nimero 6 la estructura debe cumplir los

requerimientos de desempefio de seguridad de vida y en el paso numero 7 los requerimientos de

prevencion del colapso. Se presentan los pdrticos mas criticos para los pasos mencionados.
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O!H. Elevation View - 4 Deformed Shape (PUSHX - Step 6)
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Figura 6- 27 Desempefio rétulas paso 6.

Como se puede observar en el portico del eje 4, el cual es el mas critico de las solicitaciones en

las direcciones “x” y “y”, la mayoria de las rétulas plésticas que se han formado en los pisos 2 al
12, unicamente en vigas, trabajan en el rango de desempefio de ocupacion inmediata. Superando

el requerimiento de seguridad de vida que se esperaba para el sismo BSE 1 de 10% de

probabilidad de ocurrencia en 50 afios.
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iﬂ. Elevation View - 4 Deformed Shape (PUSHX - Step 7)
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Figura 6- 28 Desempeiio rétulas paso 7.

Se puede observar en el pértico del eje 5, el cual es el méas critico de las solicitaciones en las
direcciones “x” y “y”, la mayoria de las rotulas plasticas que se han formado en los pisos 4 al 8,
Unicamente en vigas, trabajan en el rango de desempefio de ocupacion inmediata, de igual
manera se observa un namero significativo de rétulas en vigas trabajando dentro del nivel de

desemperio de seguridad de vida. Superando el requerimiento del colapso que se esperaba para el

sismo BSE 2 de 2% de probabilidad de ocurrencia en 50 afios.
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6.3.1. Interpretacion de los resultados obtenidos.

Del anélisis realizado se puede observar una gran ventaja de la utilizacion de acero estructural
combinado con hormigén simple para el relleno de columnas en los porticos especiales
resistentes a momento ya que sin ser necesaria ninguna modificacion en los elementos de la
estructura esta presentd un desempefio adecuado bajo las solicitaciones del objetivo basico de
seguridad establecido por la norma FEMA 273. Cabe mencionar que en el disefio lineal de la
estructura fue el control de las derivas el cual impuso los tamafios de las columnas, generando
que, al estar sobredimensionadas por resistencia para las combinaciones de carga del analisis
lineal, la estructura tenga un desempefio adecuado para las condiciones del analisis estatico no

lineal.
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CAPITULO 7: ANALISIS ECONOMICO

7.1 Andlisis econdémico de la estructura en hormigon armado.

A continuacion se procede a indicar el APU de cada rubro que se utilizara en la construccion

del edificio de hormigdén armado.

7.1.1 Analisis de precios unitarios.

Tabla 7- 1 Acero de Refuerzo

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
RUBRO: ACERO DE REFUERZO UNIDAD: KG
ITEM 164 RENDIMIENTO: 150.00
CODIGO 500069 - EO1
DETALLE
EQUIPOS Y MAQUINARIA
cob DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C - HORA REND. COSsTO
1 HERRAMIENTA MENOR 1.00 0.063 0.063 0.053 -
26 CIZALLA 1.00 0.144 0.144 0.053 0.01
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 1.00 0.100 0.100 0.053 0.01
SUBTOTAL M 0.02
MANO DE OBRA
cob DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD JORNAL/HR C - HORA REND. COSsTO
2 AYUDANTE -E2 1.00 2.812 2.812 0.053 0.15
3 ALBARNIL - D2 1.00 2.848 2.848 0.053 0.15
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 0.10 3.063 0.306 0.053 0.02
SUBTOTAL N 0.32
MATERIALES
cob DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C. UNIT. COsTO
4 ALAMBRE GALVANIZADO # 18 KG 0.05 2.010 0.10
16 ACERO CORRUGADO FY= 4200 KG/CM2 KG 1.02 1.150 117
SUBTOTAL O 1.270
TRANSPORTE
cobD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[suBTOTAL P -
TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 1.61
INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -
OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -
COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 1.61
VALOR OFERTADO $ 1.61
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 2 APU hormigon en columnas

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
RUBRO: HORMIGON f'¢=210 kg/cm2 EN COLUMNAS UNIDAD: M3
ITEM 176 RENDIMIENTO: 3.70
CODIGO 502320 - E13
DETALLE
EQUIPOS Y MAQUINARIA
coD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C-HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 5.00 0.063 0.315 2.162 0.68
3 CONCRETERA 1 SACO 050 2570 1.285 2.162 2.78
4 VIBRADOR A COMBUSTIBLE 0.50 2.000 1.000 2.162 216
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 5.00 0.100 0.500 2.162 1.08
SUBTOTAL M 6.70
MANO DE OBRA
CcoD DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD _ JORNAL/HR C-HORA REND. COSTO
1 PEON-E2 10.00 2.812 28.120 2.162 60.80
3 ALBARIL - D2 5.00 2.848 14.240 2.162 30.79
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 1.00 3.063 3.063 2.162 6.62
SUBTOTALN 98.21
MATERIALES
coD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C.UNIT. COSTO
3 CLAVOS2A4" KG 0.35 1.500 0.53
4 ALAMBRE GALVANIZADO # 18 KG 0.15 2.010 0.30
8 CEMENTO sc 721 7.020 50.61
10 ARENA M3 0.55 9.000 495
11 AGUA POTABLE M3 0.32 0.440 0.14
142 TRIPLEX 15 MM TIPO B M2 2.85 10.950 31.21
215 ALFAJIA EUCALIPTO 7 * 7 CM RUSTICA u 450 3.630 16.34
322 RIPIO M3 0.95 9.000 8.55
SUBTOTAL O 112.630
TRANSPORTE
CcoD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[susToTALP -
TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 217.54
INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -
OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -
COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 217.54
VALOR OFERTADO $ 217.54
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 3 APU hormigdn en vigas

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

RUBRO: HORMIGON f¢=210 kg/cm2 EN VIGAS DE ENTREPISO UNIDAD: M3
ITEM 178 RENDIMIENTO: 4.30
CODIGO 502322 - E15

DETALLE

EQUIPOS Y MAQUINARIA

CoD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C-HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 5.00 0.063 0.315 1.860 0.59
3 CONCRETERA 1 SACO 0.50 2.570 1.285 1.860 2.39
4 VIBRADOR A COMBUSTIBLE 0.50 2.000 1.000 1.860 1.86
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 5.00 0.100 0.500 1.860 0.93
SUBTOTAL M 5.77

MANO DE OBRA

cop DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD  JORNALHR  C-HORA REND. COSTO
1 PEON-E2 10.00 2812 28.120 1.860 52.30
3 ALBARIL - D2 5.00 2.848 14240 1.860 26.49
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 1.00 3.063 3.063 1.860 5.70
SUBTOTAL N 84.49
MATERIALES

cop DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C. UNIT. COSTO
3 CLAVOS2A4" KG 045 1.500 0.68
4 ALAMBRE GALVANIZADO # 18 KG 035 2010 0.70
8 CEMENTO sc 7.21 7.020 50.61
10 ARENA M3 0.55 9.000 4.95
11 AGUA POTABLE M3 032 0.440 014
142 TRPLEX 15 MM TIPO B M2 2.95 10.950 32.30
169 PINGO EUCALIPTO D= 10 CM M 385 0.900 347
215 ALFAJIA EUCALIPTO 7 * 7 CM RUSTICA u 4.25 3.630 15.43
322 RPIO M3 0.95 9.000 8.55
SUBTOTAL O 116.830

TRANSPORTE
cop DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[susToTAL P -

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 207.09

INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -

OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -

COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 207.09

VALOR OFERTADO $ 207.09
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 4 APU hormigdn en losa alivianada

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
RUBRO: HORMIGON f'¢=210 kg/cm2 EN LOSAS ALIVIANADAS UNIDAD: M3
ITEM 180 RENDIMIENTO: 5.00
CODIGO 502324 - E17
DETALLE
EQUIPOS Y MAQUINARIA
COD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C -HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 5.00 0.063 0.315 1.600 0.50
3 CONCRETERA 1 SACO 0.50 2570 1.285 1.600 2.06
4 VIBRADOR A COMBUSTIBLE 0.50 2.000 1.000 1.600 1.60
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 5.00 0.100 0.500 1.600 0.80
SUBTOTAL M 4.96
MANO DE OBRA
COD DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD  JORNAL/HR C-HORA REND. COSTO
1 PEON-E2 10.00 2.812 28.120 1.600 44.99
3 ALBANIL - D2 5.00 2.848 14.240 1.600 22.78
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 1.00 3.063 3.063 1.600 4.90
SUBTOTAL N 72.67
MATERIALES
COD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C.UNIT. COSTO
3 CLAVOS2A 4" KG 0.20 1.500 0.30
8 CEMENTO sC 721 7.020 50.61
10 ARENA M3 0.55 9.000 4.95
11 AGUA POTABLE M3 0.32 0.440 0.14
142 TRIPLEX 15 MM TIPO B M2 2.15 10.950 2354
159 TABLA DE MONTE 20 CM u 155 1.800 2.79
169 PINGO EUCALIPTO D=10 CM M 12.00 0.900 10.80
196 RIEL DE EUCALIPTO (L=2,40M 3*12CM) u 3.50 1.600 5.60
322 RIPIO M3 0.95 9.000 8.55
SUBTOTAL O 107.280
TRANSPORTE
COD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[suToTALP -
TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 184.91
INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -
OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -
COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 184.91
VALOR OFERTADO $ 184.91
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 5 APU bloque alivianado

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

RUBRO: BLOQUE ALIVIANADO DE 15 PARA LOSA UNIDAD:
ITEM 183 RENDIMIENTO: 150.00
CODIGO 502283 - E20
DETALLE
EQUIPOS Y MAQUINARIA
CcoD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C-HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 1.00 0.063 0.063 0.053 -
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 1.00 0.100 0.100 0.053 0.01
SUBTOTAL M 0.01
MANO DE OBRA
CcoD DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD  JORNAL/HR C -HORA REND. COSTO
1 PEON-E2 2.00 2.812 5.624 0.053 0.30
3 ALBANIL - D2 1.50 2.848 4272 0.053 0.23
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 0.10 3.063 0.306 0.053 0.02
SUBTOTAL N 0.55
MATERIALES
CcoD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C.UNIT. COSTO
921 BLOQUE VIBRADO 0.15 M U 1.10 0.320 0.35
SUBTOTAL O 0.350
TRANSPORTE
CcoD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[susToTALP -
TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 0.91
INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -
OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -
COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 0.91
VALOR OFERTADO $ 0.91
FIRMA OFERENTE
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7.1.2 Caélculo de volimenes y presupuesto

Tabla 7- 6 Presupuesto Edificio de Hormigdn

LOSA ALIVIANADA ESPESOR 20CM

LARGO ANCHo | AREATOTAL VOL[L>J|IEVI = | precio PRECIO FINAL
2 NITARI
DELOSAS M* | |, v | U o)
35 28 11760 1117.2 184.91 206581.45
SUBTOTAL 1 206581.45
CANTIDAD DE BLOQUES
AREA TOTAL | TOTAL PRECIO
PRECIO FINAL
DE LOSAS M? | UNIDADES | UNITARIO clo
11760 103488 0.91 94174.08
SUBTOTAL 2 94174.08
ACERO EN LOSA
PRECIO
PRECIO FINAL
DIAMETRO |KG/M? TOTAL (KG) | UNITARIO clo
$12 503 59211.13 1.61 95329.92
SUBTOTAL 3 95329.92
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ACERO EN COLUMNAS

PRECIO
PISOS DIAMETRO |ML TOTAL (KG) [ UNITARIO PRECIO FINAL
1ALG6 $32 16329.60| 103088.76 1.61 165972.91
7al12 $25 11664.00 44906.40 1.61 72299.30
ESTRIBOS [¢12 43416.00 38553.41 1.61 62070.99
SUBTOTAL 4 300343.20
HORMIGON EN COLUMNAS
VOLUMEN DE PRECIO
PISOS COLUMNA | LONGITUD HORMIGON UNITARIO PRECIO FINAL
1ALG6 105x105 3,24 642.98 217.54 139873.43
7AL9 95x95 3,24 526.34 217.54 114499.57
SUBTOTAL 5 254373.00
ACERO EN VIGAS
PRECIO
PISOS VIGA DIAMETRO |ML TOTAL (KG) [ UNITARIO PRECIO FINAL
1AL3 45x75 20925 41160.00f 158466.00 1.61 255130.26
1AL3 ESTRIBOS |¢10 25725.00 15872.33 1.61 25554.44
7AL9 40x65 1625 16464.00 63386.40 1.61 102052.10
7AL9 ESTRIBOS (410 12862.50 7936.16 1.61 12777.22
10 AL 12 40X65 1025 10290.00 39616.50 1.61 63782.57
10 AL 12 ESTRIBOS (410 12862.50 7936.16 1.61 12777.22
Vigas Secundarias
1AL6 40x65 6422 5040 15039.36 1.61 24213.37
1ALG6 ESTRIBOS |10 2520.00 1554.84 1.61 2503.29
7 AL 12 40x60 7422 5880 17545.92 1.61 28248.93
7 AL 12 ESTRIBOS (410 2520.00 1554.84 1.61 2503.29
SUBTOTAL 6 529542.70
HORMIGON EN VIGAS
VOLUMEN DE PRECIO
PISOS VIGA LONGITUD HORMIGON UNITARIO PRECIO FINAL
1AL3 45x75 1029 347.29 217.54 75548.92
4 AL 6 45X70 1029 324.14 217.54 70512.33
7AL9 40X65 1029 267.54 217.54 58200.65
10 AL 12 40X65 1029 267.54 217.54 58200.65
1AL6 40X65 840 218.40 217.54 47510.74
7AL 12 40X60 840 201.60 217.54 43856.06
SUBTOTAL 7 353829.35
COSTO TOTAL DEL EDIFICIO |$ 1,834,173.71
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7.2 Analisis econémico de la estructura en acero estructural.

7.2.1  Anadlisis de precios unitarios

Tabla 7- 7 APU Estructura de Acero estructural

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

RUBRO: ESTRUCTURA DE ACERO A36 (COLUMNAS, VIGAS, REFUERZOS) UNIDAD: KG
ITEM 165 RENDIMIENTO: 70.00
CODIGO 500905 - EO02

DETALLE

EQUIPOS Y MAQUINARIA

cob DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C-HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 2.00 0.063 0.126 0.114 0.01

| 2 ANDAMIOSMETALICOS 2.00 0.120 0.240 0114________0.03]
6 SOLDADORA ELECTRICA 300 0.30 1.000 0.300 0.114 0.03
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 2.00 0.100 0.200 0.114 0.02
24 EQUIPO DE TRABAJOS EN ALTURA 2.00 0.078 0.156 0.114 0.02
37 AMOLADORA 0.50 1.100 0.550 0.114 0.06
SUBTOTAL M 0.17

MANO DE OBRA

cop DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD __JORNALHR ___ C-HORA REND. cosTo
2 AYUDANTE - E2 2.00 2812 5624 0.020 011
19 MAESTRO SOLDADOR ESPECIALIZADO - C1 1.00 3.049 3.049 0.020 0.06
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 010 3.063 0.306 0020 001
SUBTOTAL N 018
MATERIALES
cop DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C.UNIT. cosTo
65 ANTICORROSNO GAL 002 15.760 024
67 THINNER GAL 002 7.900 012
352 ELECTRODOS 60:11 ( 28 UNIDADES) KG 0.02 2700 0.04
381 PERFIL METALICO (C/G) KG 101 1.200 121
SUBTOTAL O 1.610
TRANSPORTE
cop DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA cosTo
[susTOTAL P -

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 1.96

INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -

OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -

COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 1.96

VALOR OFERTADO $ 1.96
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 8 APU malla electrosoldada

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

RUBRO: MALLA ELECTROSOLDADA 6x15x15 UNIDAD:
ITEM 169 RENDIMIENTO: 90.00
CODIGO 502285 - EO06
DETALLE
EQUIPOS Y MAQUINARIA
COD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C - HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 2.00 0.063 0.126 0.089 0.01
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 1.00 0.100 0.100 0.089 0.01
SUBTOTAL M 0.02
MANO DE OBRA
COD DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD  JORNAL/HR C - HORA REND. COSTO
2 AYUDANTE - E2 1.00 2.812 2.812 0.089 0.25
3 ALBARNIL - D2 1.00 2.848 2.848 0.089 0.25
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 0.10 3.063 0.306 0.089 0.03
SUBTOTAL N 0.53
MATERIALES
COD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C. UNIT. COSTO
4 ALAMBRE GALVANIZADO # 18 KG 0.05 2.010 0.10
310 MALLA ELECTROSOLDADA 6:15 M2 1.10 3.730 4.10
SUBTOTAL O 4.200
TRANSPORTE
COD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[susToTALP ]
TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+0+P) $ 4.75
INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -
OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -
COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 4.75
VALOR OFERTADO $ 4.75
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 9 APU deck metalico

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
RUBRO: PLACA COLABORANTE DE ACERO e=0.65 MM UNIDAD: M2
ITEM 170 RENDIMIENTO: 25.00
CODIGO 500960 - EO7
DETALLE
EQUIPOS Y MAQUINARIA
COoD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C-HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 1.00 0.063 0.063 0.320 0.02
2 ANDAMIOS METALICOS 1.00 0.120 0.120 0.320 0.04
37 AMOLADORA 0.40 1.100 0.440 0.320 0.14
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 1.00 0.100 0.100 0.320 0.03
SUBTOTAL M 0.23
MANO DE OBRA
COoD DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD  JORNAL/HR C-HORA REND. COSTO
2 AYUDANTE -E2 2.00 2.812 5.624 0.320 1.80
21 MAESTRO DEMAS RAMAS - C1 1.00 3.049 3.049 0.320 0.98
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 0.10 3.063 0.306 0.320 0.10
SUBTOTAL N 2.88
MATERIALES
COoD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C.UNIT. COSTO
159 TABLA DE MONTE 20 CM U 0.08 1.800 0.14
225 PINGOS D=8 CM M 0.38 0.900 0.34
1156 PLACA H.G. TIPO NOVALOSA 0.65 MM INC. ACCESORIOS M2 1.05 11.380 11.95
SUBTOTAL O 12.430
TRANSPORTE
COoD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[susToTAL P -
TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 15.54
INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -
OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -
COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 15.54
VALOR OFERTADO $ 15.54
FIRMA OFERENTE
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Tabla 7- 10 APU hormigon en losa sobre deck

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

RUBRO: HORMIGON f'c=210 kg/cm2 EN LOSAS SOBRE DECK UNIDAD: M3
ITEM 179 RENDIMIENTO: 5.20
CODIGO 502323 - EI16

DETALLE

EQUIPOS Y MAQUINARIA

COoD DESCRIPCION CANTIDAD TARIFA C -HORA REND. COSTO
1 HERRAMIENTA MENOR 5.00 0.063 0.315 1.538 0.48
3 CONCRETERA 1 SACO 0.50 2570 1.285 1.538 1.98
4 VIBRADOR A COMBUSTIBLE 0.50 2.000 1.000 1.538 1.54
10 EQUIPO DE PROTECCION INDUSTRIAL 5.00 0.100 0.500 1.538 0.77
SUBTOTAL M 4.77

MANO DE OBRA

COD DESCRIPCION (CATEG) CANTIDAD _ JORNAL/HR C-HORA REND. COSTO
1 PEON - E2 10.00 2.812 28.120 1538 43.25
3 ALBANIL - D2 5.00 2.848 14.240 1538 21.90
22 INSPECTOR DE OBRA - B3 1.00 3.063 3.063 1538 471
SUBTOTAL N 69.86

MATERIALES

CoD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD C.UNIT. COSTO
3 CLAVOS2A4" KG 0.20 1.500 0.30
8 CEMENTO sC 7.21 7.020 50.61
10 ARENA M3 0.55 9.000 4.95
11 AGUA POTABLE M3 0.32 0.440 0.14
142 TRIPLEX 15 MM TIPO B M2 215 10.950 23.54
159 TABLA DE MONTE 20 CM u 1.55 1.800 2.79
169 PINGO EUCALIPTO D=10 CM M 12.00 0.900 10.80
196 RIEL DE EUCALIPTO (L=2,40M 3*12CM) u 3.50 1.600 5.60
322 RIPIO M3 0.95 9.000 8.55
SUBTOTAL O 107.280

TRANSPORTE
COD DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD TARIFA COSTO
[susToTALP -

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P) $ 181.91

INDIRECTOS Y UTILIDADES 0.00%| $ -

OTROS INDIRECTOS 0.00%| $ -

COSTO TOTAL DEL RUBRO $ 181.91

VALOR OFERTADO $ 181.91
FIRMA OFERENTE
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7.2.2  Calculo de voliumenes y presupuesto analisis lineal y analisis estatico no
lineal.
Tabla 7- 11 Presupuesto edificio Acero estuctural
COSTO VIGAS PRINCIPALES DE ACERO ESTRUCTURAL
PESO
METROS | PESO TOTAL | PRECIO | PRECIO
PISOS SECCION ifj;? VOLUMEN /M LINEALES KG UNITARIO TOTAL
1AL3 550/300/8/20 7850 0.0104 1029 84007.56 1.96] $ 164,654.82
4AL6 550/300/8/18 7850 0.0098 1029 79160.97 1.96] $ 155,155.50
7AL9 500/250/8/18 7850 0.0085 1029 68660.03 1.96] $134,573.65
10 AL 12 450/250/6/16 7850 0.0067 1029 54120.26 1.96] $106,075.70
SUBTOTAL 1 $ 560,459.67
COSTO COLUMNAS ACERO ESTRUCTURAL
PESO
METROS PESO TOTAL PRECIO PRECIO
ACER
PISOS SECCION KCG/M? VOLUMEN/M| | |NEALES KG UNITARIO|  TOTAL
1AL 3 650/750/38 7850 0.0751 291.6 171990.81 1.96] $337,101.99
4 AL 6 650/750/38 7850 0.0751 291.6 171990.81 1.96] $337,101.99
7AL9 650/750/38 7850 0.0751 291.6 171990.81 1.96] $337,101.99
10 AL 12 650/750/38 7850 0.0751 291.6 171990.81 1.96] $337,101.99
SUBTOTAL 2 $ 1,348,407.97
COSTO VIGAS SECUNDARIAS DE ACERO ESTRUCTURAL
PESO
METROS | PESO TOTAL | PRECIO | PRECIO
ACER
PISOS SECCION KCG/M? VOLUMEN/M| | |NEALES KG UNITARIO|  TOTAL
1AL 3 300/120/10/6 7850 0.0037 2184 63777.17 1.96] $125,003.25
SUBTOTAL 3 $ 125,003.25
COSTO CONECTORES DE CORTANTE
PESO
PESO TOTAL | PRECIO | PRECIO
ACERO
PISOS | LONGITUD (m) \CERC VOLUMEN /M| CANTIDAD KG UNITARIO | TOTAL
1AL 12 0.13 7850 0.0003 10080 24858.85 1.61]  $40,022.75
SUBTOTAL 4 $ 40,022.75
HORMIGON EN DECK METALICO, MALLA ELECTROSOLDADA
METROS METROS PRECIO PRECIO
PISOS CUADRADOS |CUBICOS _|UNITARIO  |TOTAL OBSERVACIONES
1AL 12 11760 823.2 181.91[$ 149,748.31]  LOSA SOBRE DECK
1AL 12 11760 - 15.54( $ 182,750.40 DECK METALICO
1AL 12 11760 - 4.75] $565,860.00] MALLAELECTROSOLDADA
SUBTOTAL 5 $ 388,358.71
COSTO TOTAL DEL EDIFICIO |$ 2,462,252.35
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7.3 Analisis economico de la estructura en hormigon simple y acero estructural.

7.3.1  Andlisis de precios unitarios

Los APUs utilizados en el presente sub capitulo son los mismos que se han presentado con
anterioridad, se toma en consideracion que el hormigon en las columnas que se ocupara en
el edificio mixto tendra el costo presentado en hormigon f'c=280 kg/cm2 en losas sobre

deck ya que el mismo no requiere de encofrado para su fundicion.
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7.3.2  Calculo de volumenes y presupuesto disefio lineal y analisis estatico no lineal
Tabla 7- 12 Presupuesto edificio mixto
COSTO VIGAS PRINCIPALES DE ACERO ESTRUCTURAL
PESO
METROS PESO TOTAL PRECIO PRECIO
ACER
PISOS SECCION KCG/M(B) VOLUMEN /M LINEALES KG UNITARIO TOTAL
1AL 3 550/300/10/20 7850 0.0115 1029 92892.98 1.96| $182,070.23
4 AL 6 550/300/8/18 7850 0.0098 1029 79160.97 1.96] $155,155.50
7AL9 500/250/8/18 7850 0.0085 1029 68660.03 1.96] $134,573.65
10 AL 12 450/250/6/16 7850 0.0067 1029 54120.26 1.96| $106,075.70
SUBTOTAL 1 $ 577,875.08
COSTO COLUMNAS ACERO ESTRUCTURAL
PESO
METROS PESO TOTAL PRECIO PRECIO
PISOS SECCION ?(CGEI\R/I? VOLUMEN /M LINEALES KG UNITARIO TOTAL
1AL 3 750/850/20 7850 0.0624 291.6 142837.34 1.96| $279,961.19
4 AL 6 750/850/20 7850 0.0624 291.6 142837.34 1.96] $279,961.19
7AL9 750/850/20 7850 0.0624 291.6 142837.34 1.96| $279,961.19
10 AL 12 750/850/20 7850 0.0624 291.6 142837.34 1.96] $279,961.19
SUBTOTAL 2 $1,119,844.78
HORMIGON EN COLUMNAS
VOLUMEN
COLUMNA LONGITUD DE UIID\JII?'II'EA(\:IIQ(I)O PRECIO FINAL
HORMIGON
75x85 3,24 177.15 181.91 32224.81
75x85 3,24 177.15 181.91 32224.81
75x85 3,24 177.15 181.91 32224.81
75x85 3,24 177.15 181.91 32224.81
SUBTOTAL 3 128899.24
COSTO VIGAS SECUNDARIAS DE ACERO ESTRUCTURAL
PESO
METROS PESO TOTAL PRECIO PRECIO
ACER
PISOS SECCION KCG/M? VOLUMEN /M LINEALES KG UNITARIO TOTAL
1AL 3 300/120/10/6 7850 0.0037 2184 63777.17 1.96| $125,003.25
SUBTOTAL 4 $ 125,003.25
COSTO CONECTORES DE CORTANTE
PESO
PESO TOTAL PRECIO PRECIO
PISOS LONGITUD (m) ACER? VOLUMEN /M| CANTIDAD KG UNITARIO TOTAL
KG/M
1AL 12 0.13 7850 0.0003 10080 24858.85 1.61 $ 40,022.75
SUBTOTAL 5 $ 40,022.75
HORMIGON EN DECK METALICO, MALLA ELECTROSOLDADA
METROS METROS PRECIO PRECIO
PISOS CUADRADOS [CUBICOS [UNITARIO TOTAL OBSERVACIONES
1AL 12 11760 823.2 181.91| $ 149,748.31 LOSA SOBRE DECK
1AL 12 11760 - 15.54| $ 182,750.40 DECK METALICO
1AL 12 11760 - 4.75| $ 55,860.00 MALLA ELECTROSOLDADA
SUBTOTAL 6 $ 388,358.71
COSTO TOTAL DEL EDIFICIO |$ 2,380,003.81
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CAPITULO 8: ANALISIS COMPARATIVO.

8.1 Comparacion del desempeiio.

Es importante en primera instancia mencionar las diferencias entre los disefios lineales y los
analisis estaticos no lineales. Para el primer edificio analizado, es decir, para el edifico compuesto
de secciones de hormigén armado se encontré que a pesar de que el edificio cumplié con los
requerimientos del andlisis estatico lineal, no se encuentra en capacidad de resistir las fuerzas
laterales que generarian un desplazamiento igual al requerido por la norma FEMA 273. Como ya se
mencioné anteriormente el desempefio de estructuras de pérticos especiales resistentes a
momento en hormigén armado parece estar limitado por la relacién de aspecto de la estructura, asi

como la redundancia de los elementos estructurales los cuales resisten las cargas laterales sismicas.

En el edificio de acero soldado se presentd un caso diferente al analizado anteriormente, al ser una
estructura bastante flexible, el control de las derivas de piso fue el que determind las secciones
finales de las columnas de la estructura. Dando como resultado que las secciones se encuentren
ligeramente sobre dimensionadas para las condiciones de carga propias del analisis estatico lineal.
Es justamente esta condicion, junto con la ductilidad del acero y las secciones elegidas que no
presentan pandeo local en su fluencia, las que permiten que la estructura pueda cumplir con las
condiciones establecidas por la norma FEMA 273 para alcanzar los niveles de desempefio de

seguridad de vida y de prevencion de colapso para los sismo BSE1 y BSE2 respectivamente.

En el edificio de estructura mixta, de acero soldado y hormigén simple, se presenté6 un caso
bastante similar al del edificio de acero, ya que al ser una estructura bastante flexible, el control de
las derivas de piso fue el que determind secciones finales de las columnas de la estructura. Con la
diferencia que la rigidez introducida en la estructura debido al relleno de hormigén simple en las
columnas permitiéo que todas las secciones de la estructura se reduzcan, de manera que estas no
resultaron mayormente sobredimensionadas como el caso anterior, brindando el mismo nivel de

desempefio descrito anteriormente.

211



Comparando los desempeios entre las tres edificaciones se puede determinar que los puntos de
desempefio de las estructuras, es decir el punto en el cual se considera que la estructura empieza a
fluir, se encuentran cercanos entre si para los dos edificios de acero. Teniendo los valores de Vy=
1478.76 t y Dy= 20.75 cm para el edificio de acero estructural. Para el edificio mixto se obtuvo
valores de Vy= 1597.5 t y Dy= 20.40 cm. Por otro lado el edificio de hormigo6n fue el que mas corte
basal pudo soportar antes de comenzar a fluir aun que con un desplazamiento mas bajo con valores
de Vy= 2033.26 t y Dy= 13.91 cm. Se puede observar la mayor flexibilidad de las estructuras de
acero al poder desplazarse una distancia mayor antes de empezar a fluir y finalmente conseguir un
nivel de desempefio adecuado una vez que se llega a los valores deseados para los sismos

correspondientes al nivel basico de seguridad.

8.2 Comparacion econémica.

Se tomard como base para la comparaciéon econémica el presupuesto del edificio de hormigén
armado, conociendo que, aunque no cumple con los requerimientos del andlisis estatico no lineal, es
una de las configuraciones estructurales mas utilizadas en el medio. Por lo tanto la diferencia entre
el edificio de acero soldado es aproximadamente un 34% mas costoso que el de hormigén armado
debido al sobredimensionamiento descrito anteriormente.

Por otra parte, el edificio de configuracién mixta, excede en un 30 % al costo del edificio de
hormigén armado. Tomando en cuenta que esta diferencia de costos representa un mayor nivel de

seguridad.
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Figura 8- 1 Comparacion econémica de los edificios.
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CAPITULO 9: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

El edificio de acero, para el sismo con probabilidad de ocurrencia del 10% en 50 afios,
supera ampliamente el desempefio requerido por el objetivo bésico de seguridad. Al
presentar un desempefio de ocupacioén inmediata, el riesgo para la vida de los ocupantes
es muy bajo, y aunque algunas reparaciones menores son apropiadas estas no son
obligatoriamente necesarias para la ocupacion inmediata de la edificacion.

El edificio de acero sobrepasa el nivel basico de seguridad trabajando en el rango de
seguridad de vida para el sismo de probabilidad de ocurrencia del 2% en 50 afios. Esto
permite la rehabilitacion de la estructura después de revisar la factibilidad econémica de
la misma; en este caso la rehabilitacion es posible al presentarse fallas Unicamente en
vigas.

El edificio de hormigén armado no cumplié con los requerimientos de desplazamiento
del nudo de control establecidos por la norma FEMA 273, para el nivel de seguridad
bésico, debido a su relacién de aspecto.

Se pudo determinar que la redundancia de elementos estructurales que soportan las cargas
laterales afecta directamente al punto de desempefio de la estructura. Siendo este capaz de
resistir una mayor fuerza lateral a medida que el nimero de elementos resistentes
aumenta.

El edificio mixto, presenta las mismas caracteristicas que el edificio de acero al presentar
niveles de desempefio de ocupacion inmediata para el sismo de probabilidad de
ocurrencia del 10% en 50 afios, y de seguridad de vida para el sismo de probabilidad de
ocurrencia del 2% en 50 afos.

La estructura de acero tiene un costo 30% mayor a la de hormigon armado, lo que
equivaldria a un incremento de aproximadamente un 10% del presupuesto total de una
edificacion de estas caracteristicas.

La estructura mixta tiene un costo 34% mayor a la de hormigon armado, lo que
equivaldria a un incremento de aproximadamente un 9% del presupuesto total de una

edificacién de estas caracteristicas.
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El edificio mixto es el que presenta una mejor relacion costo - desempefio. Se puede
observar que aunque existe una mayor inversion con respecto al edificio de hormigon
armado, se garantiza un nivel de seguridad incluso mayor al establecido por la norma
FEMA 273.

COMPARACION DE COSTOS

2,500,000.00

2,000,000.00

r
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1,500,000.00

1,000,000.00

500,000.00

0.00
HORMIGON MIXTO ACERO

M Seriesl 1,830,000.00 2,380,000.00 2,460,000.00

Figura 9- 1 Comparacion econémica de los edificios.

Se recomienda la implementacion de muros de corte en edificios de hormigon armado
que no cumplan con los requerimientos de la norma FEMA 273, de manera que se
incremente el punto de desempefio del edificio, y a la vez mejore el periodo de la
estructura.

Se recomiendo realizar un analisis pushover para este tipo de estructuras, el cual nos
permite obtener el nivel de desempefio de la estructura, dandonos una idea clara de las
mejoras necesarias para llegar al nivel de seguridad deseado.

Se recomienda tomar en cuenta los niveles de desempefio no estructurales, los cuales

pueden generar dafios y afectar a las personas que se encuentran dentro de la estructura.

215



Los periodos de las estructuras muestran la mayor rigidez del edificio de hormigon y la
flexibilidad al utilizar elementos de acero. Las dos estructuras de acero poseen periodos
practicamente iguales ya que los requerimientos de secciones resultaron parecidos.

La estructura mixta y la de acero presentaron comportamientos practicamente iguales,
esto se debe a que el incremento del hormigdn en las columnas no representa un
incremento sustancial de rigidez, esto se ve reflejado en las columnas de mayor tamafio
en el edificio mixto, la Unica ventaja resulta en el uso de secciones méas delgadas en
columnas debido a que el hormigén limita el pandeo, lo cual genera que el presupuesto
del edificio mixto sea menor al de acero estructural.

El edificio de hormigdn armado fue disefiado para resistir un corte basal de 2061.68 t
mediante el analisis estatico lineal, la falla presentada en el analisis Pushover corresponde
a un corte basal de 2200.14 t. un valor superior en 7%. Comprobando que el criterio
usado para el disefio de las secciones de hormigon, en el cual el acero se encuentra
fluyendo y el concreto estd a punto de fallar, genera que la estructura no sea capaz de
soportar mayores esfuerzos una vez alcanzado el valor de disefio.

Por otro lado, las estructuras de acero y mixtas, fueron disefiadas para resistir un corte
basal de 982.68 t y 990.3 t respectivamente. La falla registrada en el andlisis estatico
Pushover ocurre con valores de 2516.06 t y 2507.45 t para los dos edificios
respectivamente. Lo cual representa un incremento del 156 % para el edificio de acero y
153% para el edificio mixto con respecto a los valores de disefio. Comprobando que el
sobredimensionamiento de las columnas para poder cumplir con el requisito de derivas
presentado por el NEC-11, asi como los grandes factores de seguridad para disefio en
acero y los requerimientos sismicos de las estructuras aportan en sobre manera para que

estas sean capaces de desempefiarse de manera segura ante los efectos de un sismo.
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