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Resumen:

La presente tesis abarca el disefio y la construccién de una estructura en acero para
vivienda de tres plantas utilizando el método de disefio por esfuerzos permisibles
ASD asi como normas, codigos y especificaciones de construccidn vigentes tanto en
el Ecuador como en otros paises.

En primera instancia se realiza un estudio de alternativas sobre los tipos de
constitucion de estructuras metalicas, llegando a determinar que la alternativa por
medio de vigas y columnas de alma llena armadas es la méas adecuada para este

proyecto de tesis, tomando en cuenta criterios de costo, tiempo, estética, entre otros.

El andlisis de cargas y fuerzas que actian en la estructura se realiza por medio de
probados métodos aproximados de disefio tanto para cargas laterales como para
cargas verticales; de este andlisis se parte para realizar el disefio manual de los
miembros estructurales criticos, los cuales una vez calculados se verifico a través de

un software de ingenieria estructural SAP2000 pues es un método exacto de disefio.

Se realiza una amplia investigacion para finalmente utilizar los criterios
recomendados de disefio sismico para nuevos edificios de marcos rigidos con
transmision de momento, que se enfoca principalmente en los nuevos tipos de
conexiones entre miembros estructurales para reducir al maximo el riesgo de colapso

de las estructuras de acero frente a terremotos.

Una vez aprobados definitivamente a los miembros y elementos calculados mediante
métodos aproximados y exactos se procedio a su construccion y montaje, de acuerdo
al plano estructural de conjunto y a los planos de taller realizados y anexados todos
ellos al final del presente trabajo, los cuales disponen de las dimensiones, listado de

materiales y otros datos necesarios para realizar esta labor.

Al final se detalla los costos de la construccion de la estructura, y se cumple asi con

los objetivos planteados inicialmente para el desarrollo de este trabajo.



Tema:
DISENO Y CONSTRUCCION DE UNA ESTRUCTURA METALICA PARA
VIVIENDA DISTRIBUIDA EN TRES PLANTAS. AREA TOTAL DE 321.5 m?.

Planteamiento del problema:

En la actualidad en el Ecuador, a pesar de que ya estan lejos los tiempos en que las
obras civiles eran netamente de hormigon, y se ha dado paso a la construccidon mixta
de estructura de acero con losas y mamposteria de cemento que todavia no estan lo
suficientemente difundidas entre los disefiadores, constructores y la gente en general,
por el temor que sin base técnica real, genera este tipo de construccion, frenando asi
el avance de esta industria que hoy en dia goza de un extraordinario nivel técnico y

de desarrollo.

El desconocimiento de este sistema de construccion dentro de la realidad nacional
origina un pensamiento conservacionista de las personas que construyen sus casas,
tendiendo a interpretar que este tipo de estructuras son fragiles y dificiles de decorar,
criterios totalmente errados puesto que hoy en dia existen grandes estructuras
fabricadas en acero y ademas toda una variedad de materiales para realizar la

decoracion de estas superficies.

Este pensamiento trae como consecuencia que no se desarrolle con total amplitud
proyectos a gran escala, como ya vienen implementando desde muchos afios atras
paises del primer mundo, proporcionando obras de gran envergadura y de fascinante

estética.

En general, este tipo de edificaciones se construyen con elementos lineales ya
conocidos en el medio como son: columnas, vigas, viguetas y correas de metal, y los
complementos como: placas colaborantes y elementos de fachada. Estos
componentes pueden complementarse con otros, como cubiertas de fibrocemento o

gypsum, de bloques de hormigon o ceramicos, etc.



Las caracteristicas técnicas que cumple una estructura metalica son tomadas como
referencia del Cdédigo Ecuatoriano de la Construccién dictado por el INEN y otras
normas, teniendo como base inicial un analisis de cargas sobre la estructura y
agrupandolas obedeciendo a su caracter y duracion. Estas cargas que se aplican a
viviendas y edificios se clasifican como: cargas muertas, cargas vivas y cargas

ambientales.

A tal fin y para tener una mejor percepcion de las ventajas de la construccion mixta,
se propone la construccion de una vivienda en este estilo, planteando para esa
necesidad el disefio y construccion de una estructura metélica para vivienda, bajo las

condiciones de carga anteriormente clasificadas.



Justificacion:

La falta de informacion y dado que todavia no esta completamente difundido estos
métodos de construccion, son necesarias conocer las ventajas y desventajas que
conlleva principalmente el construir este tipo de vivienda mixta tomando en cuenta
las bases técnicas para ser aplicadas tales como cargas colocadas a la estructura,

métodos de disefio de vigas y columnas, y programas informaticos de verificacion.

Teniendo en cuenta que con el disefio se llega a determinar las formas de una
estructura asi como los tamafios de las secciones principales y secundarias que deben
usarse, es primordial conocer la influencia de elementos prefabricados dentro de este
disefio y ampliar conocimientos acerca de los materiales y de los métodos de

sujecion que se aplica para unir los diversos miembros de las estructuras.

Considerando que el estilo de la vivienda obedece tendencias actuales, éste tipo de
construccién permite acabados en el interior de la vivienda con mejores resultados
decorativos, como luz indirecta en los diferentes ambientes y variedad de disefios en

techos y paredes.

Con la estructura de acero se optimiza espacios dentro del inmueble dado a que
puede manejar mas distancia entre columnas sin aumentar significativamente la
altura de las vigas, en consecuencia las secciones son menores en los miembros

resistentes.

Fundamento no menos importante, es el tiempo de ejecucidén de la construccion,
siendo este mas eficiente que las estructuras construidas con hormigdén armado,
principalmente porque los tiempos de fraguado que demanda el hormigon son
extensos. También este tipo de construccién brinda un montaje mas limpio debido a

gue se genera menor cantidad de desperdicios.


http://www.monografias.com/trabajos15/todorov/todorov.shtml#INTRO
http://www.monografias.com/trabajos14/propiedadmateriales/propiedadmateriales.shtml

Objetivos

General:

Disefiar y construir una estructura metalica para vivienda distribuida en tres

plantas con 321.5 m? de area total de construccion.

Especificos:

e Analizar las alternativas y criterios de los tipos de constitucidon de secciones

mas utilizadas dentro de las estructuras metalicas, para direccionar el disefio.

e Disefiar la estructura tomando en cuenta el andlisis de alternativas, los
calculos necesarios, referencias técnicas, normas y estética general del

inmueble.

e Elaborar el plano de conjunto y los planos de taller de los elementos que

conforman la estructura metalica.

e Realizar la planificacién de ejecucion del proyecto para la optimizacion de

tiempos en la construccion.

e Construir y armar los componentes necesarios para formar la estructura
metalica de acuerdo a las especificaciones de disefio y a la planificacion de

ejecucion.

e Determinar el costo total de la construccion de la estructura metalica para

vivienda.



Hipotesis

General:

El disefio y construccién de una estructura en acero para vivienda brinda
todas las garantias y requerimientos regulados, siendo compatible con toda la

variedad de acabados existentes en el mercado.

Especificas:

Para el caso de esta estructura en analisis la alternativa de una estructura
constituida por secciones armadas es superior a las constituidas por elementos

prefabricados o de alma llena.

Se logra una eficiente coordinacion en la fabricacion y el montaje bajo la

utilizacion de planos de taller.

El tipo de junta soldada cumple satisfactoriamente los requerimientos de

carga en este tipo de estructura.

El método de disefio de elementos finitos y los métodos aproximados son

validos para realizar el estudio de los miembros de cualquier estructura.

Vi



Alcance:

La distribucion de espacios y formas de la estructura serdn disefiadas, y
proporcionadas por el arquitecto, que incluye planos: arquitectonicos, eléctricos y
sanitarios, considerando que la estructura esta distribuida en tres plantas, la primera
planta tiene un 4rea de 122.7 m?, la segunda un area de 135.5 m?y la tercera con un

area de 63.3 m°.

Se debe precisar que el disefio y la construccion de la cimentacion y obra civil no

forman parte de este proyecto de tesis.

El estudio de alternativas esta fundamentado en analizar los tipos de constitucion de
secciones mas utilizadas para viviendas y tipos de juntas en estructura metélica,
definir los diferentes criterios cuantitativos y cualitativos que afectan directa e
indirectamente incluyendo aspectos vitales para tener en cuenta en la toma de
decision, todo este analisis se establece con un modelo o proceso de analisis

jerarquico (AHP).

El disefio se basa en determinar las cargas sobre la estructura y realizar el célculo
estructural de las vigas, columnas, juntas, placas y pernos de anclaje, utilizando
perfiles y secciones que optimicen el disefio al maximo, teniendo como premisa que

estos se encuentren comercialmente en el mercado.

La construccion y montaje consta de columnas, vigas, juntas, placas y pernos de

anclaje.

El programa simulador a utilizar es el SAP 2000 y esta enfocado en verificar partes
criticas del disefio y obtener las deflexiones de la estructura para garantizar que los

calculos realizados estén bien ejecutados.

Se incluye dentro del proyecto la elaboracion de los planos estructurales y planos de
taller que son de utilidad principalmente en la construccion de la estructura de la

vivienda y realizado bajo el programa AUTOCAD.

\l



Metodologia:

e Método deductivo.- “Es un método de razonamiento que consiste en tomar
conclusiones generales para explicaciones particulares. EI método se inicia con el
analisis de los postulados, teoremas, leyes, principios, de aplicacion universal y

de comprobada validez, para aplicarlos a soluciones o hechos particulares.”

Por tanto este método se utiliza para el desarrollo del contenido sustentado en
informacién general referente a la construccion de viviendas, logrando determinar
varios aspectos especificos para obtener un disefio final del inmueble requerido
dentro de los capitulos referentes a las cargas y calculos de la estructura, también es
utilizado para el estudio del proceso jerarquico multicriterios (AHP) usado dentro del

capitulo de andlisis de alternativas.

e Meétodo bibliogréafico.- “El método de investigacion bibliografica, es el sistema

. . ., . 2
que se sigue para obtener informacion contenida en documentos”.

Se usa este método para identificar y acceder a textos, libros y documentos que
contengan las tablas, normas, especificaciones, datos y demas ayudas necesarias al
momento del estudio de los materiales a utilizarse en el capitulo de anélisis de
alternativas en el que se pondera de acuerdo a su importancia y utilidad, ademas en el
capitulo referente al andlisis de las cargas que va a ser sometida la estructura y

principalmente en el capitulo de calculos de la estructura metalica como tal.

e Meétodo empirico.- “Permite efectuar el analisis preliminar de la informacion, asi

. . N 3
como verificar y comprobar las concepciones tedricas”.

Una vez ya realizado el disefio de la estructura metalica para vivienda en el capitulo

de calculo de la estructura, se procede al montaje de todos los elementos lineales y de

! BERNAL, César, Metodologia de la investigacion, 22 edicion, Pearson Educacion, México, 2006,
pag. 56

2 EYSSAUTIER, Maurice, Metodologia de la investigacion: Desarrollo de la inteligencia,5? edicion,
Cengage Learning Editores, México, 2006, pag. 92

¥ EYSSAUTIER, Maurice, Metodologia de la investigacion: Desarrollo de la inteligencia,5® edicién,
Cengage Learning Editores, México, 2006, pag. 92
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unién, es ahi en donde se logra a través de este método plasmar con total armonia,
los lineamientos descritos en los planos y que van a ser alcanzados por el constructor,
siguiendo parametros I6gicos de construccién como son la colocacion de placas base,

luego columnas, vigas y por Ultimo correas y comprobando las concepciones
tedricas.



CAPITULO |
FUNDAMENTOS TEORICOS

1.1 Generalidades

La construccion de viviendas cada dia es mas competitiva lo cual ha impulsado al
desarrollo de diferentes técnicas de manufactura; que toman como criterios de disefio

disminuir el costo, proteger el medio ambiente, optimizacion de espacios, etc.

En los paises desarrollados el acero se ha posesionado en las ultimas décadas como
la materia prima fundamental para la construccion de edificios, debido a su gran
versatilidad y ahorro importante en el costo final del proyecto; en el Ecuador la

utilizacion de las estructuras de acero aln se encuentra en crecimiento.

El disefio de una estructura metélica puede ser revisado con ayuda de programas
informaticos especializados, para minimizar cualquier sobredimensionamiento de
materiales, obteniendo como resultado una estructura confiable y econdmica.
Existen diferentes tipos de aleaciones de acero con caracteristicas particulares, es
importante conocer estas cualidades para poder hacer una buena eleccion el momento

de elegir un material u otro.

1.1.1 Acero estructural

Como se conoce el acero al carbono para estructuras es casi un elemento estructural
completo y perfecto. Es posible fabricarlo en una gran variedad de formas y tamafios
brindando la suficiente garantia y a un costo relativamente economico. Ademas al
momento de la construccion puede trabajarse y ensamblarse, sin cambiar de modo
apreciable sus propiedades fisicas, a través de cierto numero de técnicas y

procedimientos.

Con respecto a la traccion y a la compresion su resistencia es practicamente la
misma. Alrededor de la mitad de su resistencia se comporta elasticamente, por

encima de esta zona posee un modulo de elasticidad elevado. Al final de esta zona



inicial de gran rigidez, el acero cede a tensidn constante para un alargamiento de 1.5
a 2 por 100, permitiendo asi igualarse las tensiones en los puntos en que las cargas, 0
la fabricacion, o el montaje han ocasionado concentracion de tensiones. Siguiendo
esta zona de fluencia, el material recupera parte de su rigidez original (una pequefia
fraccion) suficiente para detener lo necesario el grado de aumento de deformacion en

muchos casos.*

1.1.1.1 Propiedades del acero estructural

Cuando se selecciona un material para construir un edificio en estructura metélica, es
necesario conocer sus propiedades mecanicas, asi como su capacidad para soportar

esfuerzos.

Las propiedades mecénicas de los materiales que resultan ser caracteristicas
particulares que permiten diferenciar un material de otros se determinan en diferentes
pruebas de laboratorio. A continuacion se describe las propiedades mecéanicas del

acero estructural.

a) Alta resistencia

La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que sera poco el peso de las
estructuras; esto es de gran importancia ya que se minimizan los costos de materiales

y fabricacion.

b) Elasticidad

El acero se acerca mas en su comportamiento a las hipotesis de disefio que la
mayoria de los materiales, gracias a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos
bastante altos. Los momentos de inercia de una estructura de acero pueden calcularse

exactamente.

* NORRIS charles y otro, Analisis Elemental de Estructuras, 42 edicion, McGraw Hill, México, 1982,
pag. 30
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c¢) Durabilidad

Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran mucho tiempo.
Investigaciones realizadas en los aceros modernos, indican que bajo ciertas

condiciones no se requiere ningun mantenimiento a base de pintura.

d) Ductilidad

Es la propiedad que tiene un material de soportar grandes deformaciones sin fallar

bajo altos esfuerzos.

e) Tenacidad

Los aceros estructurales son tenaces, es decir, poseen resistencia y ductilidad.

Ademés el acero es un material capaz de absorber energfa en grandes cantidades.”

1.1.2 Tipos de acero estructural

Existe una variedad de aceros estructurales que por su composicion quimica afecta
sobre las propiedades del mismo tales como la soldabilidad, la resistencia a la

corrosion, la resistencia a la fractura, etc.

El acero estructural méas usado es el ASTM A 36 pero hay muchos otros aceros y su
demanda va en aumento®. Es necesario hacer una descripcién de los aceros
estructurales existentes en el mercado local con sus aplicaciones mas comunes, para
determinar a cual de ellos se inclina considerando el caso que se esté trabajando. La
consideracién mas relevante al momento de escoger el tipo de acero para este caso en
particular, es el costo de los perfiles tomando en cuenta otros factores como el peso,

tamarios, deflexiones y mantenimiento.

> MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 4% Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 38
® MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 4% Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 15



Aunque los precios de los aceros aumentan con el incremento de los puntos de
fluencia, el porcentaje de incremento en los precios no es mayor que el porcentaje de
incremento de los puntos de fluencia. En consecuencia, el uso de aceros mas

resistentes resultara econémico en miembros a tension.’

1.1.2.1 Acero ASTM A36

Es un acero al carbono, utilizado en construccion de estructuras metalicas, puentes,
torres de energia, torres para comunicacion y edificaciones remachadas, atornilladas
o0 soldadas, herrajes eléctricos y sefializacion. Es de mediana resistencia y buena
soldabilidad, adecuado para la fabricacion de vigas soldadas para edificios, bases de

columnas y columnas. El esfuerzo de fluencia para este acero es de 2531 kg/cm?.

1.1.2.2 Acero ASTM A 588 Gr A

Es un acero estructural de alta resistencia, baja aleacion y resistente a la corrosion
atmosférica para construccion soldada, remachada o atornillada proyectados
principalmente para ser utilizados en edificaciones y puentes soldados donde los
ahorros en peso o la durabilidad agregada son importantes. La resistencia a la
corrosion atmosférica de este acero en la mayoria de los ambientes es
sustancialmente mejor que la de los aceros estructurales al carbono. El esfuerzo de

fluencia para este acero es de 3515 kg/cm?.
1.1.2.3 Acero ASTM A283GrC
Tiene las mismas especificaciones y usos del acero ASTM A 36, la diferencia radica

en que es un acero laminado en caliente de bobina y el largo de la plancha que se

necesita es bajo pedido.

" MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 20
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1.1.2.4 Acero ASTM A 572

Para esta especificacion existe cinco grados de acero estructural de alta resistencia y
de baja aleacion. Los Grados 42, 50, y 55 estdn previstos para estructuras
remachadas, atornilladas o soldadas. Los Grados 60 y 65 estdn previstos para
construcciones remachadas o atornilladas de puentes, o para construcciones

remachadas, atornilladas o soldadas en otras aplicaciones.

Si el estudio de alternativas determina que la estructura se realice con perfiles de
alma llena laminados o con celosia, necesariamente se utilizaré el acero ASTM A36
para construir, debido a que es el Unico que existe en el mercado local para ese tipo
de perfiles, mientras si resultan ser vigas y columnas armadas se considerara las

opciones en aceros estructurales anteriormente descritas.

1.1.3 Esfuerzo - deformacién del acero estructural

La capacidad de los materiales para soportar esfuerzos se obtiene con pruebas o
ensayos en los que se les aplican cargas (tension, compresion, torsion) y se observa
su comportamiento. El acero ante pruebas de tension se comporta como un material
ductil y es graficado en un diagrama Ilamado de esfuerzo — deformacién, siendo una
caracteristica importante del material en anélisis. La figura 1.1 muestra un diagrama

esfuerzo — deformacion idealizado para materiales ductiles.

f o E
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E sfuerzo - Fractura t
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L N L - &
Regin Plasticidad Fndwecimiento Estric

lirseal p“fﬂctﬁ' 0 por deformacidn
fluencia

=
CHAMY

Figura 1.1 Diagrama esfuerzo-deformacion idealizado para materiales ductiles
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A continuacion se describe las regiones y puntos de importancia que intervienen en

el diagrama esfuerzo — deformacion de acuerdo a la figura 1.1.
1.1.3.1 Elesfuerzo

El esfuerzo f se refiere a la carga aplicada dividida para el area de la seccidn

transversal:
f=—0o Ec. 1.1
A C

Donde:
P = carga aplicada en cualquier instante
A, = area de la seccidn transversal de la probeta

1.1.3.2 La deformacion

La deformacion € Es la relacion de la variacion de la longitud respecto a la longitud

inicial:

_10

€= x 100 % Ec. 1.2

Donde:
| = longitud inicial de la pieza.

I, = longitud de la pieza a cualquier carga P.

1.1.3.3 Regién lineal

En la primera zona del diagrama empieza desde O con una linea recta, siendo el
esfuerzo directamente proporcional a la deformacién y con un comportamiento del
material de forma lineal por consiguiente elastico; y termina en el punto A llamado

limite de proporcionalidad.



Esta proporcionalidad queda expresada en la ley de Hooke para el esfuerzo f:
f=Ee Ec. 1.3

Donde:
E = modulo de elasticidad del material

¢ = deformacion.

El mddulo de elasticidad es la pendiente del diagrama en la region lineal o elastica y

su valor para el caso del acero es 2038902 kg/cm?
1.1.3.4 Plasticidad perfecta o fluencia

En esta zona, la deformacién aumenta mucho maés para cada incremento de esfuerzo
y la pendiente se reduce hasta llegar al punto B, este punto también es Ilamado
esfuerzo de fluencia Fy o punto de fluencia, en donde se vuelve practicamente
horizontal y a partir de este punto existe una deformacion grande con un incremento
imperceptible en el esfuerzo aplicado. El esfuerzo de fluencia Fy para el acero
estructural ASTM A36 es 2531 kg/cm? (36 klb/plg?)

Esta deformacion grande se aprecia desde el punto B hasta el punto C en el diagrama
y se dice que el material en esta zona se vuelve perfectamente plastico, lo que

significa que puede deformarse sin un incremento en la carga aplicada.

La reduccion en el area es muy pequefia en esta zona como para tener un efecto

apreciable en el valor de los esfuerzos calculados antes del punto C.
1.1.3.5 Endurecimiento por deformacion

En esta zona el material empieza a mostrar un endurecimiento o un incremento en la
resistencia del acero a deformaciones, debido a que el material sufre cambios en su
estructura cristalina y atomica, por consiguiente para un alargamiento adicional se

requiere de un incremento en la carga de tension, hasta que la carga alcanza su valor



méaximo en el punto D o también denominado esfuerzo ultimo F,. La reduccion del

area en esta zona comienza a modificar el perfil de la muestra de acero.

1.1.3.6 Estriccion

Por Gltimo en la zona comprendida desde el punto D (esfuerzo ltimo), hasta el punto
mismo de fractura del material llamado punto E en el diagrama, la disminucion del
area se aprecia claramente y ocurre un estrechamiento pronunciado de la seccién
transversal del material conocido como estriccion y el alargamiento o deformacion

de la barra se acompafia de una reduccion en la carga o esfuerzo.

Si se considera en el célculo del esfuerzo el area de la seccién transversal en la parte
estrecha del cuello ocasionado por la estriccion, la curva real seguird la linea
punteada CE’, pero en la préctica la curva esfuerzo deformacion convencional que se
basa en el area transversal original suministra informacion satisfactoria para emplear

en el disefo.

Como caracteristica de un material ductil como el acero estructural, es su

alargamiento total y su disminucion en la seccion transversal antes de ocurrir la falla.

1.1.4 Tipos de perfiles del acero estructural

En la actualidad el acero estructural puede laminarse, sin apreciar un cambio
considerable de sus propiedades fisicas, en una variedad de perfiles (formas y
tamarios) comerciales que se fabrican de acuerdo a su uso. Generalmente los perfiles
que brindan mejores ventajas son aquellos que tienen grandes médulos de seccion o
momentos de inercia en proporcidn con sus areas de sus secciones transversales. Las
formas | y canal, usadas con frecuencia pertenecen a esta clase. Los perfiles de acero

se identifican por la forma de su seccion transversal.



1.1.4.1 Perfiles de acero laminados en caliente

Se obtiene calentando las masas de acero a una temperatura que permita su
deformacion y posteriormente pasando a un proceso de estiramiento y desbaste por
medio de una cadena de cilindros a presion llamados tren de laminacion que van
conformando el perfil deseado hasta conseguir las medidas adecuadas. Dentro de
estos perfiles los mas usados en la construccién de estructuras metalicas para

edificios y se encuentran comercialmente en el mercado local se muestran en la

figura 1.2.
ra
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Figura 1.2 Perfiles laminados en caliente
e Angulos

Se usa especialmente para la construccion de torres metalicas, muebles y carpinteria.

e Perfiles tipo |

Se encuentran en el mercado como perfiles IPN, IPE y HEB. Se usan en la
fabricacion de elementos estructurales para edificios, puentes, rieles y soportes de
polipasto en puentes grda, entre otras aplicaciones. Sometidos predominantemente a

flexion o compresion y con torsién despreciable.

e Planchas de acero

De seccion rectangular. Entre sus usos esté la fabricacion de estructuras metélicas,
fabricacion de tanques, puentes, barcos, placas, plataformas, ademas para
conformacién de estructuras en general con elementos de alma llena (flejes) de toda

forma y tamafio.


http://es.wikipedia.org/wiki/Perfil_IPN
http://es.wikipedia.org/wiki/Perfil_IPE
http://es.wikipedia.org/wiki/Perfil_HE
http://es.wikipedia.org/wiki/Flexi%C3%B3n_mec%C3%A1nica
http://es.wikipedia.org/wiki/Compresi%C3%B3n
http://es.wikipedia.org/wiki/Torsi%C3%B3n_mec%C3%A1nica

1.1.4.2 Perfiles de acero conformados en frio

Se obtienen doblando planchas y platinas de acero hasta lograr el perfil deseado,
pasando ya por su punto de fluencia y estando en su zona pléastica; este tipo de acero
adquiere una mayor resistencia y disminuye levemente su ductilidad. En la figura 1.3

se muestra los perfiles comunes conformados en frio.
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Angulo Correa Canal Tubo Tubo
Rectangular cuadrado

Figura 1.3 Perfiles conformados en frio

e Angulo doblado
Su uso esta basado en la fabricacion de estructuras tipo celosia de grandes luces,

industria naval, plantas industriales, torres de transmision, carrocerias, también para

la construccidn de puertas y demas accesorios de edificaciones.

e Correa o perfil tipo G

Se usan para la conformacion de elementos estructurales, estructuras de cubiertas

metalicas, muebles metalicos, viguetas, vigas, columnas, etc.

e Canal o perfil tipo C

Utilizado para columnas, vigas, viguetas, estructuras de cubierta, etc.

e Tubo rectangular

Las aplicaciones comunes son estructuras para techos, cerramientos, vigas, viguetas,

portones, postes de sefializacion, muebles metéalicos, entre otras.
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1.2 Tipos de estructuras metélicas

Se puede realizar una clasificacion de las estructuras metalicas de acuerdo al tipo de
seccion que las conforman, es decir en conformidad a la constitucion del perfil de
acero que se usa para su elaboracion. Para dicha clasificacion existen tres grupos

claramente definidos.

1.2.1 Vigas y columnas en celosia

Conocidas también como armaduras, las vigas y columnas estdn formadas por una
estructura reticular con varios miembros rectos interconectados en los nudos con
algun tipo de sujecion (soldadura, pernos, remaches) formando triangulos planos y
pudiendo ser estas uniones articuladas o rigidas. Es la solucién méas econémica para
estructuras de grandes luces, es decir largas separaciones entre apoyos como por
ejemplo para bodegas, fabricas y galpones en general. En la figura 1.4 se ilustra este

tipo de estructura.

Figura 1.4 Estructura con vigas y columnas en celosia
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1.2.1.1 Ventajas de los miembros en celosia

e El montaje es relativamente rapido.
e Menor numero de apoyos, utilizado para luces grandes.
e Costo de fabricacion bajo.

e Menor peso de la estructura.

1.2.1.2 Desventajas de los miembros en celosia

Baja compatibilidad con materiales de acabados.

e Incremento de puntos de falla en los nudos o uniones.

e Secciones en conjunto mayores de los miembros resistentes, en consecuencia
ocupan mayor espacio.

e Mayor numero de elementos que conforman los miembros resistentes.

e Tiempo alto de fabricacion de los miembros.
1.2.2 Vigas y columnas de alma llena con perfiles
Las estructuras formadas con este tipo de vigas y columnas estan constituidas por
secciones compactas, formadas por perfiles laminados en caliente que se encuentran

en el mercado, siendo estos perfiles simples, reforzados o mdltiples. En la figura 1.5

se ilustra este tipo de estructura.
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Figura 1.5 Estructura con miembros de alma llena con perfiles laminados

1.2.2.1 Ventajas de los miembros de alma llena con perfiles

e Secciones menores de los miembros resistentes, en consecuencia permite
optimizar espacio.

e Tiempo de ejecucion relativamente rapido de la obra por su rapidez en el
montaje.

e Mayor homogeneidad del material.

e Fécil control de calidad por simple observacion visual.

e Menos zonas de falla por concentracion de esfuerzos principalmente en

uniones entre miembros.

1.2.2.2 Desventajas de los miembros de alma llena con perfiles

e Costo mayor por kilogramo por ser perfiles laminados.

e Baja compatibilidad con materiales de acabados.

e Poca variedad de tipos de secciones en el mercado.
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1.2.3 Vigas y columnas de alma llena armadas

Las estructuras formadas con este tipo de vigas y columnas estan constituidas por
secciones compactas, formadas por perfiles construidos a partir de planchas de acero,
cortas y soldadas de acuerdo a la necesidad requerida para el disefio y la

construccion. En la figura 1.6 se ilustra este tipo de estructura.

3 % '\ = ,u \ )
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Figura 1.6 Estructura con vigas y columnas de alma llena armadas

1.2.3.1 Ventajas de los miembros de alma llena armados

e Costo por kilogramo relativamente bajo respeto a perfiles laminados.

e Secciones menores de los miembros resistentes, en consecuencia permite
optimizar espacio.

e Compatibilidad con materiales de acabados.

e Tiempo de ejecucion del montaje relativamente rapido.

1.2.3.2 Desventajas de los miembros de alma llena armados

e Tiempo alto de construccion de los miembros resistentes.

14



e Requiere mejor control de calidad por sus uniones soldadas.

e Incremento de puntos de falla en los nudos o uniones.

1.3 Cargas de disefio

El analisis estructural las cargas consiste en la accion directa de una fuerza puntual o
distribuida actuando sobre los elementos de la estructura metalica tales como vigas y

columnas.

Es importante disefiar la estructura tomando en cuenta que cada elemento estructural
debe tener suficiente resistencia para soportar las cargas maximas a la que puede
estar sometida. Para el calculo es necesario conocer no solo que cargas pueden

actuar, sino la posicion exacta en la estructura.

A continuacion se describe las cargas que actlan en una estructura, tomando en
cuenta los parametros establecidos en normas y codigos de control de la construccidn

vigentes en el Ecuador.

1.3.1 Tipos de cargas de disefio

Las cargas de disefio que se considera para el calculo de estructuras para edificios se
clasifican en tres tipos principales de acuerdo a su variaciéon en el tiempo: cargas
muertas, cargas vivas y cargas vivas provocadas por el medio ambiente (cargas

ambientales).

1.3.1.1 Cargas muertas

Las cargas muertas son aquellas que actian en todo instante durante la vida Gtil de la
estructura metalica con posicion constante. Dentro de esta clasificacion se incluyen

elementos estructurales como vigas, columnas, pisos, techos y elementos

arquitectonicos como ventanas, materiales de acabados, paredes, divisiones, etc.
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a) Peso propio de los miembros estructurales

Es una de las cargas mas representativas de las cargas muertas y sus valores se
determinan considerando el peso especifico del material y el volumen de todos los
elementos estructurales. A pesar de ser la carga méas facil de valorar las dimensiones
reales de los miembros es desconocida, por lo que se recurre a una estimacion inicial

de los valores.

Una vez concluido el disefio se compara estos valores obtenidos con los valores
iniciales de los miembros, si la diferencia no es sustancial entonces la estimacion
inicial es suficiente, caso contrario serd necesario evaluar de nuevo el peso de la

estructura y revisar el disefio.

Para esta valoracion previa se procederd a asumir un peso por metro cuadrado de

acuerdo a estructuras similares construidas a base de acero.

b) Peso propio de losas de hormigon

El valor del peso de losas tanto para piso como para cubiertas se determina
considerando el peso especifico del material y el volumen que ocupa la losa. Es
aplicada como una carga distribuida sobre un é&rea tributaria de acuerdo a la

descripcidn en el apartado 1.5 de este capitulo.

Al igual que las paredes, las losas para la estructura en analisis no forman parte del
sistema estructural de la vivienda debido a que no se utilizara placas colaborantes en

su elaboracion de acuerdo a especificaciones de disefio.

¢) Peso de las paredes de fachada y paredes divisorias

La carga muerta provocada por las paredes de fachada y paredes divisorias
(mamposteria) con materiales tradicionales al no ser parte del sistema estructural de
la vivienda y tener una distribucién en planta bastante homogénea, se evalla

asimilando a una carga equivalente uniformemente distribuida obtenida a partir del
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valor del peso por m? de pared levantada por la razén entre el rea de pared y el 4rea
de la planta en consideracion.

Se emplea los valores minimos por metro cuadrado de area de pared levantada segun
tabla 1.1.

] Peso Peso
Tipo ) )
(kN / m?) (Kgf / m%)
Fachadas en ladrillo visto y enlucido en el interior 3.00 300
Fachadas en ladrillo visto, m&s muro adosado en bloque de
) o 4.50 450
100 mm de espesor, enlucido en el interior.
Fachadas blogue de 120 mm de espesor, enlucido en
0.60 60
ambas caras.
Fachadas blogue de 150 mm de espesor, enlucido en
0.70 70
ambas caras.
Vidrio templado de 6mm de espesor 0.15 15
Ventanas incluye el vidrio y el marco 0.45 45
Lamina de yeso de 16 mm (5/8”) protegida, al exterior,
. Y o (5/87) proteg o 1.00 100
costillas de acero y lamina de yeso de 10 mm al interior
Lamina de yeso de 16 mm (5/8”) protegida, mas
recubrimiento cerdmico al exterior, costillas de acero y 2.50 250
lamina de yeso de 10 mm al interior
Recubrimientos en granito; adicional a la fachada, por
o 0.017/mm 1.7/mm
cada mm de espesor del recubrimiento
Recubrimientos en méarmol; adicional a la fachada, por
o 0.015/mm 1.5/mm
cada mm de espesor del recubrimiento
Recubrimiento en piedra arenisca; adicional a la fachada,
o 0.013/mm 1.3/mm
por cada mm de espesor del recubrimiento
Recubrimiento ceramico, adicional a la fachada. 10 10

Tabla1.1 Cargas muertas minimas por area levantada®

8 http://oviedos.tripod.com/cargas.htm
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d) Peso de los elementos arquitectonicos (acabados)

Para el célculo de estos pesos muertos se procede de la misma manera que con las
paredes en el caso de las ventanas y elementos en elevacion tomando como
referencia los valores de la tabla 1.1, y para los elementos de area se toma los valores

por m? de la tabla 1.2.

Elemento Peso Peso
(kN / m?) (Kgf/ m?)
Pisos de baldosin de cemento 1.00 100
Placa ondulada de asbesto cemento 0.18 18
Canaleta 43 0.30 30
Canaleta 90 0.22 22
Teja de lamina galvanizada (zinc) 0.05 5
Teja de aluminio 0.02 2
Teja de barro (incluido el mortero) 0.80 80
Alistado en cubiertas de concreto por mm de espesor 0.022 22
Impermeabilizacion 0.15 15
Cielos rasos livianos pegados a la losa 0.05a0.10 5a10
Cielos rasos de yeso, suspendidos 0.25 25
Cielos rasos de madera 0.10a0.50 10a 50
Cielos rasos de malla y pafiete 0.80a1.0 80 100

Tabla1.2 Cargas muertas minimas por area ocupada’

1.3.1.2 Cargas vivas

Las cargas vivas son aquellas cargas sobrepuestas no permanentes y que pueden
cambiar de posicion y magnitud en la estructura de acuerdo al uso y la ocupacion en
la edificacion. Dentro de esta clasificacion se incluyen a las personas en permanente
movimiento, objetos moviles, y mobiliario en general. Para el caso de edificaciones

la carga viva se clasifica en: cargas vivas de piso y cargas vivas de cubierta.

% http://oviedos.tripod.com/cargas.htm

18



a) Cargas vivas de piso

Debido a la dificultad de evaluarlas, el Codigo Ecuatoriano de la Construccion
(CEC) considera que estas cargas ocupan toda el area del piso como cargas
uniformemente distribuidas, aunque en algunos casos puedan estar concentradas en
un area especifica. Las cargas vivas de pisos que se utilizan para el disefio deben ser
las maximas que se espera ocurran en la edificacion incluido un margen de
proteccién contra deflexiones excesivas y por la posibilidad de sobrecarga debido a

cargas de construccion.

USO U OCUPACION Carga Carga
~ J uniforme concentrada
CATEGORIA DESCRIPCION )
kg/m kg
Armerias 750 0
Areas de asientos fijos 250 0
Areas de reuniones Areas de asientos moviles y otras 500 0
Auditorios y galerias areas
Escenarios y plataformas 600 0
Cornisas, marquesinas
y balcones de 300 0
residencias
Facilidades de salidas
o 500 0
publicas
Garajes Almacenaje general y/o reparacion 500 | = -----
Almacenaje particular 250 [ 0 -----
Hospitales Salas y cuartos 200 450
Bibliotecas Salas de lectura 300 450
Cuarto de anaqueles 600 700
Fabricas Livianas 400 900
Pesadas 600 1400
Oficinas 250 900
Imprentas Cuartos de impresioén 750 1200
Cuartos de composicion y linotipos 500 900
Residencias 200 0
Salas de descanso
Plataformas de revisién
Grandes tribunas 500 0
Graderios
Escuelas Aulas 200 450
Veredas y calzadas Acceso publico 1200 ----
Bodeqas Livianas 600
9 Pesadas 1200
Almacenes Minoristas 400 900
Mayoristas 500 1400

Tabla 1.3 Cargas vivas minimas de piso™

0 INEN, Instituto Ecuatoriano de Normalizacién, Cédigo Ecuatoriano de la Construccion, CPE
INEN 5 Parte 1: 2001, capitulo 3, pag. 2
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El Codigo de Practica Ecuatoriano CPE (Anexo 1) del Cddigo Ecuatoriano de la
Construccion establece valores minimos de cargas vivas de piso a utilizarse en el
disefio de edificaciones segin uso u ocupaciones establecidas. Estos valores se

muestran en la tabla 1.3.
b) Cargas vivas de cubierta
Las cubiertas deben soportar a mas de las cargas muertas, las cargas vivas unitarias

que se indican en la tabla 1.4. Segun el CPE debe suponerse que las cargas vivas de

cubierta actuan verticalmente sobre el area proyectada en un plano horizontal.

AREA TRIBUTARIA DE CARGA EN

. METROS CUADRADOS PARA CUALQUIER
INCLINACION DE LA CUBIERTA | ELEMENTO ESTRUCTURAL

0a20 21 a60 Sobre 60

Plana o con pendiente menor que 1:3
Arco o bdveda con flecha menor a 1/8 de 100 80 60
luz

Pendiente de 1:3 a menos de 1:1
Arco o boveda con flecha de 1/8 de luz a 80 70 60
menos de 3/8 de luz

Pendiente de 1:1 y mayor

Arco o béveda con flecha de 3/8 de luz o 60 60 60
mayor

Marquesinas, excepto cubiertas con tela 25 25 25
Invernaderos y edificios agricolas 50 50 50

Tabla1.4 Cargas vivas minimas en kg/m?®para cubiertas™

1.3.1.3 Cargas provocadas por el medio ambiente

Son cargas que ciertos autores las consideran como cargas vivas, pero se realiza una
division por ser provocadas por fendmenos naturales que influyen sobre la estructura
y por llevar consideraciones especiales para la estimacién de sus valores. Estas

cargas son: cargas de viento, cargas de granizo y cargas de sismo.

1 INEN, Instituto Ecuatoriano de Normalizacién, Cédigo Ecuatoriano de la Construccion, CPE
INEN 5 Parte 1: 2001, capitulo 5, pag. 4
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a) Cargas de viento

La carga provocada por la accion del viento se evidencia sobre las superficies
externas de la edificacion. Para determinar la distribucion y el valor de las presiones
que ejerce esta carga sobre la estructura y las fuerzas resultantes dependen de la
forma y las dimensiones de la construccion, de las caracteristicas del area de
influencia y de la direccion e intensidad del viento como tal, de acuerdo a la zona en

donde se erige la edificacion.

La accion de viento o presion estatica se aplica perpendicularmente a las superficies

expuestas verticales del volumen edificado.
La ecuacion que define a la presion estatica ge puede expresarse como:
q, = gy % Ce* Cp Ec.1.4

Donde:

Ob = Presion dinamica del viento [kg/m?]

ce = Coeficiente de exposicion

¢, = Coeficiente eolico global (barlovento y sotavento).

El valor bésico de la presion dindmica g, [N/m?] del viento puede obtenerse con la

expresion:

q,= 0.58,V},” Ec.1.5

Donde:
8p = densidad del viento [kg/m®]

Vy, = valor basico de la velocidad del viento [m/s]

El coeficiente de exposicion C. toma en cuenta los efectos de las turbulencias

originadas por el relieve y la topografia del terreno. Su valor se puede tomar de la

21



tabla 1.5 siendo la altura del punto considerado la medida respecto a la rasante media

de la fachada a barlovento.

Grado de aspereza del entorno

Altura del punto considerado (m)

3

6

9

12

15

18

24

30

Borde del mar o de un lago, con una superficie de
agua en la direccién del viento de al menos 5 km de
longitud

2.4

2.7

3.0

3.1

3.3

3.4

3.5

3.7

Terreno rural Ilano sin obstaculos ni arbolado de
importancia

2.1

2.5

2.7

2.9

3.0

3.1

3.3

3.5

Zona rural accidentada o Ilana con algunos obstaculos
aislados, como arboles o0 construcciones pequefias

1.6

2.0

2.3

2.5

2.6

2.7

2.9

3.1

Zona urbana en general, industrial o forestal

1.3

1.4

1.7

1.9

21

2.2

24

2.6

Centro de negocio de grandes ciudades, con
profusion de edificios en altura

1.2

1.2

1.2

14

15

1.6

1.9

2.0

Tabla 1.5 Coeficiente de exposicion ¢,

Para el analisis global de la estructura tipo caja con la cubierta plana y con los lados

cubiertos, se considera los coeficientes eolicos globales a barlovento (presion) y

sotavento (succion) tomados de la tabla 1.6

Esbeltez en el plano paralelo al viento

<0.25 | 0,50 | 0.75 | 1.00 | 1.25 | >5.00
Coeficiente edlico de presion, C, 0.7 07 | 08 | 08 | 08 0.8
Coeficiente edlico de succién, Cs -0.3 -04 | -04 | -05 | -06 | -0.7

Tabla 1.6 Coeficientes edlicos para edificios tipo caja’®

El CEC no especifica este tipo de cargas como un Cdadigo de Practica Ecuatoriano,

por consiguiente para la estimacion de esta carga se procederd a usar datos del

INAMHI, ecuaciones y tablas antes descritas del Codigo Técnico de la Edificacion

de Esparfia (CTE).

12 CTE; Cédigo técnico de la edificacion de Espafia: Seguridad Estructural Acciones en la edificacion;

CTE CB SE-AE; 2009; capitulo 3; p4g. SE-AE 8

3 CTE; Codigo técnico de la edificacion de Espafia: Seguridad Estructural Acciones en la edificacion;

CTE CB SE-AE; 2009; capitulo 3; pag. SE-AE 8
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b) Cargas vivas de granizo

No se consideran cargas de nieve en el Ecuador, pero se debe estimar las cargas de
granizo, de acuerdo a la forma particular de cada edificacion. Esto es importante en
aquellos disefios que no permitan un flujo libre del granizo y en los miembros que
soportardn canales para agua lluvia. En estos casos la carga se debe considerar

solamente en los miembros afectados.

Para la estimacioén de esta carga se parte de los datos estadisticos del Instituto
Nacional de Meteorologia e Hidrologia INAMHI, que indica que en la ciudad de
Quito en los meses de marzo y abril la zona de convergencia intertropical se
encuentra directamente sobre la ciudad, provocando con mayor probabilidad
precipitaciones solidas. Considerado como un evento anémalo la altura de 50 cm fue
la mayor registrada en zonas totalmente nulas de flujo libre de granizo. La media
para las precipitaciones en la ciudad es 10 cm de altura con una densidad del hielo

puro de 0.6 gr/cm?®,

Es muy probable que cuando dos 0 més cargas estén actuando sobre una estructura
ademas de la carga muerta, no alcancen sus valores maximos absolutos
simultaneamente.'* Conforme a especificaciones de disefio, las condiciones de carga
por esfuerzos permisibles, admiten utilizar entre la carga viva de cubierta, la carga de
lluvia y la carga de nieve o granizo, la que se considere a buen criterio la mas
influyente de acuerdo a condiciones de ubicacion y disefio, sin llegar a considerar

gue actlan simultaneamente las tres cargas.
c¢) Cargas de sismo
Muchas areas del mundo son sismicas y es necesario considerar en ellas las fuerzas

de sismo en el disefio de estructuras de todo tipo™, con la finalidad de resistir eventos

de esta naturaleza, evitando dafios estructurales graves y el colapso. Dicha

4 NELSON, James y otro, Analisis de estructuras: Métodos clasicos y matricial, 3% Edicion,
Alfaomega, México-DF 2006, pag. 49

' MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 4% Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 38
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consideracién en el disefio se basa principalmente en el analisis de fuerzas estaticas
horizontales aplicadas a la masa de la estructura de edificacién debido a que es una

estructura que presenta regularidad tanto en planta como en elevacion.

Las cargas de sismo estan relacionadas con la masa de la edificacion, su altura, y
ademas con las aceleraciones del terreno y de la capacidad de la estructura para

disipar energia.

De acuerdo al Cddigo Ecuatoriano de la Construccion, la fuerza total de disefio por
cargas laterales aplicada en la base de la estructura como resultado de la accion del
sismo o también llamada cortante basal de disefio V se calcula mediante la siguiente

ecuacion:

V= & - W [Kg] Ec.1.6
R ¢p- g
Donde:
Z = Factor de zona. (Tablas 1 y 2 del anexo 2)
| = Factor de tipo de uso e importancia de la estructura. (Tabla 4 del Anexo 2)
C = Coeficiente en funcion de la zona. (Ec. 1.7)
R = Coeficiente de reduccion de respuesta estructural. (Tabla 7 del Anexo 2)
@, = Coeficiente de configuracion estructural en planta. (Tabla 5 del Anexo 2)
@ = Coeficiente de configuracién estructural en elevacion. (Tabla 6 del Anexo 2)

W = Carga muerta total de la estructura.

El coeficiente en funcion de la zona C esta determinado por:

1.25-8°
C=—<Cm Ec.1.7
T
Donde:
S = Coeficiente de tipo de suelo. (Tabla 3 del anexo 2)

Cm = Coeficiente de suelo. (Tabla 3 del anexo 2)
T = Periodo de vibracion (Ec. 1.8)
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El periodo fundamental de vibracion de la estructura, se calcula mediante un analisis

dinamico o con la ecuacion aproximada tal como:

T=C (h )" Ec. 1.8
Donde:
C: = factor de respuesta estructural, siendo 0.09 para estructuras metéalicas.
hn, = Altura méaxima de la edificacién de n pisos, medida desde la base de la

estructura.

Una vez obtenido el cortante basal de disefio V es necesario distribuir verticalmente
en la altura esta fuerza, se usa una fuerza F en distribucion triangular aplicada en
cada nivel i a una altura h en la estructura asociada con el modo fundamental de
vibracion, mas una fuerza F; en el tope que toma en cuenta la contribucién de modos
superiores de vibracion. En la figura 1.7 se aprecia esta distribucién de cargas

estaticas que simulan las cargas de sismo.

i=n Ft

1=

=4
K

EDIFICACION

Figura 1.7 Distribucion del cortante basal V en la altura de la edificacion

De acuerdo a esta distribucion el cortarte basal V se expresa como sigue:

V=Ft+z F. Ec. 1.9
i=1
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Donde:
Fi = fuerza concentrada en la altura méxima de la edificacion. (Ec. 1.10)

Fi = fuerza aplicada en cada nivel, desde el nivel 1 hasta el nivel n.

La fuerza concentrada Ft que se aplicard en la parte mas alta de la estructura,
constituyéndose una fuerza adicional a la fuerza en el dltimo piso y se define por:

F,=0.07T-V Ec. 1.10

Donde:
T = El periodo utilizado para el célculo del cortante basal de disefio V (Ec. 1.8)

V = cortante basal de disefio. (Ec. 1.6)

La parte restante del cortante basal debe ser distribuido sobre la altura de la

estructura, incluyendo el nivel n, de acuerdo con la expresiéon®®:

= % Ec. 1.11
Donde:

F. = fuerza en el nivel x de la estructura.

W, = peso del nivel x en consideracion.

hx = altura del nivel x en consideracion desde la base de la edificacion.
Wi, = peso de cada nivel de la estructura.

h; = altura de cada nivel de la estructura desde la base de la edificacion.
1.4 Métodos aproximados de analisis de estructuras hiperestaticas

Existen métodos “exactos” y “aproximados” que se usan para analizar las estructuras

hiperestaticas. Los métodos aproximados son utilizados usualmente en la practica

' INEN, Instituto Ecuatoriano de Normalizacién, Cédigo Ecuatoriano de la Construccion, CPE
INEN 5 Parte 1: 2001,capitulo 12, p. 21
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corriente de la ingenieria estructural cuando existen pequefios sistemas no criticos en

donde usar métodos exactos resultaria muy caro.

Estos métodos tienen muchas aplicaciones practicas, como las siguientes'’:

a)

b)

d)

Los analisis y los disefios aproximados de diversas alternativas pueden
efectuarse rapidamente y usarse en la estimacion inicial de costos.

Un analisis aproximado de la estructura dara fuerzas a partir de las cuales se
podrian hacer estimaciones iniciales razonablemente buenas acerca del
tamafio de sus miembros.

Gracias a las estimaciones iniciales de los tamafios de los miembros, se podra
realizar un ahorro apreciable tanto en el tiempo de computadoras como en
horas de disefio al momento de realizar la verificacion a través de un analisis
“exacto” en programas de computadoras.

Los analisis aproximados son utiles para verificar las soluciones de la
computadora.

Permite al proyectista “sentir” el comportamiento real de la estructura bajo

diferentes condiciones de carga.

1.4.1 Analisis de estructuras de edificios para cargas verticales

Un método aproximado muy utilizado para estructuras estaticamente indeterminadas

considerando cargas verticales, es estimar los puntos de inflexion o momento nulo en

las vigas La practica mas usual y conservadora a la vez es colocar esos puntos a 1/10

de la longitud desde cada extremo y suponiendo que no existe fuerza axial en la viga.

Existen analisis que han considerado puntos de inflexion maés realistas a 1/18 y

también a 1/21. Dependera del tipo de organizacion de los marcos, de la simetria, y

de las irregularidades de las cargas para optar por la mejor razon.

La ubicacion de los puntos de inflexion se muestra en la figura 1.8

Y NELSON, James y otro, Analisis de estructuras: Métodos clasico y matricial, 3¢ Edicion,
Alfaomega, México, 2006, pag. 413

27



Tramo al Tramo al

Cxiremo Tramo central _exiremo _
[~ q va
21111 ITITIITIITIT
Viga
- Puntos de inflexién d
Lol _Lnol_
L

Figura 1.8 Viga empotrada bajo cargas verticales

La viga se le divide en tres tramos justamente por los puntos de inflexion estimados.
En los dos tramos de los extremos se realiza el analisis como vigas en voladizo,

mientras que en el tramo central se la analiza como una viga simplemente apoyada.

1.4.2 Andlisis de estructuras de edificios para cargas horizontales

El método aproximado mas comun utilizado para analisis con cargas horizontales es
el andlisis por portales 0 método del portal, que consiste en colocar puntos de
inflexion a la mitad de la altura L1 de las columnas y a la mitad de la distancia L2 de
la viga del marco en analisis, ademas se supone que la fuerza cortante horizontal se
divide entre las columnas del nivel en consideracion, de tal manera que la fuerza
cortante de las columnas interiores es el doble de la fuerza cortante de las columnas
exteriores. La ubicacion de los puntos de inflexion se muestra en la figura 1.9 tanto

para las columnas como para las vigas.
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Figura 1.9 Marcos analizados por el método del portal

Una vez realizado estas consideraciones, el marco se divide en los puntos de

inflexion y se realiza el andlisis por estatica.
1.5 Areas tributarias

Es el area cargada de una estructura particular que contribuye en forma directa a la
carga aplicada a un miembro particular de la estructura'®, pudiendo ser para
columnas, vigas principales o vigas secundarias. La carga aplicada en dicha area, es

la resultante de todas las cargas muertas, cargas vivas y cargas ambientales.
1.5.1 Area tributaria para columnas
Es el area limitada por la prolongacion perpendicular de las lineas desde la mitad de

todas las vigas que llegan a la columna en analisis. El area tributaria para columnas

interiores y de borde se puede visualizar en la figura 1.10

8 NELSON, James y otro, Analisis de estructuras: Métodos clasico y matricial, 3¢ Edicion,
Alfaomega, México, 2006, pag. 42
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Figura 1.10 Area tributaria para columnas

1.5.2 Area tributaria para vigas

El area tributaria para vigas es delimitada paralelamente por la mitad de la distancia a
la viga proxima en ambas direcciones (la mitad de la luz de cada lado), y en los
extremos la carga es soportada parcialmente por las vigas en direccion
perpendicular®®, por lo que el area en estara delimitada por la bisectriz entre la viga
en analisis y las vigas perpendiculares a ésta, formando 45°. En la figura 1.11 se
visualiza la formacién de dichas areas para una viga interior tipica y para una viga de
borde.

L3 14 @ Area tributaria

@ -t - viga interior
P e——

(=
3 I e Columna
W Er Viga
S As ] g]
< } | 1 ] Aj
Area tributaria
viga de borde

Figura 1.11 Area tributaria tedrica para vigas

9 NELSON, James y otro, Analisis de estructuras: Métodos clasico y matricial, 3¢ Edicion,
Alfaomega, México, 2006, pag. 42
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Por la complejidad y dificultad para encontrar la carga trapezoidal resultante, estas
areas se convierten en tedricas. En la practica es comun usar las areas tributarias

para vigas interiores y de borde como se muestra en la figura 1.12

®) @ @? butaria
@ L1 ? 12 | 13 — et
- -

- C

L
.
]

1

o
)
3 furans
Area tributaria 3 ) ] Ce
viga interior el | i
(e — (] -} — Viga
< it
- i %1
(11} [ ] [ — =
|
Area tributaria de una vigaj

de borde con voladizo

Figura 1.12 Area tributaria préctica para vigas

Las vigas secundarias que normalmente soportan las cargas de piso se extienden de
viga principal a viga principal con conexiones que pueden idealizarse como soportes
simples®, por consiguiente las vigas principales soportan las reacciones puntuales

de extremo de las vigas secundarias que se conectan a ellas.

1.6 Disefio de miembros a compresién

Los miembros estan sometidos o sujetos a esfuerzos axiales de compresion cuando la
fuerza tiende a comprimir o acortar el mismo. Existen diversos tipos de miembros

sujetos a compresion, siendo las columnas las mas conocidas.

En la actualidad el término columna no implica ser necesariamente recto ni que este
en posicion vertical, horizontal o inclinada, lo que prima en este caso es que la
compresion sea el factor preponderante que determina su comportamiento
estructural. Los miembros estructurales en donde la flexion también juega un factor

primario se los denomina viga-columna.

2 NELSON, James y otro, Analisis de estructuras: Métodos clasico y matricial, 3¢ Edicion,
Alfaomega, México, 2006, pag. 43
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En general las columnas pueden fallar por el fendmeno de pandeo a excepcion de las
muy cortas que fallan por la resistencia del material, la columna mientras méas esbelta
o larga sea, existira mayor probabilidad a pandearse bajo la misma seccién

transversal y menor sera su capacidad de carga.

Este fendmeno de pandeo que presenta un miembro sometido a carga axial de
compresion se evalta con la relacion de esbeltez correspondiente a la longitud y su
radio minimo de giro. Si aumenta esta relacion disminuye la facultad portante del
miembro. Segun las especificaciones ASD, la relacion de esbeltez maxima KL/r para
miembros a compresion deben ser analizados de preferencia sin exceder de 200.

El pandeo a mas de la longitud del miembro depende de otros factores como son:
tipo de conexion en los extremos, excentricidad de la carga, imperfecciones en el
material de la columna, torceduras iniciales de la columna, esfuerzos residuales de

fabricacion, etc.?*

1.6.1 Tipos de perfiles para columnas

Existen varias formas de los miembros a compresion y para escoger la mas
conveniente dependera principalmente de tres factores relacionados con la aplicacién

estructural particular:

e Magnitud de la carga
e Tipo de conexiones en los extremos.

e Compatibilidad con los materiales en acabados.

En la figura 1.13 se muestra los tipos de perfiles mas usados, que cumplen el

requisito para ser cargados axialmente a compresion.

2l MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 97.
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Figura 1.13 Perfiles utilizados para columnas

También se puede combinar planchas de acero con perfiles comunmente usados para

crear una variedad de posibilidades para ser utilizadas como columnas armadas.

1.6.2 Formulas para columnas

El esfuerzo axial a compresion f, en general se expresa mediante la ecuacion:

Ec.1.12

&hH
I
> e

Donde:
P, = Carga aplicada axialmente.

A = Area de la seccion transversal sometida a la carga axial.

La carga critica de pandeo P, que es la carga axial que da inicio a la inestabilidad por
pandeo en un elemento estructural, estd dada por la relacién de Euler, atribuida a

Leonhard Euler y establece que:

n2El
Pe = 5 EC.1.13
L
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Donde:

E = médulo de elasticidad del material.
| = momento de inercia.

L = longitud del miembro en compresion.

Si a la relacion de Euler se divide por el area a los dos lados de la ecuacién y se

coloca la relacion de:
[=Ar? Ec. 1.14

Donde:

r = Radio de giro de la seccion transversal.
La carga critica de pandeo se expresa en términos de esfuerzo de pandeo Fe:

P, m’El ’E
Fo=—=—s= Ec. 1.15

La formula de Euler no puede aplicarse para miembros a compresion, si el valor del
esfuerzo de pandeo sobrepasa el limite de proporcionalidad de la curva esfuerzo

deformacion.

Para utilizar la ecuacion anterior, analizando condiciones en los extremos del
miembro (libre o empotrado), se utiliza el factor K de longitud efectiva que
multiplicado por la longitud L del miembro proporciona la Ilamada longitud efectiva
KL, que se refiere a la longitud entre los puntos de inflexién de la elastica del
miembro cargado axialmente a compresion, es decir entre los puntos de momento

nulo, se emplea la ecuacion modificada siguiente:

°E

F,= ——— Ec. 1.16
©” (KL/)? ¢
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Donde:

KL = longitud efectiva del miembro.

La magnitud del factor de longitud efectiva K depende de la restriccion rotacional en

los extremos de la columna y de la resistencia al movimiento lateral de ésta®.

Lo foma pandeada e I | ' MRIARL

)
‘P
columna se muestra con linea ) ?7- 3\ { T
de rayas { | ! | f !
\ L } /
'}'T wres
!
0.5

|

0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

k) (©) (&) (&) ®

Valor teérico de K

Valor recomendado para K
cuando esta cerca de las| 0.65 0.80 1.2 1.0 2.10 2.0
condiciones ideales

J_T-L Rotacion impedida  Traslacion impedida

Simbolos para las -ﬁ?‘— Rotacion libre Traslacion impedida
condiciones de extremo T Rotacion impedida  Traslacion libre
I Rotacion libre Traslacion libre

Tabla 1.7 Longitudes efectivas de columnas®™

En la tabla 1.7 se muestra los valores de K para los diferentes tipos de conexion en

los extremos de los miembros.

1.6.3 Longitudes efectivas en marcos

Las longitudes efectivas de la tabla 1.7 muestra casos especiales con ciertas
condiciones idealizadas de restriccion en sus extremos, para obtener una evaluacién
mas practica de los factores KL para columnas en marcos continuos se hace

necesario la utilizacion de los nomogramas mostrados en la figura 1.14

2 MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 116.
% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 118.
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Figura 1.14 Nomogramas para calcular la longitud efectiva en marcos®

En estos nomogramas los valores de K vienen dados en funcion de valores de rigidez
I/L de las vigas contiguas al elemento en analisis, asumiendo que se encuentran

rigidamente unidas a las columnas.

Los valores de G en los nomogramas, son referidos a la restriccion rotacional en el
extremo en estudio y es proporcional a la razén de la suma de las rigideces de las

columnas respecto a la suma de las rigideces de las vigas que concurren hacia ese

extremo.
I
AT,
= I Ee.1.17
2T,
Donde:

Ic = momento de inercia de las columnas.
L. = longitud de las columnas.
Iy = momento de inercia de las vigas.

L, = longitud de las vigas.

# MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 162.
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Los siguientes pasos se usan para buscar los valores de K en los nomogramas de la
figura 1.14:

a) Seleccionar el nomograma adecuado (ladeo libre o impedido)
b) Calcular Ga en el primer extremo y Gg para el otro extremo de la columna.
c) Dibujar una linea recta entre los valores Ga y Gg Y leer el valor de K sobre la

linea central.

En las columnas unidas a los cimientos de la estructura se realiza las siguientes

recomendaciones para esos extremos:

a) Una columna conectada a un cimiento por medio de un pasador sin fraccién
se recomienda un G igual a 10.

b) Una columna conectada a un cimiento rigidamente se recomienda G igual a 1.

¢) Una viga conectada rigidamente a una columna, su rigidez debe multiplicarse
por el factor dado en la tabla 1.8 que depende de la condicion en el extremo

alejado del miembro.

Condicion en el extremo alejado de la | Ladeo impedido, Ladeo no impedido,
viga multipliquese por: multipliquese por:
Articulada 15 0.5
Empotrada 2.0 0.67

Tabla 1.8 Factores para miembros conectados rigidamente®

1.6.3.1 Desplazamiento lateral

Al seccionar el nomograma adecuado para el disefio, es primordial conocer si la

estructura en general posee o no desplazamiento lateral debido a la presencia de

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 165.
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cargas laterales de sismo y viento, cargas verticales asimétricas o por la falta de

simetria en los mismos marcos.

a) Desplazamiento lateral permitido

El desplazamiento lateral o ladeo permitido se refiere a las estructuras en donde la
resistencia a la traslacion horizontal es proporcionada Unicamente por la resistencia a
la flexion y la rigidez de los miembros que conforman los marcos, considerando que
sus juntas estan lo suficientemente rigidas. La figura 1.15 muestra exageradamente la
deflexion horizontal A a la que se somete el edificio de altura h con ladeo permitido

debido a cargas F de viento o sismo.

A
o
F
ggﬂﬁﬁi?ﬁiggwggl
I I
| 1
I I
I I
F——1H =
I I
|
I 1
I I
] ] V

Figura 1.15 Deflexién horizontal de una edificacién con ladeo permitido

El ladeo de un edificio con desplazamiento lateral permitido se mide a través del
indice de ladeo A/h, la practica usual en el disefio de edificios de acero de varios
niveles es proporcionar a la estructura suficiente rigidez lateral para mantener el

indice de ladeo aproximadamente entre 0.0015 y 0.0030.%°

En general el desplazamiento lateral permitido se utiliza para edificios con una altura
no mayor en dos 0 méas veces la dimension lateral menor y ademés es necesario
proporcionar la rigidez suficiente a la estructura mediante conexiones con

transmision de momento o conexiones rigidas entre los miembros estructurales.

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 460
38



b) Desplazamiento lateral impedido

El desplazamiento lateral o ladeo impedido es referido a las estructuras de marcos en
donde se dispone de otros elementos estructurales (a mas de las vigas y columnas)
como arriostramientos o contraventeos diagonales o muros de corte que impiden la
traslacion horizontal de los nudos. En la figura 1.16 se aprecia estas configuraciones

para impedir el ladeo.

Arriostramiento diagonal Muro de corte

Figura 1.16 Edificaciones con desplazamiento lateral impedido

1.6.4 Clasificacion de las secciones de acero

Las secciones de acero se clasifican en compactas, no compactas y esbeltas de

acuerdo a la relacion ancho/espesor.

1.6.4.1 Secciones compactas

Para que una seccion clasifique como compacta, sus patines deben estar conectados
en forma continua al alma y la relacion ancho/espesor de sus elementos en
compresion no deben exceder los limites de la relacién ancho/espesor que se presenta
en la Tabla 1.9.

1.6.4.2 Secciones no compactas

Las secciones que no clasifiquen como compactas seran calificadas como no
compactas siempre que la relacion ancho/espesor de sus elementos en compresion no

excedan los limites para secciones no compactas de la tabla 1.9.
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1.6.4.3 Secciones esbeltas

Si la relacion ancho/espesor de algin elemento, sobrepasa los valores de la relacién
ancho/espesor para elementos no compactos de la tabla 1.9 la seccion sera clasificada

como esbelta en compresion.

Relaciones limite ancho/espesor

Razon

espesor
Sizgge:ndf?ei?gﬁl’es y perfiles | laminados para bt 65/ \/F—y 95/ J;y
Patines de perfiles | soldados para vigas en C
flexion bit 65/ [Fy 95/ [Fye/Ke

Lados proyectantes de par de angulos en
contacto  continuo; angulos o placas

proyectantes en vigas o columnas laminadas; b/t NA 95/ [Fy
atiesadores de trabes armadas

Angulos o placas proyectantes en trabes
armadas, columnas armadas u otros miembros

a compresion; patines a compresion de trabes b/t NA 95/ [Fy/Kc
armadas

Almas de perfiles T dht NA 127/ [F,
Elementos no atiesados simplemente apoyados

a lo largo de un borde, como los lados de

puntales formados por un solo &ngulo, lados bit NA 76/ [F,

de puntales formados por dos angulos con
separadores y lados de secciones transversales
en cruz o en estrella

Patines de secciones huecas en caja cuadradas
y rectangulares de espesor uniforme sometidas
a flexion o compresion® ; cubreplacas de b/t 190/ |F, 238/ |F,
patines y placas diafragmas entre lineas de
conectores o cordones de soldadura

Ancho no soportado de cubreplacas perforadas

€on una sucesion de agujeros de acceso® bit NA 317/ |Fy

Todos los otros elementos a compresion bit

uniforme atiesados, o sea soportados a lo largo NA 253/ |F
hity y

de los dos bordes

=7 — b

Almas en compresion por flexion dit 60/, | =
[ 760//F,

Almas en flexion combinada con compresion Para f./Fy< 0.16

axial f,
i, 640/ \ﬁ (1—3.74 —a)
F
Para f./Fy > 0.16
257/ [, _
760//F,

Secciones circulares huecas en compresion y 3300/F, | e
axial en flexion. Dit 3300/F, | e

® Para el disefio de secciones esbeltas que exceden los limite no compactos. Véase el apendice B5 del
manual ASD.

® Para vigas hibridas, use la resistencia de fluencia del patin F, en vez de F,.

h/tw

_ 405 . . _
¢ KC-W si h/t>70, en cualquier otro caso K.=1.0

4 \/éase también la seccion F3.1 del manual ASD.

¢ Supone el area neta de la placa en el agujero mas ancho.

Tabla 1.9 Razones limite ancho/espesor para elementos a compresion®’

2 MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF,1999, pag. 470
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La razon ancho/espesor de la tabla 1.9 introduce términos como el ancho efectivo del
patin b que es analizado con amplitud en los apartados 1.6.5 y 1.6.6 de este capitulo
y ademas el espesor efectivo t que se considera igual al espesor del patin o el alma

segun el caso. Fy es el esfuerzo de fluencia y depende del tipo de acero.

En la tabla 1.9 se toma en cuenta la razon ancho/espesor de los elementos que
conforman los miembros estructurales, pero existe una consideracion adicional con
respecto a los bordes que limitan el ancho del elemento para determinar su ancho

efectivo a ser considerado en las relaciones de la tabla.

De acuerdo con los bordes si son 0 no soportados completamente los elementos se

clasifican en atiesados y no atiesados.

1.6.5 Elementos no atiesados

Los elementos no atiesados de una seccidn son aquellos que son soportados en un
solo borde, paralelo a la direccion de la fuerza de compresion, y su ancho se tomara

como sigue:

e Para patines de perfiles I y T como muestra la figura 1.17 el ancho b en la

tabla 1.9 es la mitad del ancho total del patin by.

bf
b T L] #
— 7) = =
| |
\ \
| |
—— |
L bof ] |
perfil I perfil T

Figura 1.17 Elementos no atiesados en el patin de perfilesly T
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e Para alas de angulos y patines de canales como muestra la figura 1.18, el

ancho b es la dimension nominal del ala y patin respectivamente.

b F—T#
r—ﬁ:I 7=

L1
bf

angulo canal

Figura 1.18 Elementos no atiesados de angulos y canales

e Para el alma de perfiles T como muestra la figura 1.19, d es tomado como el

peralte nominal.

4

t

perfil T

Figura 1.19 Elementos no atiesados en el alma de perfiles T

1.6.6 Elementos atiesados

Los elementos atiesados de una seccidn son aquellos que son soportados a lo largo de
dos bordes paralelos a la direccién de la fuerza de compresién, y su ancho se tomara

como sigue:

e Para el alma de secciones laminadas o armadas como muestra la figura 1.20,

h es la distancia libre entre patines.

tw tw tw

sl g

perfil 1  perfil rectangular  perfil I
armado armado laminado

Figura 1.20 Elementos atiesados en el alma de las secciones
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e Para el alma de secciones laminadas o armadas como muestra la figura 1.21,

d es tomado como el peralte nominal.

tw tw tw
T T T
w ‘ 7
—

perfil I  perfil rectangular  perfil I
armado armado laminado

Figura 1.21 Elementos atiesados en el alma respecto al peralte de las secciones

e Para los patines de las secciones estructurales huecas (rectangulares o
cuadradas) como muestra la figura 1.22, el ancho b es la distancia libre entre
almas menos el radio de la esquina interior en cada lado. Si no se conoce el
radio interior se puede tomar el ancho como el ancho total de la seccion

menos tres veces el espesor.

b b b
] T ]
perfil rectangular tubo perfil rectangular

armado con UPN  rectangular armado con canales

Figura 1.22 Elementos atiesados en patines de perfiles cuadrados

e Para elementos tubulares de seccion circular como muestra la figura 1.23, D

es el didmetro nominal.

Figura 1.23 Elementos atiesados de tubos estructurales redondos
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1.6.7 Esfuerzo permisible para cargas axiales a compresion

Para los elementos estructurales cargados axialmente y que cumplen los

requerimientos de la tabla 1.9 el esfuerzo permisible de compresion F, cuando KL/r

<Ces:
2
= c
s 5, 3(KLr)  (KL/r)? Ec.1.18
30 8C 8¢/
Donde:

C. = relacion de esbeltez limite entre pandeo elastico y pandeo inelastico
KL = longitud efectiva del miembro descrita en el apartado 1.6.3

r = radio de giro del miembro (Ec. 1.14)

Esta relacion de esbeltez limite puede encontrarse con la siguiente ecuacion:

212E
C.= Ec.1.19
F)’
Donde:

E = modulo de elasticidad

Fy = Esfuerzo de fluencia
Y cuando KL/r > C; el esfuerzo permisible Fa es:

127%E

F,= ——— Ec. 1.20
2~ 23(KL/r)? ¢

Las formulas expresadas para el esfuerzo permisible a compresion para evitar
resolverlas matematicamente, sus resultados se pueden obtener directamente de las

tablas C-36 y C-50 en la parte 3 pagina 3-16, del manual AISC -ASD para columnas.
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1.7 Disefio de vigas

Las vigas son elementos constructivos lineales que trabajan principalmente a flexion.
En las vigas la longitud predomina sobre las otras dos dimensiones y suele ser

horizontal.

La nomenclatura en los perfiles | para describir las dimensiones de la seccion
transversal se aprecia en la figura 1.24 y utilizada en adelante para especificar las

razones limite dentro del disefio de vigas.

Figura 1.24 Nomenclatura de la seccion transversal

Donde:

d = peralte nominal de la viga

bf = ancho del patin

tr = espesor del patin

T = distancia libre entre patines del alma (se utiliza h para vigas armadas siendo el
ancho del alma)

tw = espesor del alma

k = distancia de la cara exterior del patin a la punta del filete en el alma (vigas
laminadas en caliente) o a la punta de la soldadura (vigas armadas).

ki = radio del filete.

El esfuerzo de flexion provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose

las maximas en las fibras extremas de la seccion, estdas tensiones se calculan
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relacionando el momento flexionante (maximo) y el momento de inercia. En las

zonas cercanas a los apoyos se producen esfuerzos cortantes.

Este esfuerzo de flexion f, presente en las vigas puede calcularse mediante la

siguiente férmula:

fi=— Ec. 1.21

Donde:
M = momento flexionante.
I = momento de inercia de la seccion.

¢ = distancia desde la fibra neutra a la fibra mas alejada de la seccion.

Una constante que combina las propiedades importantes de la seccidn transversal en
una sola cantidad para facilidad la busqueda en tablas y manuales de las vigas se la

denomina modulo de seccién Sy se expresa como:
S=- Ec. 1.22

Entonces el esfuerzo de flexién f, puede expresarse en funcion del mddulo de

seccién guedando de la siguiente manera:

Ec. 1.23

.M
b

Una vez seleccionado la seccion de la viga que resista el momento flexionante, se
procede a considerar si uno de los siguientes aspectos son criticos: momentos

cortantes, aplastamiento, pandeo, soporte lateral, deflexién y si es el caso fatiga.
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1.7.1 Esfuerzo permisible de vigas

El esfuerzo permisible por flexion F, para la mayor parte de casos es:

Fyy=0.66F, Ec.1.24

Donde:
Fy = esfuerzo de fluencia.

Se usa esta ecuacion siempre que la viga permanezca estable, por tanto debe tener el
suficiente soporte para no permitir el pandeo lateral del patin de compresién y debe
ser lo suficientemente robusta (compacta) para que no se presente el pandeo local.

1.7.2 Pandeo local del patin PLP

Es un estado limite ultimo que provoca la falla del patin en dependencia de las
dimensiones de la seccion transversal de acero (relacion ancho/espesor del patin) que
se somete a momentos flexionantes. En la figura 1.25 se muestra una viga real que ha

fallado por pandeo local del patin.

Figura 1.25 Pandeo local del patin
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Para que un elemento no atiesado, no falle localmente por pandeo el patin las
especificaciones requieren que la relacion en el patin ancho/2espesor (b#/2t) no

sobrepase de:

be 65
L Ec.1.25

= R,

Y para un elemento atiesado la razén en el patin ancho/espesor (b/t;) no debe exceder
de:

< —= Ec. 1.26

Donde:
b = ancho efectivo del patin de acuerdo al apartado 1.6.6

F, = esfuerzo de fluencia del miembro en klb/plg®.
1.7.3 Pandeo local del alma PLA

Un fenémeno similar al PLP ocurre en el alma Ilamado pandeo local del alma PLA.
La figura 1.26 muestra la falla por pandeo local del alma.

Alma en pandeo
local

Figura 1.26 Pandeo local del alma de una viga
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Para que no falle por este tipo de pandeo las razones peralte/espesor (d/t) de

secciones compactas no deben exceder los siguientes valores:

Para:E <0.16
F)’

d 640
-<— Ec. 1.27
t = JF,
Para: LI 0.16
F)’
d 257
- < —= Ec. 1.28
t /Fy
Donde:

f, = esfuerzo axial de compresion en el elemento del miembro.

Fy = esfuerzo de fluencia del miembro en klb/plg?.
1.7.4 Tipos de secciones sometidas a momento flexionante

Los miembros de una estructura sometidos a momentos flexionantes se clasifican al
igual que las columnas, de acuerdo a su relacion ancho/espesor en compactas, no

compactas y esbeltas.

Una seccién compacta es aquella que es capaz de desarrollar la totalidad de su
momento pléstico antes de que ocurra cualquier falla por pandeo local.?® Para este
tipo se secciones compactas y con soporte lateral el esfuerzo permisible es 0.66F,,

Una seccion no compacta es en la que el esfuerzo de fluencia puede alcanzarse en
algunos, pero no en todos sus elementos a flexion antes de que ocurra el pandeo
local, por consiguiente no es capaz de alcanzar una distribucion pléastica de esfuerzos
total. Para una seccién no compacta en el alma el esfuerzo permisible se considera
igual a 0.60F,

%% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metéalicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 183.
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En una seccion esbelta ocurrira el pandeo local antes de que el esfuerzo de fluencia
se alcance en cualquier parte de la seccion. Para estas secciones el esfuerzo
permisible debe reducirse considerablemente, mucho mas que los considerados para

las secciones no compactas.

Si una seccion es compacta en el alma, pero el patin tiene una relacion de

ancho/espesor (by/2t;) entre:

95 by 65
e Ec. 1.29

T o~
Donde:
F, = esfuerzo de fluencia del miembro en klb/plg®

se considera a la seccién como parcialmente compacta o semicompacta y el esfuerzo

permisible por flexién Fy, viene dado por:

by
F,=Fy [0.79-0.002 (2_tf) \/Fj] Ec. 1.30

Donde:
F, = esfuerzo de fluencia del miembro en klb/plg®

1.7.5 Soporte lateral de vigas
Otro estado limite ultimo para vigas es el pandeo torsional lateral PLT que dependera

del tipo de soporte lateral que se proporcione a las vigas. La figura 1.27 muestra este

estado limite.
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Patin sin soporte
lateral

Figura 1.27 Pandeo lateral torsional de una viga

Si la viga falla por este estado limite la viga se pandea alrededor de su eje
longitudinal. EIl soporte lateral estd con frecuencia presente en forma de la losa o

cubierta soportada por el miembro horizontal a compresion.

Si los elementos a flexidn poseen soporte lateral y a su vez son compactas el esfuerzo

permisible como se dijo en el apartado 1.7.1 es 0.66F,,

Mientras tanto si no posee soporte lateral total la viga, el esfuerzo permisible a

flexion Fy se reduce de acuerdo a la siguiente ecuacion:

2

L
F, =20000-7.5 (b—) Ec. 1.31
;

Donde:
L = distancia en plg entre puntos de soporte lateral.

bs = ancho del patin en plg.
1.7.6 Esfuerzo cortante

El esfuerzo cortante es el esfuerzo interno o resultante de las tensiones paralelas a la
seccion transversal en este caso de la viga. A pesar de que el tamafio de la viga de
acero se selecciona usualmente por flexion a excepcion de claros muy cortos, es
necesario revisar la capacidad por cortante. La fuerza cortante esta presente en toda

la viga y la méaxima por lo general se encuentra en los apoyos.
51


http://es.wikipedia.org/wiki/Esfuerzo_interno

Este esfuerzo cortante f, puede ser calculado mediante la siguiente ecuacion siendo

el area efectiva el peralte nominal del miembro multiplicado por el espesor del alma:

vV
f, = Ec. 1.32
Aefectiva

Donde:
V = fuerza cortante externa en la seccion considerada.

Actectiva = area efectiva de la viga igual a el espesor del alma por el peralte.

1.7.7 Esfuerzo permisible de corte

h 380 ..
Para —<— el esfuerzo permisible de corte F, es:

tw — /Fy
F, = 0.40Fy Ec. 1.33

h _ 380 ..
Para —>-— El esfuerzo admisible de corte F, es:

F
_ y
FV = mcv < 040Fy Ec. 1.34

Donde:
C, = coeficiente dado por la ecuacion 1.35

F, = esfuerzo de fluencia del material en klb/plg®.

Para el célculo de C, se utiliza:

45000 k,
C T eee———

— Ec. 1.35
Fy (Q)

Donde:

h = distancia libre entre patines de vigas o trabes armadas.
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tw = espesor del alma.
k, = coeficiente dado por la ecuacion 1.36

Fy = esfuerzo de fluencia del miembro en klb/plg?.

El coeficiente ky es igual a la siguiente ecuacion cuando a/h es menor que 1.0

53
ky =400+ — Ec. 1.36

O el coeficiente ky es igual a la siguiente ecuacion cuando a/h es mayor que 1.0

4.00

kv =534+ 7 Eec. 1.37

h

Donde:

a = distancia libre entre rigidizadores transversales.
1.7.8 Atiesadores para vigas

Cuando se utiliza vigas armadas en la construccion de estructuras, es necesario
revisar si necesita atiesadores en el alma para evitar el pandeo y pueda resistir ciertos

estados limite.

1.7.8.1 Atiesadores intermedios

También llamados atiesadores sin carga, atiesadores por estabilidad o atiesadores
intermedios transversales, se utilizan segun la direccion del peralte a lo largo del
alma para prevenir el pandeo debido a la compresion diagonal. Los atiesadores
intermedios se muestran en la figura 1.28 en donde se indica que no necesitan llegar

hasta el patin de tension como si es el caso de los atiesadores de apoyo.
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viga

=

\atiesadores/

AN

no necesitan llegar
al patin de tension

"\

Figura 1.28 Atiesadores intermedios

Sera necesario usar estos atiesadores intermedios cuando:

h
- >260 Ec. 1.38

W

Donde:
h = distancia libre entre patines de vigas o trabes armadas.

tw = espesor del alma.

Y cuando el esfuerzo cortante maximo f, en el alma es mayor que el esfuerzo
permisible F, de la siguiente ecuacion:

Fy
F, = mcv <0.40F, Ec. 1.39

Donde:
C, = coeficiente dado por la ecuacién 1.35

Fy = esfuerzo de fluencia del material en klb/plg?.
1.7.8.2 Atiesadores de apoyo
Estos atiesadores transfieren fuertes reacciones o cargas concentradas aplicadas a los

patines superiores al peralte total del alma sin poner toda la carga sobre las

conexiones del patin.?® Los atiesadores de apoyo se muestran en la figura 1.29 donde

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metéalicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 533.
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obligatoriamente tienen que llegar al patin de tensién de la viga y son ubicados bajo

de las cargas concentradas.

co:fccnh‘adasw/ viga

i1 \aties adores/

L]

AN
\ tiene que llegar
al patin de tensién
Figura 1.29 Atiesadores de apoyo

Los atiesadores de apoyo también sirven como atiesadores intermedios y se utilizan
si el alma tiene una resistencia insuficiente por cualquiera de los estados limite de

fluencia del alma y/o aplastamiento del alma.
1.7.9 Fluencia local del alma

Este estado limite se presenta debido a una concentracién de esfuerzos en la unién
del alma con el patin de la viga provocado por cargas grandes concentradas. Es en la
unién ya que es el lugar donde la viga trata de transmitir compresion del patin al
alma. En la figura 1.30 se muestra una representacion de la fluencia local del alma,
las cargas se suponen distribuidas longitudinalmente sobre una distancia = 2.5 k a lo
largo de la viga desde el punto de aplicacién de la carga para cargas aplicadas en o
cerca del extremo del miembro y sobre una distancia = 2.5 k a cada lado de una carga
aplicada a una distancia, desde el extremo del miembro mayor que el peralte d de la

viga®®

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 226.

55



‘2.51: N 2.51(_‘

N
HR \ viga

N | 25k

Figura 1.30 Fluencia local del alma

Para que el miembro no falle por fluencia local del alma, los valores de la siguiente
relacion de esfuerzo cuando es una carga concentrada o una reaccion y esta aplicada
a una distancia superior que el peralte del miembro medida desde el extremo, no

debe exceder de:

— < (0.66F Ec. 1.4
N30 <0.66F, ¢ 0

Donde:

R = carga concentrada o reaccion en el miembro.

N = longitud de apoyo minima para cargas concentradas en los extremos medido en
la direccidn del eje longitudinal de la viga.

k = distancia de la cara exterior del patin a la punta del filete en el alma (vigas
laminadas en caliente) o a la punta de la soldadura (vigas armadas).

tw = espesor del alma.

Fy = esfuerzo de fluencia del miembro en kg/cm?

Si la fuerza aplicada al miembro es una carga concentrada o una reaccion aplicada a

una distancia menor que el peralte del miembro se usa:

— _ <0.66F Ec. 1.41
N2k 60ty ¢
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Si no se satisface estas ecuaciones sera necesario utilizar atiesadores de apoyo.
1.7.10 Aplastamiento del alma

Es otro estado limite y se presenta como un fendmeno similar a la fluencia del alma,
es decir el alma puede inestabilizarse siguiendo onda de pandeo cerca de la union
patin-alma.®! La figura 1.31 muestra una representacion de este estado limite.

almadela |
viga

B3

aplastamiento

Figura 1.31 Aplastamiento del alma

Se utiliza atiesadores de apoyo en el alma si una fuerza concentrada aplicada en el
miembro es mayor que el valor limite dado por la ecuacion siguiente para cargas
concentradas aplicadas a una distancia mayor que el peralte dividido entre dos (d/2)

mediada desde el extremo del miembro:

Ec. 1.42

N
R=67.51,> [1+3 (—

Donde:

Fyw = esfuerzo de fluencia utilizado para el alma de la viga en klb/plg®.

R = carga concentrada o reaccion limite en el miembro en kib.

N = longitud de apoyo minima para cargas concentradas en los extremos medido en
la direccidn del eje longitudinal de la viga en plg.

tw = espesor del alma de la viga en plg.

tr = espesor del patin de la viga en plg.

d = peralte de la viga en plg.

81 GALAMBOS, Theodore, Disefio de estructuras de acero con LRFD, 12 Edicion, PRENTICE
HALL, México 1999, pag. 66
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Si la carga concentrada se aplica a una distancia menor que el peralte dividido entre

dos (d/2) se emplea la siguiente ecuacion:

N\t 2] [Fywte
1{=34%2[1+3(a)(—) l M Be. 143

1.7.11 Limitaciones a las deflexiones de vigas

Las deflexiones de las vigas son limitadas a L/360 para cargas vivas y L/240 para
cargas vivas mas carga muerta de acuerdo al CPE (Anexo 1). Esta limitacion se
realiza para no provocar agrietamientos de la losa de concreto en el piso y techo,
agrietamiento del yeso (gypsum), distorsion de las paredes divisorias, para no afectar
la apariencia de la estructura, para dar la confianza necesaria a las personas que
habitan el inmueble, entre otros. Como manera de prevencion las especificaciones
AISC-ASD limita la deflexion a L/360 para vigas que soportan cielos rasos

enyesados.

Para deflexiones A en el centro del claro de una viga simple con carga

uniformemente distribuida viene dado por:

_ 5qLt

= 334EI Ec. 1.44

Donde:

g = carga uniformemente distribuida.
L = longitud del claro.

E = mddulo de elasticidad del material.

I = momento de inercia de la seccion.
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1.8 Miembros bajo fuerzas combinadas

Las columnas de una estructura real casi siempre, soportan no solo cargas axiales
sino también cargas laterales provocando momentos flexionantes en ellas, a estas
columnas bajo fuerzas combinadas por flexion y carga axial se las denomina vigas-

columnas.

Existe la posibilidad que las columnas estén sometidas principalmente a momentos
flexionantes combinado con fuerzas axiales, pero es mas frecuente encontrar
miembros en donde la carga a compresion es mayor a la carga a flexion pero siguen

actuando simultdneamente.

Es dificil obtener con exactitud los esfuerzos f en miembros sometidos a una
combinacidn de carga axial y de flexion y los esfuerzos calculados son en realidad de

caracter aproximado®?, los esfuerzos se calculan en base a la siguiente férmula:

f=—+ — Ec. 1.45

Donde:

P, = carga axial.

A = area de la seccion transversal.

M = momento flexionante.

¢ = distancia desde la fibra neutra a la fibra mas alejada de la seccion.

I = momento de inercia de la seccion.

Para especificar el esfuerzo permisible se utiliza ecuaciones de interaccion, que toma
como base combinacion de esfuerzos permisibles tanto por momento flexionante

como por carga axial:

£ f
T Ec. 1.46
Fa Fb

%2 MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 254.
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Donde:

f, = esfuerzo axial (P,/A).

Fa = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos axiales.
fp = esfuerzo de flexion.

Fy, = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos por flexion.

1.8.1 Ecuaciones para miembros bajo cargas axiales mas flexion

Las especificaciones al calcular por el método de disefio por esfuerzos permisibles,
incluyen tres ecuaciones para miembros con simetria simple y doble en flexién y
compresion a la vez, considerando factores de ampliacion y factores de modificacion,
incluyendo flexién respecto a los ejes X y Y.

1.8.1.1 Primera ecuacion para estabilidad

La primera ecuacion se emplea para verificar la estabilidad de conjunto del miembro,

y se analiza en la mitad del elemento en analisis:

fa me fbx i Cmy fby

— + <1.0 Ec.1.47
F f, f, -
) (IF_:X) Fox <1F—:y) Fly

Donde:

Cm = factor de modificacion (segun apartado 1.8.1.1.1)

F’e = esfuerzo de Euler dividido entre un factor de seguridad (Ec. 1.48)
a = esfuerzo axial.

Fa = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos axiales.

fp = esfuerzo de flexion.

Fy, = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos por flexion.

El esfuerzo de Euler dividido entre un factor de seguridad F’ se determina mediante

la siguiente ecuacion:
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P - 2F Ec. 1.48
¢ 23(KLy/rp)? e«
De la ecuacion anterior Ly es la longitud real no soportada en el plano de flexion y ry,

es el correspondiente radio de giro.
1.8.1.1.1 Factor de reduccién o modificacion

El valor del factor de modificacion C,, depende de la categoria en la que los

miembros del sistema estructural estén sometidos. EXisten tres categorias y son:
a) Categoria 1

Para elementos en compresion de marcos que pueden tener desplazamientos

laterales, se considera a Cy, igual a 0.85
b) Categoria 2

Para elementos en compresion con restriccion de giro en marcos arriostrados contra
desplazamiento lateral y sin carga transversal entre sus apoyos en el plano de flexion

Cmesigual a:

M,

Cn=06-04 Ec. 1.49

Donde:
Mi/M, = relacién del momento menor al mayor en los extremos de la longitud

arriostrada.
c) Categoria 3

Para elementos en compresidn en marcos arriostrados contra desplazamiento lateral y
con carga transversal entre sus apoyos el valor de Cp debe determinarse

analiticamente. Sin embargo se permite el empleo de los siguientes valores:
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e Para elementos cuyos extremos tienen restriccion de giro en el plano de
flexion, Cr, = 0.85

e Para elementos cuyos extremos no tienen restriccion de giro en el plano de
flexion, C, = 1.0

1.8.1.2 Segunda ecuacion para condiciones de esfuerzo

La siguiente formula se aplica en los extremos de los miembros en flexion y

compresion, aplicandola para verificar las condiciones de esfuerzo.

fi
+ —+—<1.0 Ec. 1.50

Donde:

f, = esfuerzo axial.

Fy = esfuerzo de fluencia del material.
fy, = esfuerzo de flexion.

Fp = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos por flexion.
1.8.1.3 Tercera ecuacion alternativa

Si existe una carga axial relativamente pequefia y f./F,<0.15 se permite el empleo de

la siguiente ecuacion en lugar de las ecuaciones 1.49 y 1.50

fay T Joy

<1.0 Ec. 1.51
Fa Fbx by

Donde:

f, = esfuerzo axial.

Fa = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos axiales.

f, = esfuerzo de flexion.

Fy, = esfuerzo permisible si solo se tuviesen esfuerzos por flexion.

62



Es de importancia precisar que si la relacion entre el factor de modificacion y el
factor de amplificacion Cy, / (1-f, /F’¢) es menor que 1.0 se usara un valor de 1.0

1.9 Placas para base de columnas

Para evitar que se sobre esfuerce el concreto de la zapata o cimiento bajo la accion de
la fuerza de compresion y flexion de las columnas sobre estas, es necesario colocar
una placa base de acero entre el miembro y la zapata para que la carga se distribuya

en un area razonablemente mayor.

La elevada carga desarrollada en una columna tipica es demasiado grande para
aplicarla al cimiento de concreto como una carga puntual, por lo que se aplica a una
placa base gruesa, cuya area es suficiente para que el esfuerzo en el cimiento caiga
dentro de los limites permisibles para el concreto de cimentacion. En la figura 1.32

se ilustra tres placas bases soldadas a columnas.

Figura 1.32 Placas bases soldadas a columnas

1.9.1 Placas base de columnas resistentes a momentos

Para encontrar el espesor de la placa base es necesario utilizar ecuaciones que
consideren las dos acciones combinadas sobre la placa, la fuerza axial y los
momentos flexionantes. La carga axial comprime a la placa base contra el cimiento
mientras que el momento flector aumenta la compresion en un lado y la disminuye

en el otro.

Para momentos de tamafio medio las fuerzas pueden transferirse a la zapata por
medio de flexion de la placa base, pero cuando los momentos son muy grandes deben

usarse conexiones atiesadas. Para un momento pequefio, el area entera de contacto
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entre la placa y la zapata trabajard a compresion. Este sera el caso si la carga
resultante cae en el tercio medio de la longitud de la placa en la direccion de la

flexion.®

El disefio de la placa base bajo esfuerzos combinados depende de la excentricidad e
dada por la ecuacién 1.52:

e=— Eec. 1.52

Donde:
M = Momento flexionante maximo de la columna.

P = Carga axial maxima de la columna.

El momento y la fuerza axial son sustituidos por una fuerza equivalente axial a una
distancia e desde el centro de la columna. Para pequefias excentricidades, la fuerza
axial equivalente es resistida solo por el apoyo en la base. Para excentricidades mas
grandes es necesario utilizar pernos de anclaje para resistir la fuerza a tensién

provocada por el momento.
1.9.1.1 Excentricidad baja
Si e <N/6, lafuerza de apoyo a compresion esté distribuida en toda la placa como se

muestra en la figura 1.33 y es calculada como si la placa representard una seccion

transversal de una viga.

r | et
i

A SEEEE ;
Rt

Figura 1.33 Andlisis de fuerzas para excentricidad baja

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 727.
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Las fuerzas de apoyo f; y f, en los bordes de la placa se calcula como sigue:

P Mc
fio=g5c+—

Eec. 1.
BN i c. 1.53

Donde:

P = carga axial aplicada a la placa base.

M = momento flexionante aplicado a la placa base.

B = ancho de la placa base.

N = largo de la placa base.

¢ = distancia desde el centro a uno de los bordes de la placa (N/2)

| = momento de inercia, (BN*/12)

Segun especificaciones la fuerza de apoyo méxima f; no debe exceder el esfuerzo

permisible para apoyos de concreto F, obtenido a partir de la siguiente ecuacion:

' A2 '
F,=0351; A_1 <0.70 f, Ec. 1.54
Donde:

f. = resistencia a compresion del concreto.
A; = area de la placa base.

A, = area del concreto.

1.9.1.2 Excentricidad moderada
Si el valor de la excentricidad e se encuentra entre N/6 y N/2, se dice que la

excentricidad es moderada y el apoyo esta distribuido solo en una porcion de la placa

base como se muestra en la figura 1.34
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Figura 1.34 Analisis de fuerzas para excentricidad moderada

De esta figura la resultante de la carga de apoyo distribuida triangularmente debe ser
igual a la carga axial equivalente aplicada a una distancia e desde el centro de la

placa. El esfuerzo méximo de apoyo f; en este caso es:

f‘zP Ec. 1.55
1 AB C. 1.

Donde:
P = carga axial aplicada a la placa base.
A = distancia sobre la cual la fuerza de apoyo ocurre.

B = ancho de la placa base.

La distancia A se puede determinar para este caso a partir de la siguiente ecuacion:

N
A=3 (— - e) Ec. 1.56

Donde:
N = largo de la placa base.

e = excentricidad.

66



1.9.1.3 Excentricidad alta

Cuando e > N/2, la excentricidad es alta como muestra la figura 1.35 y para el
analisis de fuerzas se considera la reaccion T provocada por los pernos de anclaje

sometidos a tensién a causa del momento.

- N ————

Figura 1.35 Analisis de fuerzas para excentricidad alta

Para este caso el esfuerzo maximo de apoyo f, se asume igual al valor permisible Fyy
se obtiene dos ecuaciones de equilibrio que son utilizadas para determinar las

incégnitas.

La fuerza de tension T provocada por los pernos de anclaje se calcula utilizando la
primera ecuacion de equilibrio dada por la suma de fuerzas producidas, y resulta:

f,AB
=P -P

7 Ec. 1.57

Donde:

f, = esfuerzo maximo de apoyo.

A = distancia sobre la cual la fuerza de apoyo ocurre.

B = ancho de la placa base.

P = carga axial aplicada a la placa base.

Y la segunda ecuacion dada por la suma de momentos alrededor de la fuerza

resultante T es:

. fAB /., A
PA +M=— (N-g) Ec. 1.58
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Donde:

A’ = distancia entre el perno de anclaje y el centro de la columna.

N’ = distancia del borde de la placa a la fuerza provocada por el perno de anclaje.
f, = esfuerzo maximo de apoyo.

A = distancia sobre la cual la fuerza de apoyo ocurre.

B = ancho de la placa base.

P = carga axial aplicada a la placa base.

M = momento flexionante aplicado a la placa base.

De la segunda ecuacion de equilibrio se despeja la distancia bajo la cual ocurre la
fuerza de apoyo A y se obtiene la siguiente ecuacion que para motivos de célculo se

toma el valor positivo mas pequefio:

f + j [f'2 -4 (f"TB) (PA'+ M)]

fB

3

A= Ec. 1.59

Donde:

f> = carga de equivalencia (Ec. 1.60).

A’ = distancia entre el perno de anclaje y el centro de la columna.
f, = esfuerzo maximo de apoyo.

B = ancho de la placa base.

P = carga axial aplicada a la placa base.

M = momento flexionante aplicado a la placa base.
La carga de equivalencia f* es calculada mediante la siguiente ecuacion:

¢ GBN

7 Ec. 1.60

Donde:
f, = esfuerzo maximo de apoyo.
B = ancho de la placa base.

N’ = distancia del borde de la placa a la fuerza provocada por el perno de anclaje.
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Para el calculo del espesor de la placa t, se usa la siguiente expresion:

t = |—2 Ec. 1.61

Donde:
M, = momentos de flexion de la porcion saliente de la placa respecto al centro de
una de las caras de la columna.

Fy = esfuerzo permisible a flexion para placas base igual a 0.75Fy

Para columnas rectangulares, la seccidn critica usada para determinar el espesor de la
placa base debe ser basada en 0.95 veces la dimensidn exterior de la columna, y es a
esta distancia en donde se presenta los momentos maximos en la placa base y por
consiguiente los que van a ser usados en el calculo del espesor requerido de la placa.

1.10 Pernos de anclaje

Son varillas o pernos incrustados en el hormigén de los cimientos o zapatas para fijar
0 asegurar un elemento estructural como la columna a través de su placa base,
también se usa estos pernos de anclaje para transferir fuerzas de tension o una

combinacidn de fuerzas de tension y corte ocasionados por la estructura.

La tension se transfiere al hormigdn a través de la cabeza incluida en el perno de
anclaje, o a través de la fuerza de enlace entre el ancla y el hormigon. Existen varios
tipos de pernos de anclaje que son fundidos junto con el cimiento y confian en la
adherencia con el concreto para desarrollar la totalidad de la capacidad portante.
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Figura 1.36 Pernos de anclaje

En la figura 1.36 se muestra los tipos comunes de pernos de anclaje y a continuacion

se describe cada uno de ellos:

a)

b)

d)

Perno tipo L con gancho que proporciona un anclaje fuerte y evita el giro. Es
uno de los més utilizados por su versatilidad y gran adherencia al concreto. El

disefio de estos pernos se describe en el apartado 1.10.1 de este capitulo.

Perno tipo J con gancho que tiene similares caracteristicas de anclaje y disefio
que los pernos de anclaje tipo L.

Perno con rosca en los dos extremos, el area transversal de la arandela
inferior que se suelda al perno proporciona el anclaje al cimiento. Su uso esta

en desmedro.

Perno tipo U usado principalmente cuando los agujeros de la placa base se

encuentran poco distanciados. Es de dificil fabricacion.

Pernos con rosca en los dos extremos unidos y soldados con angulo o placa,

es una alternativa a la opcion c.

1.10.1 Pernos de anclaje con gancho

Los pernos de anclaje tipo L y tipo J se usan con mayor frecuencia en el anclaje de

edificaciones de mediana altura, resolviendo satisfactoriamente los problemas de

adherencia al concreto del cimiento. El disefio de este tipo de pernos se basa en el
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anclaje que proporciona unicamente el gancho al sistema, por consiguiente la

capacidad de tension del gancho Ty del perno viene dada por la siguiente ecuacion:

T,=0.7f, dL, Ec. 1.62

Donde:
f. = resistencia a compresion del concreto.
d = diametro del perno.

L = longitud del gancho.

Segun especificaciones se usa un factor de seguridad de 1.7, por tanto se divide al

lado derecho de la ecuacién anterior para este factor.

La capacidad de tension del gancho mediante las ecuaciones anteriores se usa para
placas base con cargas axiales, sin embargo la falla puede ocurrir por tension, corte o
torsion del sistema de anclaje, por lo que se recomienda que el gancho sea disefiado

con una fuerza igual a la mitad de la capacidad de tensién del perno.

La carga de tensién admisible T del perno de anclaje se calcula mediante la siguiente

ecuacion:
T=A, xF, Ec. 1.63
Donde:
Ay = area gruesa transversal del perno.
Fi = esfuerzo permisible a tension.

El esfuerzo permisible a tensién F; se calcula como sigue:

F,=0.33F, Ec. 1.64
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Donde:

F, = esfuerzo ultimo del material del perno.

La longitud requerida del gancho Ly para desarrollar la mitad de la carga de tension

admisible del perno es:

[a—
~

Donde:

T = carga de tension del perno (Ec. 1.57)

f. = resistencia a compresion del concreto.

d = diametro del perno.

Ec. 1.65

Para la longitud total del perno de anclaje se suma la longitud Ly, del gancho mas el

largo minimo del perno. En la figura 1.37 se ilustra estas longitudes.
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Figura 1.37 Longitudes del perno de anclaje tipo L (acero A36)

El largo minimo del perno sin el gancho se toma de acuerdo a la tabla 1.10 en donde

d es el didmetro del perno de anclaje.
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Tipo de perno, Minima longitud Distancia minima de empotramiento
Material incrustada desde el borde
A307, A36 12 d 5d>4plg (101.6 mm)
A325, A449 17 d 7 d>4plg (101.6 mm)

Tabla 1.10 Longitud minima de pernos de anclaje®

1.11 Procesos de soldadura

7

Existen principalmente cuatro procesos de soldadura y son:

e Soldadura por arco eléctrico protegido (SMAW)

e Soldadura por arco sumergido (SAW)

e Soldadura de con gas y arco metalico (GMAW)

e Soldadura de arco con nucleo fundente (FCAW)

De estos procesos, el SMAW y el GMAW solos més utilizados dentro de la

soldadura estructural.

1.11.1 Soldadura por arco eléctrico protegido SMAW

Es uno de los procesos por fusién para unir piezas metalicas, que utilizando un calor
intenso, el metal en la unién de dos piezas es fundido causando una mezcla de las dos
partes entre si, 0 en la mayoria de casos junto con un aporte metélico fundido. La
figura 1.38 muestra el proceso SMAW, en donde el aporte metalico se realiza por

medio de un electrodo con un recubrimiento que crea una atmosfera de gases que

protege el arco del medio ambiente al momento de soldar.

% AISC, Steel Design Guide Series, Column Base Plates, Third Printing: Octubre 2003, Impreso en

USA, pag. 25
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Figura 1.38 Proceso de soldadura por arco eléctrico protegido SMAW

Por ser un proceso manual es usado principalmente en las soldaduras de campo o
para el montaje de las estructuras, uniendo las placas de conexién entre miembros

estructurales.

1.11.2 Soldadura con gas y arco metalico GMAW

También conocido como MIG, su proceso al igual que la soldadura SMAW es por
fusién, con una alimentacion de electrodo de alambre en forma continua desde el
centro de la pistola para soldar, realizando soldaduras por arco protegido con gas. El

gas que utiliza este proceso es dioxido de carbono.

La figura 1.39 muestra el proceso GMAW, donde la pistola se posiciona sobre la
zona a soldar con un angulo similar al que se emplea con un electrodo revestido de
soldadura por arco protegido. La distancia a la que deberd quedar la pistola de la
superficie a soldar debera ser la misma que la del didmetro de la boquilla de la

pistola.
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Sentido de la soldadura
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Arco

gas protector

¢

Metal fundido

Figura 1.39 Proceso de soldadura con gas y arco metalico GMAW

Metal solidificado

La principal ventaja de este sistema radica en la rapidez. Raramente, con el sistema

MIG, sera necesario detener el proceso de soldadura como ocurre con el sistema de

arco protegido.

Otras de las ventajas son:

e La limpieza lograda en la soldadura (la mayor de todos los sistemas de

soldadura por arco).
e Lagran velocidad.
e En caso de trabajar con electrodo desnudo, la ausencia total de escoria.

e Menores temperaturas de soldadura.

Por ser un proceso automatico o semi-automatico, la utilizacion primordial radica en

la union de piezas para formar los miembros estructurales armados.
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1.11.3 Tipos de soldadura

Existen dos tipos principales de soldaduras que se utiliza para formar estructuras

metalicas: de ranura y de filete.
1.11.3.1 De ranura

Son soldaduras que se deposita en una abertura entre las partes conectadas y se
utilizan cuando los miembros que se conectan estan alineados en el mismo plano.*
Para su realizacion es necesario biselar los elementos a soldarse, a no ser que se vaya

a unir partes relativamente delgadas (= 6 mm) en espesor pudiéndose dejar sin bisel.

Se emplea principalmente para unir entre columnas y para conexiones de vigas a

columnas.

La figura 1.40 muestra los términos empleados para la soldadura de este tipo.

Angulo de
ranura Angulo de Placa espaciadora
Cara de ranura _A/kﬁl_ranura vhisel
Angule
delbisel \
7 Raiz Raiz .|
 rm— |
Abertura de raiz Sgert.'u:ie Ahertura de
Placa de Abertura raiz raiz
PREFARACION DELAS JUNTAS
Tamafio de  Garganta
Cara Refuerzo soldadura efectiva
Zona de fusion |
N /0 7
" ¢
TSRt +
| - =, L . ,
Raiz Tamasio de Superficie de raiz
soldadura=  Aheriura
garganta

Figura 1.40 Nomenclatura para soldadura de ranura®

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 365
% AISC, Manual of steel construction: LRFD, USA, 1994, seccién 8, fig. 8-50
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La resistencia de la soldadura de ranura a la tension o compresién cuando existe

penetracion completa es igual a:

P
Rsoldadura = A— Ec. 1.66

efectiva

Donde:
P = carga aplicada a la soldadura en analisis.

Actectiva = area transversal neta efectiva de la soldadura de ranura.

En este caso de penetracion completa donde la soldadura ocupa todo el espesor de la
pieza mas delgada a soldarse, el tamafio de la soldadura coincide con el tamafio de la
garganta y el area transversal neta efectiva de la soldadura de ranura queda expresada

como sigue:
Aefectiva = le X 1e Ec. 1.67

Donde:
le = longitud efectiva de la soldadura de ranura.

t. = espesor o tamario efectivo de la garganta igual al tamafio de la soldadura.

Para el célculo de la resistencia de la soldadura para otros casos de aplicacion de
cargas y/o cuando la soldadura es de penetracion parcial, es necesario regirse a la

tabla 1.11 de esfuerzos permisibles.
1.11.3.2 De filete

A pesar de ser mas debiles que las de ranura, es el tipo de soldadura que mas se
utiliza para las conexiones estructurales (aproximadamente 80%), debido a que se
permiten tolerancias mayores en el montaje*” por el hecho que se traslapan los

miembros a soldarse.

¥ MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 365
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Es utilizado principalmente para unir placas de conexion a los miembros y también
para armar perfiles estructurales. La figura 1.41 muestra los términos empleados

para la soldadura de este tipo.

Longitud efectiva de
soldadura Cara de la soldadura
— Areade la
45° | gargania

-

Tamario Linea de raiz

“=
Raiz Tamasio de
gargania nornal

Figura 1.41 Nomenclatura para soldadura de filete®

La soldadura de filete falla por corte en angulos de 45° a través de la garganta. Por
tanto para el andlisis de la resistencia de la soldadura se toma en cuenta el espesor o
tamafo de la garganta tedrica, siendo la distancia mas corta de la raiz de la soldadura
a la superficie externa de ésta.*® Para filete de 45° o de lados iguales, el espesor

efectivo de la garganta t. es:

t. = 0.707 x tamafio de la soldadura Ec. 1.68

La resistencia de la soldadura de filete R al corte se supone igual a:

Rs = Fsoldadura X Aefectiva Ec. 1.69

%8 AISC, Manual of steel construction: LRFD, USA, 1994, seccién 8, fig. 8-49
¥ MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicion, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 372
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Donde:
Fsoldadura = €Sfuerzo de corte permisible igual a 0.30Fgxx (obtenido de tabla 1.11)

Acrectiva = area efectiva de la soldadura de filete.

La resistencia del electrodo Fexx se toma de acuerdo a la especificacion del
fabricante y es referida a la resistencia minima ultima a la tension del electrodo o

nominal de la soldadura en klb/plg?

El area efectiva de la soldadura de filete Aetectiva €5 igual al siguiente producto:

Aefectiva = le X te Ec. 1.70

Donde:
I = longitud efectiva de la soldadura.
t. = espesor o tamarfio efectivo de la garganta.

Por motivos de simplificacion de calculo la capacidad de la soldadura de filete por
pulgada de longitud, para electrodos E70XX, puede analizarse de manera
conveniente al multiplicar el tamafio de la soldadura en dieciseisavos de pulgada por
0.928.%

Los esfuerzos permisibles para las soldaduras de tanto de filete como de ranura se

especifican en la siguiente tabla 1.11 de acuerdo al tipo de soldadura.

“ BROCKENBROUGH, Roger, Disefio de Estructuras de Acero, 22 Edicién, McGraw-Hill, tomo 2,
Colombia, 1997, pag. 5.30
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Tipo de soldaduray esfuerzo

Esfuerzo permisible

Resistencia requerida de la
soldadura.

Soldadura de ranura de penetracién com

leta

Tension area

efectiva.

perpendicular al
Compresion perpendicular al area
efectiva.

Tensién o compresion paralela al
eje de la soldadura.

Cortante en el area efectiva

Igual a la del metal base.

Igual a la del metal base.

Igual a la del metal base.

30% de la resistencia nominal a
tensién del metal de soldadura
(klb/plg?)

Debe usarse metal de soldadura
compatible.

Puede usarse metal de soldadura
con resistencia igual o0 menor que
la del metal de la soldadura
compatible.

Soldadura de ranura de penetracion parcial

Compresion perpendicular al area
efectiva.

Tension o compresion paralela al
eje de la soldadura.

Cortante paralelo al eje de la
soldadura.

Tension area

efectiva.

perpendicular al

Igual a la del metal base.

Igual a la del metal base.

30% de la resistencia nominal a
tensién del metal de soldadura
(klb/plg?)

30% de la resistencia nominal a
tensién del metal de soldadura
(KIb/plg?), excepto que el esfuerzo
de tension en el metal base no
excedera el 60% del esfuerzo de
fluencia del metal base.

Puede usarse metal de soldadura
con resistencia igual 0 menor que
la del metal de la soldadura
compatible.

Soldadura de filete

Cortante en el area efectiva.

Tension o compresion paralela al
eje de la soldadura.

30% de la resistencia nominal a
tensién del metal de soldadura
(kIb/plg?)

Igual a la del metal base.

Puede usarse metal de soldadura
con resistencia igual o0 menor que
la del metal de la soldadura
compatible.

Soldaduras de tapén y de muesca.

Cortante paralelo a las superficies
de contacto (en el area efectiva)

30% de la resistencia nominal a
tensién del metal de soldadura
(kIb/plg?)

Puede usarse metal de soldadura
con resistencia igual o menor que
la del metal de la soldadura
compatible.

Tabla1.11 Esfuerzos permisibles para soldaduras®

1.11.4 Requisitos de la especificacion AISC-ASD para soldaduras

A mas de los requisitos de esfuerzos permisibles dado por la tabla 1.11 existe las

siguientes recomendaciones:

* MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 42 Edicion, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 366
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La longitud efectiva de la soldadura de ranura es igual al ancho de la pieza
unida.

El espesor efectivo de la garganta de una soldadura de ranura con penetracion
completa es igual al espesor de la pieza mas delgada a ser unida.

La longitud efectiva de la soldadura de filete es igual a la longitud total de los
filetes de cada lado, incluidos los retornos de refuerzo.

El tamafio minimo de la soldadura de filete se presenta en la tabla 1.12 y

depende del espesor del material de mayor espesor de las dos partes unidas.

Espesor del material de la parte

unida de mayor espesor en plg (mm)

Tamano minimo de la soldadura de

filete en plg (mm)

Hasta 4 (6.35) 1/8 (3.17)

Mayor a ¥4 (6.35) hasta %2 (12.7) 3/16 (4.76)
Mayor a %2 (12.7) hasta % (19) 1/4 (6.35)
Mayor a % (19) 5/16 (7.93)

Tabla 1.12 Tamafios minimos de soldadura de filete*

El tamafio maximo de la soldadura de filete que se permite a lo largo de los

bordes de las partes conectadas es:

- Para un espesor de material menos de 1/4 plg (=6 mm), el tamafio de la
soldadura no debe ser més grande que el espesor del material.

- Para un espesor de material igual o mayor que 1/4 plg (=6 mm), el tamafio
de la soldadura no debe ser mas grande que el espesor del material menos
1/16 plg (=2 mm).

El espacio para depositar la soldadura de filete tiene que ser por lo menos de
el tamarfio de la soldadura D mas 5/16 plg (=8 mm).

2 AISC, Manual of steel construction, allowable Stress Design, 92 edicion, Chicago-USA, 1989, pag.

5-67
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1.11.5 Conexiones soldadas

Las conexiones soldadas se realizan mediante la aplicacion de un proceso de
soldadura, por el cual las partes metélicas a conectar son fundidas agregando un

metal de aportacion a la junta a utilizarse.

1.11.5.1 Ventajas de las conexiones soldadas

e Permite un ahorro de material, por consiguiente de peso y costo.

e Requiere menos trabajo y por lo tanto menos personal que la colocacién de
remaches o tornillos

e Permite una gran variedad de conexiones.

e« Son mas rigidas que los otros tipos de conexiones, permitiendo una
verdadera continuidad en la transmision de elementos mecénicos entre
miembros.

o Las conexiones soldadas permiten ajustes de proyecto mas facilmente que en

otro tipo de conexiones.

1.12 Conexiones de miembros

Es de importancia el correcto disefio de las conexiones en los extremos de las vigas
que conforman las estructuras de acero para garantizar la estabilidad y la trasferencia
de cargas. Estas conexiones se clasifican en simples, semirigidas y rigidas o de

portico rigido.

El requerimiento minimo de las conexiones en edificios que estdn sometidos a
esfuerzos calculados, a excepcién de las celosias, barras de control de deflexion y

correas, deben disefiarse para soportar por lo menos 6 klb (2727.3 kg).*®

* BROCKENBROUGH, Roger, Disefio de Estructuras de Acero, 22 Edicién, McGraw-Hill, tomo 2,
Colombia, 1997, pag. 5.37
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1.12.1 Conexiones simples

Se suponen libres de rotar bajo cargas. Estas se disefian para soportar solamente
fuerza cortante. Las conexiones de este tipo deben tener adecuada capacidad de
rotacion ineléstica para evitar sobreesforzar los conectores o las soldaduras.**El uso
principal de las conexiones sin transmision de momento es cuando se va a unir vigas
secundarias a vigas principales en edificios de poca altura. EI manual de la AISC-
ASD en la parte 4, dispone de tablas para el calculo directo de la resistencia de las

soldaduras y dimensiones de los elementos para este tipo de conexiones.

Las conexiones simples pueden ser de dos tipos: sin asiento y con asiento.

1.12.1.1 Conexiones simples sin asiento

Transfiere la carga de corte desde la viga a un apoyo con uno o dos angulos de
conexion, o una placa de cortante. Estas conexiones son mas econdémicas en cuanto a
material que las conexiones de asiento. Son las mas utilizadas como conexiones

simples cuando se conecta entre almas de vigas.

Las conexiones simples sin asiento pueden ser sujetas en taller a la viga 0 a la
columna y ademéas se las realiza completamente empernadas, completamente
soldadas o una combinacién entre soldadura y pernos. Para efectos del presente
trabajo, se realiza una descripcién del meétodo de célculo para conexiones
completamente soldadas, por resultar mas econOmicas que las anteriormente

enunciadas.
a) Conexiones simples sin asiento de dos angulos soldados
Las soldaduras para estas conexiones a corte se designan como de tipo A si estan

sujetas a la viga y tipo B si estan sujetas al apoyo o soporte. Estas soldaduras se
aprecian en la figura 1.42

* BROCKENBROUGH, Roger, Disefio de Estructuras de Acero, 22 Edicién, McGraw-Hill, tomo 2,
Colombia, 1997, pag. 5.72
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Figura 1.42 Conexion simple de dos dngulos soldados

En las soldaduras tanto del tipo A como B se presenta un efecto de excentricidad que
debe ser considerado. Este efecto produce a la vez corte y torsion o un cierto
momento de flexion. Existen dos métodos para determinar las fuerzas en las
soldaduras A y B cuando estdn cargados excéntricamente. Un método muy
conservador es el llamado método eléstico que se recomienda su uso solo si una
conexion particular cargada excéntricamente no esta contenida en las tablas que rigen

para el otro método Ilamado de resistencia Gltima.

Con el método de resistencia ultima se obtiene resultados mas precisos, siendo el que
se utilizara para el calculo de las conexiones simples a dos angulos en este trabajo.
Por ser este método, un tedioso proceso de aproximaciones sucesivas se puede usar
las tablas del manual AISC-ASD® para simplificar los célculos y encontrar la
resistencia de la soldadura. En estas tablas de acuerdo a la geometria de la soldadura
y a la excentricidad existente se busca un coeficiente C para utilizarlo en la ecuacién

siguiente de carga excéntrica P en klb aplicada a una conexién soldada particular:
P=CxC;xDx] Ec. 1.71
Donde:

C = coeficiente tomado de las tablas mencionadas.

C, = coeficiente del electrodo usado (tabla 1.13)

** AISC, Manual of steel construction, allowable Stress Design, 92 edicién, Chicago-USA, 1989, pags.
4-75 a 4-82
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D = tamafio de la soldadura en dieciseisavos de pulgada.

| = longitud de la soldadura mas larga (en plg).

Para encontrar el coeficiente del electrodo C; se usa la siguiente tabla:

ELECTRODO| E60 E70 E80 E90 | E100 | E110
Fv (kib/plg?) 18 21 24 27 30 33
C 0.857 | 1.00 1.14 1.29 1.43 1.57

Tabla 1.13 Coeficientes C;

El minimo valor de la distancia a ser considerado en el célculo de la excentricidad

para soldaduras tipo A se mide desde la cara de la columna o miembro soportante

hasta el centro de gravedad del grupo de soldadura ubicado en la viga. Para

soldaduras tipo B se mide desde el centro del alma de la viga 0 miembro soportado

hasta el centro de gravedad del grupo de soldadura ubicado en la viga principal.

Las especificaciones AISC-ASD para este tipo de conexion establece que:

Los angulos que se sueldan al miembro de apoyo debe existir el retorno en la
parte superior del &ngulo en una longitud similar al doble del tamafio de la
soldadura, evitando soldar por completo la parte superior del angulo debido a
que esto restringe la flexibilidad necesaria para este tipo de conexion. Se
puede proporcionar un retorno inferior de refuerzo de una longitud igual al

retorno superior.

Para asegurar estabilidad y rigidez adecuadas, la longitud del material en una
conexion sin asiento debe ser por lo menos la mitad de la distancia entre

patines de la viga.*°

Si el caso es alcanzar el mismo nivel en la parte superior de las vigas se
procede a despatinar, es decir recortar uno de los patines. El corte debe dejar

un espacio entre elementos estructurales de aproximadamente 1/2 plg (=13

* BROCKENBROUGH, Roger, Disefio de Estructuras de Acero, 22 Edicién, McGraw-Hill, tomo 2,
Colombia, 1997, pag. 5.73
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mm) a 3/4 plg (=19 mm). Debe proporcionarse un filete de transicion suave
en la interseccion de los cortes horizontal y vertical que forman el

despatinaje.

e El espesor del &ngulo debe ser por lo menos igual al tamafio de la soldadura.

e Los angulos sobresalen minimo 1/2 plg (=13 mm) del alma de la viga para

poder ajustar o soldar con facilidad los miembros durante el montaje.

1.12.1.2 Conexiones simples con asiento

Transfiere la carga de corte a través de un asiento (angulo B) debajo del patin inferior
de la viga. Debe usarse un angulo A por encima del patin superior para proporcionar
apoyo lateral.*’ Este tipo de conexién se utiliza con frecuencia cuando se va a unir
dos vigas con diferencia grande entre peraltes o para unir vigas a columnas en
estructuras pequefias con sistemas de contraventeo lateral. Un ejemplo de este tipo de

conexion se presenta en la figura 1.43.

Anglllﬂﬂf—s/ g I
L____\ /___J — 7
Py
T o == )
Angulo B . i
| -

Figura 1.43 Conexion simple de asiento soldada

* BROCKENBROUGH, Roger, Disefio de Estructuras de Acero, 22 Edicién, McGraw-Hill, tomo 2,
Colombia, 1997, pag. 5.73
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1.12.2 Conexiones semirigidas

Este tipo de conexiones proporcionan una resistencia a la rotacion en el extremo
intermedia entre los tipos rigidos y simples. Por lo general al calcular este tipo de
conexiones no se obtiene ventaja de sus posibilidades de reduccion de momentos,*®
siendo el factor disuasivo la necesidad de utilizar un método de andlisis intermedio,
por tal motivo el proyectista para simplificar utiliza conexiones simples o rigidas en

el célculo.

Un ejemplo de este tipo de conexion se presenta en la figura 1.44.

—_— ™ {
#}J_/ — 1T
] Floce
& & M
T
N pC LN
P — | ] L -
_;(/—I | Placa B C
Cohmana Viga

Figura 1.44 Ejemplo de conexion semirrigida

*® MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metalicas: Método ASD, 42 Edicion, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 409.
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1.12.3 Conexiones rigidas

Son aquellas gque tedricamente no permiten rotacion en los extremos de la viga y
transfieren el 100% del momento al empotramiento.”® Por lo general, las conexiones
de transmision de momento se usan en edificios entre las vigas principales y las
columnas para proporcionar resistencia a las fuerzas laterales.>® Se considera este

tipo de conexion cuando el requerimiento es disefiar marcos rigidos.

Actlan dos tipos de cargas en las conexiones rigidas, la una es la fuerza
perpendicular al eje axial de la viga, con ésta se dimensionan los elementos para
transmitir el corte pudiendo ser dos angulos soldados al alma o una placa. La otra es
paralela al eje axial de la viga, con esta fuerza se dimensionan los elementos de
union de los patines de la viga con la columna para transmitir el momento, pudiendo

ser placas soldadas en los patines. Un ejemplo de este tipo de conexion se presenta

Blaca A [
A

en la figura 1.45.

Rl Placa C
= o M

ry 3c b
5 ] =
__)I-’—\ |—P1acaB

Columna

Viga
A

Figura 1.45 Ejemplo de conexién rigida

* MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 4* Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 412.
%0 BROCKENBROUGH, Roger, Disefio de Estructuras de Acero, 22 Edicién, McGraw-Hill, tomo 2,
Colombia, 1997, pag. 5.80
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Para el disefio de este tipo de conexion, considerando la fijacion por medio de

soldadura, debe seguirse los siguientes pasos:

e Determinar la fuerza horizontal T, descomponiendo el momento de reaccién

M como sigue:

Ec. 1.72

W
alz

Donde:
M = momento en el extremo

d = peralte de la viga.

e Disefiar la placa superior e inferior con la longitud de la soldadura, teniendo
en cuenta que el area transversal de las placas se disefian a traccion y la
longitud de las placas se relaciona con la longitud de la soldadura requerida
para resistir cortante. El area de la placa A, se obtiene mediante la siguiente

ecuacion:

A, == Ec. 1.73

Donde:
T = fuerza a tension horizontal provocada por el momento.

F: = esfuerzo admisible a tension de la placa (F:= 0.60Fy)

La longitud requerida de la soldadura Is para electrodos E70XX se determina

utilizando la siguiente ecuacion:

T

- Ec. 1.74
L= 5928D ¢

Donde:

T = fuerza a tension horizontal provocada por el momento.
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D = tamafio de la soldadura en dieciseisavos de pulgada.

e Disefar la conexion de cortante. Se puede calcular el tamafio minimo de la
soldadura Dni, en dieciseisavos de pulgada sin tomar en cuenta el efecto de
la excentricidad, mediante la ecuacion siguiente considerando un electrodo

E70XX y una longitud completa de soldadura en ambos lados.

R
D, =— Eec. 1.7
min = 570,928 1 ¢ 175

Donde:
R = reaccidn en el extremo de la viga soportada.

| = longitud de la soldadura més larga.
1.12.4 Conexion entre patin y alma de las vigas.

Para garantizar que la viga se comporte como una sola unidad, la soldadura que une a
los patines y el alma debe tener la resistencia suficiente en todo punto para transmitir

las fuerzas cortantes horizontales que actdan entre las partes de la viga.>

A estas fuerzas cortantes horizontales analizadas por unidad de distancia a lo largo

del eje longitudinal de la viga se las conoce también como flujo cortante /'y se

calcula como sigue:

f=— Ec. 1.76

Donde:
V = fuerza cortante externa en la seccion considerada.
Q = momento estatico.

I = momento de inercia de la seccion.

5! GERE, James, Mecanica de materiales, 62 edicion, Cengage Learning, México, 2008, pag. 354
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El momento estatico Q se calcula respecto al eje neutro de la porcion de la seccion
transversal localizada arriba del nivel en que el flujo cortante se esté calculando, para

el caso de una viga armada | es el area del patin.

Una vez calculado el flujo cortante se puede determinar facilmente la cantidad de
soldadura requerida para resistir la fuerza cortante, ya que la soldadura se especifica

en términos de fuerza por unidad de distancia a lo largo del cordon de soldadura.

1.12.5 Criterios recomendados de disefio sismico para nuevos edificios

En el ecuador, en especial en la ciudad de Quito en tiempos recientes se esta
popularizando la construccién de edificios con estructura de acero, concebidos a
partir de Porticos Especiales a Momento (SMF) que se detallard posteriormente. Las
vigas para este tipo de porticos generalmente son fabricadas utilizando celosias o
perfiles I armados o laminados y las columnas se realizan armando perfiles tubulares

a partir de canales C.

Los criterios de disefio para la construccion de estos edificios, principalmente en las
conexiones viga-columna asociados con modos de fallas estructurales no dictiles
ante la presencia de un sismo son obsoletos, por consiguiente pudiesen resultar

inadecuados frente a la accion de sismos moderados o0 severos.

El comportamiento de las estructuras de acero durante los terremotos de Northridge
en 1994 (Estados Unidos) y Kobe en 1995 (Jap6n) han obligado a modificar
radicalmente las provisiones sismicas contenidas en las especificaciones AISC.
Muchos edificios con estructura metalica disefiados y construidos inapropiadamente,
parecidos a algunos de los que estan siendo construidos en Quito, fueron dafados

severamente incluso algunos colapsaron durante estos terremotos.
La causa principal de los dafios fueron fracturas fréagiles en las conexiones provocas

por cargas dinamicas con inversion de momentos, principalmente en la soldadura de

penetracion completa con unién directa entre los patines inferiores de la viga a la
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columna como se muestra en la figura 1.46. Hubo evidencias de la formacion de
rétulas plésticas en esas zonas de union en donde el comportamiento de la soldadura

es fragil.

Zona de

fusidn
J Ala _de la

Figura 1.46 Zona comun de iniciacion de fracturas fragiles

La solucién que se impone para este problema de fracturas fragiles para cualquiera
que sea la modalidad de la conexion de momento, es tratar de alejar la rotula plastica
de la cara de la columna a un lugar mas ductil, es decir disminuir los esfuerzos en la
soldadura que conecta el patin de la viga a la columna y aumentar o concentrar los

esfuerzos en el perfil (viga) donde la ductilidad es mayor.

Esta solucion viene dada luego de una serie de ensayos realizados por entidades de
investigacion de los Estados Unidos entre ellas el FEMA (Federal Emergency
Management Agency) la cual da a conocer su publicacion referente a nuevos
criterios recomendados para las conexiones de momento en edificios de marcos® y a
su vez estas recomendaciones son acogidas por las especificaciones AISC
publicando las provisiones sismicas> a tomar en cuenta en el disefio y construccion

de edificios.
1.12.5.1 Clasificacion de marcos con transmision de momento
Conforme a las provisiones sismicas del AISC para el disefio de edificios de acero

actualmente se han establecido varias categorias de acuerdo a los cuidados que se

tomen para el disefio de sus elementos. La seleccién del tipo de pértico dependera del

2 FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY, FEMA-350: Recommended Seismic
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings, USA, 2000
53 AISC, Seismic Provisions for Structural Steel Buildings, 3% impresion, Chicago-USA, 2008
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predominio de un cédigo y de las condiciones del proyecto.>® Los marcos a momento
pueden ser disefiados acorde a la siguiente clasificacion.

a) Pdrticos ordinarios a momento

Los porticos ordinarios a momento OMF por sus siglas en ingles son limitados a
usarse en zonas no sismicas. Sus marcos son relativamente fuertes comparado con
los pdrticos especiales a momento SMF pero son menos ductiles. Por tanto, las
estructuras con OMS deberian tener menor dafio que las estructuras con SMF para
sismos moderados y un dafio mas significativo que estructuras con SMF para sismos

SEVEros.

b) Pdrticos especiales de momentos

Los pérticos especiales a momento o simplemente SMF son usados para
construcciones en zonas sismicas donde se procura obtener la mejor ductilidad

posible mediante cuidados en las conexiones.

¢) Porticos intermedios de momentos

Los porticos intermedios de momentos o IMF son usados para construcciones en
zonas sismicas donde se procura solamente cumplir con algunos requisitos del buen

disefio de elementos.

1.12.5.2 Conexiones a momento precalificadas

Para edificaciones compuestas de porticos especiales a momento SMF las
especificaciones AISC y FEMA definen una serie de conexiones llamadas
conexiones precalificadas™ y se espera que estas conexiones sean efectivas para

prevenir las fracturas fragiles y minimizar el riesgo de colapso. Actualmente en

> FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY, FEMA-350: Recommended Seismic
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings, USA, 2000, capitulo 2, pag. 2-7

® FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY, FEMA-350: Recommended Seismic
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings, USA, 2000, capitulo 3, apartado 3.4 en
adelante.
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paises como Estados Unidos, los cddigos de construccion requieren que las
conexiones a utilizar en los porticos de acero resistentes a momento sean calificadas
mediante un programa que ensaye conexiones prototipos. Las conexiones
precalificadas pueden ser disefiadas y construidas sin verificacion tedrica y

analitica.>® A continuacion se presenta dos ejemplos de conexiones precalificadas.
a) Conexiones con reduccién de seccion de viga

Son conexiones rigidas que como se muestra en la figura 1.47 utilizan cortes
circulares en los patines superior e inferior de la viga para reducir el area del patin,
estos cortes se realizan a una longitud cercana a la conexién con la columna. Los
patines de la viga a la columna son unidos directamente sin refuerzo con una
soldadura de ranura de penetracion completa. La union del alma de la viga puede ser
a través de una soldadura de ranura de penetracién completa, o bajo la utilizacion de

una placa de corte soldada o empernada.

e Column‘ a
Viga

Corte
circular

Soldadura

Figura 1.47 Conexidn con reduccion de viga (hueso de perro)

% AISC, Seismic Provisions for Structural Steel Buildings, 32 impresién, Chicago-USA, 2008,
apéndice P, pag. 6.1-62
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b) Conexiones con placas soldadas en los patines (WFP)

Son conexiones rigidas que como se muestra en la figura 1.48 utilizan placas para
conectar los patines de la viga a la columna, sin una conexion directa entre
miembros. La placa es unida a la columna con una soldadura de ranura de
penetracion completa y soldaduras de filete para unir con los patines superior e

inferior de la viga. El alma se une mediante una placa de corte soldada o empernada.

Vam Columna
< Placa V]_ga

%

VA

VT TET

=

Soldadura

Figura 1.48 Conexidn con placas soldadas en los patines

1.12.5.3 Pandeo local del patin de la columna.

Dentro de las conexiones precalificadas se debe también evitar que la columna falle
por pandeo local del patin debido a las cargas concentradas que existen en la
conexidn de las vigas principales a las columnas, no se debera colocar atiesadores de
continuidad transversales dentro de las columnas si el espesor del patin del miembro

soportante es mayor que:

P
t;>0.4 |2 Ec. 1.77

yc
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Donde:
tr = espesor de la columna soportante en plg.
Pyt = fuerza magnificada del patin de la viga a la columna en Kilb.

Fyc = esfuerzo de fluencia de la columna en klb.

La fuerza magnificada Pys es 5/3 veces la fuerza calculada en klb aplicada por el
patin o la conexion de momento, si tal fuerza es debida s6lo a cargas muertas y vivas.
El factor es 4/3 cuando la fuerza es debida a carga muerta y viva combinada con

fuerzas de viento o sismo.>’

% MCCORMAC, Jack, Disefio de Estructuras Metélicas: Método ASD, 42 Edicién, Alfaomega,
México-DF 1999, pag. 225.
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CAPITULO 11
ESTUDIO DE ALTERNATIVAS

2.1 Proceso de toma de decision

La toma de decisiones consiste en que las personas que realizan el estudio de
alternativas, para alcanzar ciertos objetivos, debe determinar, la alternativa que
cumpla en mayor medida con sus expectativas, es decir, su mejor decision, la toma
de decisién implica la seleccion de un curso de accion de entre dos 0 mas alternativas
posibles, para asf llegar a la solucién de un problema dado.® Las etapas del proceso

de toma de decisiones incluyen:

e Definir el problema de acuerdo a los objetivos perseguidos,
e Identificar soluciones alternativas,
e Analizar las posibles consecuencias de cada alternativa, y

e Seleccionar una alternativa para su implementacion subsiguiente.

Este proceso de la toma de decisiones puede representarse con el modelo de la Figura
2.1

Analizar el Problema

Analisis
Estructurar el Problema cualitativo ﬁ

Definir el Indicar las | _[Determinar Resumenyl | Toma de
L > > ., .
problema Alternativasl los criterios \ — evaluacion decision
g Analisis f

cuantitativo

Figura2.1 Modelo para proceso de toma de decisiones

Para este analisis de toma de decision de una alternativa, principalmente en el
analisis del problema se realiza mediante el método de evaluacion y decisién
multicriterio llamado Relaciones de Superacion y Andlisis Jerarquico AHP (Analytic
Hierarchy Process) o también conocido como Proceso de Analisis Jerarquico, debido

8 BERUMEN, Sergio, Cambio tecnoldgico e innovacién en las empresas, 12 Edicién, ESIC editorial,
Espafia, 2007, pag. 163
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a que es la mejor fundamentada estadisticamente y actualmente una de las de mayor
uso en el mundo y su aplicacion comprende una variada gama de experiencias
practicas en campos muy diversos como son ambientales, sociales, institucionales,
diplomaticos, técnicos, estéticos y econdmicos, siendo estos tres altimos de

primordial interés para esta tesis de ingenieria.

Ciertos criterios suelen ser medidos facilmente porque se refieren a aspectos
cuantitativos. La ventaja del AHP radica que adicionalmente permite agregar
aspectos cualitativos que suelen quedarse fuera de los analisis debido a su
complejidad para ser medidos, pero que pueden ser relevantes para algunas personas
involucradas en la toma de decisién, como es el caso de riesgo o seguridad,

incertidumbre, equidad, participacion, entre otros.

2.1.1 Proceso de Andlisis Jerarquico (AHP)

Desarrollado por el matematico Thomas Saaty en el afio de 1980 el Proceso de
Andlisis Jerarquico se fundamenta en formalizar la comprension intuitiva de
problemas de toma de decision, mediante la construccion de un Modelo Jerarquico
que béasicamente contiene tres niveles: meta u objetivo, criterios y alternativas;
permitiendo a la persona que analiza estructurar el problema multicriterio en forma

visual.>®

Construido el Modelo Jerarquico, se realizan comparaciones de pares entre dichos
criterios y alternativas utilizando escalas de razon en términos de preferencia,
importancia o probabilidad, sobre la base numérica que va desde 1 hasta 9 como se
ilustra en la tabla 2.1 colocando o asignando estos valores numéricos a los juicios
dados por las personas involucradas en la toma de decision, logrando medir como
contribuye cada elemento de la jerarquia al nivel inmediatamente superior del cual se

desprende.

%9 http://bieec.epn.edu.ec:8180/dspace/bitstream/123456789/529/1/anexo.pdf
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ESCALA .
SAATY ESCALA VERBAL INTERPRETACION
Igual importancia de ambos | Los dos elementos contribuyen de
! elementos igual forma al objetivo.
Moderada importancia de un | La experiencia 'y el juicio
3 elemento sobre otro favorecen levemente a un
elemento sobre el otro.
Fuerte importancia de un|Uno de los elementos es
° elemento sobre otro fuertemente favorecido.
Muy fuerte importancia de | Uno de los elementos es
! un elemento sobre otro fuertemente dominante.
Extrema importancia de un | La evidencia que favorece a uno
9 elemento sobre otro de los elementos es del mayor
orden de afirmacion.
2,4,6,8 | Valores intermedios Usados para juicios intermedios.

Tabla2.1 Escala de razén para el AHP®

Una vez obtenido el resultado final, el AHP permite llevar a cabo un analisis de
sensibilidad, que avala las comparaciones mediante la llamada razon de consistencia
(RC), para lo cual dicha razon debe tener un valor de < 0.10; cualquier valor superior
a éste indica juicios inconsistentes en la matriz de comparaciones, es decir
razonamientos ilégicos respecto a los criterios y/o alternativas, debiendo hacer

correcciones en mencionadas paridades.
2.1.1.1 Pasos a seguir en el Proceso de Analisis Jerarquico
d) Paso 1: Comparacion en pares
El grado de las preferencias de los criterios y alternativas tiene como objetivo
expresar la importancia relativa de cada criterio y alternativa con respecto a los otros

criterios y alternativas en un nivel de la jerarquia. La técnica que se aplica para

asignar esos pesos es comparacion pareada (en pares) y se desarrolla mediante una

% BERUMEN, Sergio, Cambio tecnoldgico e innovacién en las empresas, 12 Edicién, ESIC editorial,
Espafia, 2007, pag. 167
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serie de matrices de comparaciones en la que se registran los pesos de las
preferencias de acuerdo a la escala de valores antes mencionada (tabla 2.1) para

luego proceder a sumar los valores en cada columna de la matriz.

e) Paso 2: Priorizacion local o relativa para los niveles de la jerarquia

Una vez realizada la suma, se procede para cada matriz a construir otra matriz
constituida por el resultado del cociente de cada elemento o valor de la matriz de
comparacion entre el total de la sumatoria de los valores de cada columna,
obteniendo asi las matrices denominadas de prioridades locales o relativas siendo
estas matrices normalizadas. Como manera de comprobacion la suma de las

columnas tiene que obtener un resultado igual a uno.

A partir de cada matriz de prioridades se obtiene el vector de prioridades, tanto para
los criterios respecto a la meta global (VPC) como para las alternativas respecto a
cada criterio (VPA), este vector de prioridades es el promedio de los elementos de
cada fila de la matriz de prioridades y constituye los valores de prioridades locales o
relativas para cada elemento de la jerarquia, siendo proporcional, es decir el de

mayor valor es el de mayor prioridad dentro del analisis.

f) Paso 3: Priorizacion global o total para los niveles de la jerarquia

Con los vectores de prioridades de las alternativas respecto a cada criterio (VPA), se
construye la matriz de prioridades global. La prioridad global respecto a la meta
global (VPG) es un vector columna, siendo este vector la jerarquizacién total de las
alternativas, por consiguiente la de mayor valor es la alternativa que mejor se adapta
a la meta global. Esta prioridad global (VPG) se resume como el vector que resulta
del producto matricial entre la matriz de prioridades global por el vector de

prioridades de los criterios (VPC).
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g) Paso 4. Analisis de consistencias de las comparaciones

Para el andlisis de consistencias de las comparaciones primero se construye la matriz
de transformacion que resulta del cociente de cada elemento del vector de
prioridades (VPC y VPA) entre la matriz de comparaciones tanto para los criterios

como para las alternativas.

Luego se elabora la matriz de consistencia, que resulta ser la matriz transpuesta de la

matriz de transformacion.

A continuacién se procede a obtener el vector de consistencia de los criterios (VCC)
y el vector de consistencia de las alternativas (VCA) que resulta de la suma de los
elementos de cada fila de la matriz de consistencia para los criterios y alternativas.
Los elementos de estos vectores de consistencia (VCC y VCA) se dividen para los
elementos de los vectores de prioridades (VPC y VPA) y se obtiene el vector de
resultados (A)

Por ultimo para el calculo de la razén de consistencia de las matrices pareadas tanto
para criterios como para alternativas y que tal razén constituye la validez de esas

comparaciones, se usa la siguiente formula:

RC—IC <0.10 Ec.2.1
1 =0 c.2.

Donde:
IC=indice de consistencia

Al=indice de consistencia aleatoria.

El indice de consistencia se obtiene mediante la ecuacion:

Amax-n
IC=—— Ec.2.2
n-1

Donde:
Amax = Promedio de los elementos del vector de resultados (1)

n = Numero de elementos (criterios y alternativas) que se comparan en pares.

101



Amax viene dada por la ecuacion siguiente:

A
Xmaxzzr(1 ) Ec.2.3

Donde:
A = Elementos del vector de resultados.

n = NUmero de elementos (criterios y alternativas) que se comparan en pares.

El indice de consistencia aleatoria (IC) depende del numero de elementos que se

comparan, en la tabla 2.2 se detalla el indice de consistencia aleatoria:

n 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

IC | 01 | 02 | 058 | 0.89 | 1.11 | 1.24 | 1.32 | 1.40 | 1.45 | 1.49

Tabla 2.2 Indice de consistencia aleatoria (1C)*

2.2 Toma de decision analizando la constitucién de la estructura metélica

Se basara este analisis de alternativas de acuerdo a la constitucion de la estructura
tomando en cuenta la clasificacion y descripcion realizada en el apartado 1.2 del
capitulo 1 referido a los tipos de estructura metalica.

2.2.1 Estructuracion del problema multicriterio

2.2.1.1 Definicion del problema multicriterio

Este estudio se orienta en definir el tipo seccidn o constitucion de la estructura que
mejor se adapte a las necesidades del proyecto de vivienda tomando en cuenta

criterios que afectan en la decision, por consiguiente es la seleccion de una de las

alternativas que se dispone o la priorizacion de ellas, comparando unas con otras

1 BERUMEN, Sergio, Cambio tecnoldgico e innovacién en las empresas, 12 Edicién, ESIC editorial,
Espafia, 2007, pag. 174
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mediante la evaluacion de factores o criterios establecidos que permitan conocer los

pro y los contras incorporados en cada una de dichas alternativas.

2.2.1.2 Alternativas analizando la constitucion de la estructura

Las alternativas se basan en los tipos actuales de construccion para elementos que
conforman estructuras metalicas (tipos de estructura metalica apartado 1.2 del

capitulo 1).

e Alternativa 1 (Al): Vigas y columnas de celosia.
e Alternativa 2 (A2): Vigas y columnas de alma llena con perfiles.

e Alternativa 3 (A3): Vigas y columnas de alma llena armadas.

2.2.1.3 Determinacion de criterios

a) Criterio 1 (C1): Seguridad

Uno de los criterios mas importantes a considerarse es la seguridad, debido a que este
tipo de construccion involucrada vidas humanas tanto en su elaboracion como al
momento de cumplir su finalidad una vez terminada. Por esta razon toda estructura
tiene que disefiarse con un adecuado factor de seguridad que brinde las garantias

necesarias.

Las tres alternativas de constitucion de la estructura proporcionan practicamente en
iguales condiciones los resguardos para soportar cargas verticales y horizontales
puesto que se puede acordar un factor de seguridad 6ptimo segun el caso y también

la estructura analizada no sobre pasa en dimensiones verticales a las horizontales.

b) Criterio 2 (C2): Costo

Dentro de un proyecto el factor econémico es importante, principalmente si es de
gran tamarfio y tiene un costo relativamente grande, por tal razén se considera a este

criterio como valido para ser analizado dentro de la toma de decision. Cabe recalcar
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gue el porcentaje del costo de la estructura respecto al porcentaje del costo total del
inmueble incluido obra civil y acabados, es relativamente bajo.

c) Criterio 3 (C3): Estética

Al tratarse de una estructura que se utiliza para vivienda y en donde se involucra un
caracter minimalista al inmueble, la estética juega un papel preponderante a la hora

de decidir por cual alternativa se inclina.

d) Criterio 4 (C4): Tiempo

En todo proyecto sea este grande o pequefio por lo general una limitante es el tiempo,
para el caso en analisis el tiempo de ejecucién de la construccion y el montaje tiene
que ser optimo, permitiendo alcanzar el objetivo en el menor lapso y dentro de los

parametros establecidos.

e) Criterio 5 (C5): Optimizacién de espacios

Como es preciso optimizar los espacios a lo esencial de acuerdo a especificaciones,
se ve la necesidad de buscar un tipo de estructura metélica que brinde estas
bondades, buscando una alternativa que ofrezca espacios lo méas abierto posibles
reduciendo al maximo las divisiones de ambientes y tendiendo a disminuir apoyos

centrales (columnas) dentro del inmueble, sin subir sustancialmente los costos.

f) Criterio 6 (C6): Control de calidad
Es también un factor importante a tomar en cuenta, primordialmente para asegurar
que la construccion y el montaje se lleven a cabo de acuerdo a parametros y
lineamientos correctos.

g) Criterio 7 (C7): compatibilidad con materiales de acabados

Se considera para el analisis de la constitucion de la estructura metalica, la

compatibilidad de la forma que tome la estructura con los materiales a usarse en los
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acabados, teniendo que apegarse al estilo demandado por el propietario. Ademas de

una compatibilidad entre elementos estructurales (vigas y columnas).

2.2.2 Andlisis del problema multicriterio

Se realiza mediante el proceso de analisis jerarquico descrito en el apartado 2.1.1.

2.2.2.1 Jerarquizacion general del problema multicriterio

Esta jerarquizacion consiste en la colocacion del nivel al que le corresponde tanto a

la meta global, a los criterios y a las alternativas, la figura 2.2 muestra estos niveles:

CONSTITUCION DE

LA ESTRUCTURA
METALICA
Seguridad Costo Estética Tiempo Optimizacion de Control de Compatibilidad de
(C1) (C2) (C3) (C4) espacios (C5) calidad (C6) materiales (C7)

Vigas y columnas de
celosia
(A1)

Vigas y columnas de

alma llena con perfiles
(A2)

Vigas y columnas de
alma llena armadas
(A3)

Figura 2.2 Jerarquizacién del problema multicriterio
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2.2.2.2 Comparacion en pares de los criterios en analisis

a) Matriz de comparacion de pares de criterios y vector de priorizacion

local de los criterios en analisis (VPC)

CRITERIOS| C1 |C2 | C3 | C4 | C5 | Cb | CY VPC
Cl 1 1/6 | 3 Yo 2 4 1/6 0,08

C2 6 1 7 5 8 8 3 0,40

C3 13 | 17| 1 1/5 2 3 1/7 0,05

C4 2 1/5] 5 1 6 6 Ya 0,14

C5 Yo | 18| % 1/6 1 3 1/7 0,04

C6 Yo | 18| 13| 1/6 | 1/3 1 1/7 0,03

Cr 6 13| 7 4 7 7 1 0,27
TOTAL |16,08{2,09|23,83[11,03|26,33|32,00(4,85 1,00

De acuerdo al vector de prioridades local de los criterios VPC, los criterios de costo
C2 y compatibilidad de materiales C7 para el analisis de alternativas de la
constitucion de la estructura son los preponderantes, seguidos por el tiempo C4,
seguridad C1, estética C3, optimizacidon de espacios C5 y facilidad de control de
calidad C6.

La razdn de consistencia para la matriz de comparacion de criterios es:
RC=0.08<0.10
Por tanto es valida la matriz.

2.2.2.3 Comparacion en pares de las alternativas

a) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de

seguridad
ALTERNATIVAS| Al | A2 | A3 VPA
Al 1 Ya Yo 0,14
A2 4 1 2 0,57
A3 2 Ya 1 0,29
TOTAL 7,00 | 1,75 | 3,50 1,00

RC=0<0.10
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Como la razon de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacion

para las respecto al criterio de seguridad es valida.

b) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de

costo

ALTERNATIVAS| Al A2 A3 VPA
Al 1 4 2 0,54

A2 Ya 1 Ya 0,11

A3 Yo 4 1 0,35
TOTAL 1,75 1 9,00 | 3,25 1,00

RC=0.046 <0.10

Como la razon de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacién

para las respecto al criterio de costo es valida.

c) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de

estética
ALTERNATIVAS| Al A2 A3 VPA
Al 1 %, %, 0,20
A2 2 1 1 0,40
A3 2 1 1 0,40
TOTAL 500 | 2,50 | 2,50 1,00
RC=0<0.10

Como la razén de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacion

para las respecto al criterio de estética es valida.
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d) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de

tiempo
ALTERNATIVAS | A1 | A2 | A3 VPA
Al 1 1/3 Ya 0,16
A2 3 1 3 0,59
A3 2 1/3 1 0,25
TOTAL 6,00 | 1,67 | 4,50 1,00

RC=0.046 <0.10

Como la razon de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacion

para las respecto al criterio de tiempo es valida.

e) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de

optimizacion de espacio

ALTERNATIVAS| Al | A2 | A3 VPA

Al 1 Yo Y2 0,20

A2 2 1 1 0,40

A3 2 1 1 0,40

TOTAL 5,00 | 2,50 | 2,50 1,00
RC=0<0.10

Como la razon de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacion

para las respecto al criterio de optimizacion de espacios es valida.

f) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de
facilidad de control de calidad

ALTERNATIVAS| Al A2 A3 VPA
Al 1 1/6 1/3 0,10

A2 6 1 3 0,65

A3 3 1/3 1 0,25
TOTAL 10,00 | 1,50 | 4,33 1,00

RC=0.016 <0.10
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Como la razon de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacion

para las respecto al criterio de control de calidad es valida.

g) Matriz de comparacion y vector de prioridades respecto al criterio de

compatibilidad de materiales

ALTERNATIVAS| Al A2 A3 VPA
Al 1 1/7 1/7 0,07
A2 7 1 1 0,47
A3 / 1 1 0,47
TOTAL 15,00 | 2,14 | 2,14 1,00
RC=0<0.10

Como la razon de consistencia es menor a 0.10 entonces la matriz de comparacion
para las respecto al criterio de mantenimiento es valida.

2.2.2.4 Priorizacion global para las alternativas

a) Matriz de prioridades global

ALTERNATIVAS| VPA | VPA | VPA | VPA | VPA | VPA | VPA

Cl C2 C3 C4 C5 C6 Cr

Al 0,14 | 054 | 0,20 | 0,16 | 0,20 | 0,10 | 0,07

A2 0,57 | 0,11 | 0,40 | 0,59 | 0,40 | 0,65 | 0,47

A3 029 | 0,35 | 0,40 | 0,25 | 0,40 | 0,25 | 0,47

A la matriz de prioridades global se multiplica matricialmente por el vector de
prioridades de los criterios (VPC) calculado en el apartado 2.2.2.2 y da como

resultado la prioridad global respecto a la meta global o vector de prioridad global
(VPG)
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ALTERNATIVAS VPG

Al 0,287
A2 0,350
A3 0,363

De acuerdo con los resultados obtenidos bajo la aplicacion del AHP, A3 (Vigas y
columnas de armadas) es la mejor alternativa para la constitucion de la estructura

para la vivienda con una prioridad del 36.3%.

Por consiguiente las vigas principales y las vigas secundarias se realizaran armando

flejes en forma de 1, y las columnas se realizardn armando dos canales C.
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CAPITULO Il
DISENO DE LA ESTRUCTURA METALICA

3.1 Dimensiones de la estructura

Uno de los principales colaboradores es el arquitecto quien partiendo de un analisis
realizado de las condiciones del terreno, dio la forma estética inicial del bien en
analisis y proporcioné el plano arquitectonico (Anexo 8) del cual se parte para el

dimensionamiento de la estructura que a continuacion se describe.

El terreno como se muestra en la figura 3.1 esta ubicado al norte de la ciudad de

Quito en el barrio San Isidro del Inca y consta de 19.60 m de frente X 17.8 m fondo.

Figura 3.1 Terreno donde se construird la estructura metalica

Sobre este terreno se construira en tres plantas la estructura para vivienda como

muestra la figura 3.2 de acuerdo a las especificaciones del plano arquitecténico.
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Figura 3.2 Estructura de la vivienda (vista isométrica)

La primera planta figura 3.3 consta de un érea de 122.7 m? y una altura de 3 m
dimensionada para albergar toda el area social constando la cocina, comedor, sala,

bafio social, estudio, bodega con la suficiente comodidad requerida.

Figura 3.3 Estructura de la primera planta de la vivienda (vista isométrica)
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La segunda planta figura 3.4 consta de un &rea de 135.5 m? y una altura de 3 m
propuesta para los 4 dormitorios, 4 bafos y una sala de estar, suficiente para albergar

a 5 miembros de la familia.

Figura 3.4 Estructura de la segunda planta de la vivienda (vista isométrica)

Por Ultimo la tercera planta figura 3.5 con un &rea de 63.3 m? y una altura de 3 m sera

utilizada como un salén de juegos.

Figura 3.5 Estructura de la tercera planta de la vivienda (vista isométrica)
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3.2 Consideraciones generales para el disefio de la estructura

La estructura metalica de tres plantas de 321.5 m? de construccién para uso como
vivienda unifamiliar aqui analizada, estara formada por marcos rigidos en sus
conexiones de vigas principales a las columnas con su respectiva trasmision de
momentos entre estos miembros. Las vigas secundarias que se conectan de viga
principal a viga principal se examinan en sus conexiones como simples sin

transmisién de momentos.

El material a utilizarse es acero ASTM A 36 por ser el més econémico de los aceros
estructurales encontrado en el mercado local comparando sus caracteristicas

mecanicas.

Los marcos rigidos seran estudiados con desplazamiento lateral permitido para

cargas actuantes lateralmente.

Las vigas poseen soporte lateral en todo el patin de compresion a razén del sustento
proporcionado por las vigas secundarias y por la losa debidamente conectada que

sobre estas vigas se fundira una vez construida la estructura.

Por considerar a las columnas de seccion cuadrada una préctica razonable y muy
conservadora es suponer un esfuerzo permisible por flexion de 0.60F, por no
disponer ecuaciones para este tipo de secciones, y asi evitar problemas debido a la

longitud no soportada del miembro.

Las almas de las vigas | y las columnas cuadradas utilizadas para formar parte de la
estructura, caen dentro de la clasificacion como elementos atiesados soportados en

los dos bordes.
Para realizar calculos de las columnas bajo esfuerzos combinados, de acuerdo a la

direccion X de las cargas laterales, se desprecia las fuerzas y momentos provocados

por estas cargas en el sentido Y, y viceversa.
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El calculo de las vigas principales y secundarias no tomaré en cuenta colaboracién
estructural alguna por parte de la losa de concreto, debido a que no se usara placas

colaborantes.

3.3 Determinacion de las cargas de disefio

Para el célculo de las cargas de disefio que actlan sobre la estructura metalica se

usard la teoria descrita en el apartado 1.3 del primer capitulo.
3.3.1 Calculo de cargas muertas
a) Peso propio de los miembros estructurales

Para la determinacion inicial del peso de la estructura se toma como referencia 45
kg/m? basado en una estimacién relativa a edificaciones similares en estructura

metalica.

Datos:
Area total de construccion Ay = 321.5 m?

Peso por m? estimado de la estructura = 45 kg/m?

Solucion:
Peso de la estructura.
P estructura = Are * Peso por m?estimado de la estructura

kg

Pestructura =321.5 rn2 x 45 E

Pestructura = 14467.5 kg

b) Peso propio de las losas de hormigon

El espesor de las losas tanto para pisos como para la cubierta es el mismo.
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Datos:
Espesor de lalosah =8 cm =0.08 m

Peso especifico del hormigén reforzado &y, = 2400 kg/m?®

Solucién:

Peso de la losa por m?.

Plosaxm2 =hx 8h
kg
Pl = 008 m 2400 —
kg
Plosaxm2 =192 E

c) Peso propio de las paredes de fachada y paredes divisorias

El area total de las paredes o la mamposteria se obtiene de acuerdo al plano
arquitectonico. La mamposteria incluye un blogue prensado de 15 cm enlucido en las

dos caras con un espesor de 2 cm a cada lado.

Datos:
Peso por m? de mamposteria elevada = 70 kg/m? (segdin tabla 1.1)

Area total de mamposteria Ay, = 144 m?

Solucion:
Peso de mamposteria.

Pramposteria = Awm % Peso por m? de mamposteria elevada

kg

Pmamposteria =144 m2 x70 E

Pmamposteria = 10080 kg

Peso de mamposteria por m? de construccion.

Pmamposteri a

Pmamposteria xm? = At
c

10080 kg

mampostcriaxm2 = 3215 m2
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kg

P » =3135 —
m

mamposteria X m

d) Peso propio de las ventanas de aluminio y vidrio

Al igual que las paredes area total de las ventanas se obtiene de acuerdo al plano

arquitectonico. El vidrio a considerar es de 6 mm.

Datos:
Peso por m? de ventana (incluye vidrio y marcos) = 45 kg/m? (segun tablal.1)

Area total de ventanas Ay, = 85 m?

Solucion:
Peso de las ventanas.
Pyentanas = A % Peso por m? de ventana

kg

Pventanas =85 m2 x 45 E

Pyentanas = 3825 kg

Peso de las ventanas por m? de construccion.

P _ Pventanas
ventanas x m> A
tc

3825 kg
ventanas xm2 = 321 5 m2

k
2=11.89 —
m

p

p

ventanas X m

e) Peso propio del cielo raso
Datos:

Peso por m? de cielo raso = 25 kg/m? (seglin tablal.2.)

Area total de cielo raso Ay = 321.5 m?

117



Solucion:
Peso del cielo raso.
Piclo raso = Aver X Peso por m? de cielo raso

kg

Piclo raso = 321.5 m? x 25 E

Pcielo raso 8037.5 kg

Los resultados del célculo de las cargas muertas se muestran en las siguientes tablas:

PESO CARGA MUERTA PARA PISO [kg/m?]

Peso propio de los miembros 45
Peso de las losas 192
Peso de la mamposteria 31.25
Peso de ventanas y puertas 11.89
Peso de cielo raso 25
Total de carga muerta para piso 307.13

Tabla 3.1 Resultados de cargas que acttan en el piso

PESO CARGA MUERTA PARA CUBIERTA [kg/m’]

Peso propio de los miembros 45
Peso de las losas 192
Peso de cielo raso 25
Total de carga muerta para cubierta 262

Tabla 3.2 Resultado de cargas que actian en la cubierta

3.3.2 Célculo de cargas vivas
a) Carga viva de piso

Para esta carga se considera el valor tomado para residencias proporcionado por el
Caodigo de Préactica Ecuatoriano del Codigo Ecuatoriano de la Construccion:

Carga viva de piso = 200 kg/m? (seglin tablal.3)
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b) Carga viva de cubierta

Segun el Cddigo de Practica Ecuatoriano del Codigo Ecuatoriano de Construccion el

valor para cubiertas planas es de:
Carga viva de cubierta = 100 kg/m? (seglin tablal.4)

Se considera a esta carga viva como la mas influyente comparado con la carga de
granizo y la carga de lluvia, por tanto para el caso de esta estructura en analisis se
tomara en cuenta Unicamente a la carga viva de cubierta de entre las tres, para ser

utilizada en las condiciones de carga.
3.3.3 Calculo de cargas ambientales
a) Céalculo de carga de viento

Se asume una velocidad del viento Vy, para la ciudad de Quito de 18 m/s haciendo
referencia a codigos de construccion internacionales y a datos proporcionados por el
INAHMI (Anexo 3)

e Presion dinamica del viento

Datos:
Vy, =18 m/s
8p = 1.25 kg/m®

Solucién:

q,= 0.5% 3% Vb2 (Tomado de la Ec. 1.5)

kg my 2
q,= 0.5 % 1.25 = (18 )

B N 3 kg
q,=202.5 == 20.25 —
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e Presion estatica del viento

Datos:
Ce=1.7 (seglin tabla 1.5)
Cp=08+04=12 (seglin tabla 1.6)

Solucién:

q.=q,* Ce x G, (Tomado de la Ec. 1.4)

kg
q.= 20.25E x1.7%x1.2

kg
qe=41.31E

b) Calculo de carga de sismo

e Periodo de vibracion T
Datos:
Ci = 0.09 (para estructuras metalicas)
hn =9 m.

Solucion:

T=C,(h,)>* (Tomado de la Ec. 1.8)
T=0.09 (9 m)**

T=0.4676s

e Cortante basal
Datos:
Factor de zona sismica para la ciudad de Quito:
Z=04

Factor de tipo de uso, destino e importancia de la estructura para edificacion:
1=10
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Factor de reduccion de respuesta estructural para estructuras de acero con elementos
armados de placas o con elementos de acero conformados en frio:
R=7

Factor de configuracion estructural en planta:
q)p =0.9

Factor de configuracion estructural en elevacion:
CDE =0.9

Coeficiente de suelo y el coeficiente Cp, para suelos intermedios con periodos de
vibracion entre 0.2<T<0.6:

S=1.2

Cn=3

Solucién:

1.25-S°
= < Cm (Tomado de la Ec.1.7)

S 125x 12" e
04676 ~ "
C=332

Como C > Cm; entonces C =Cm =3

Z1C

R ¢p dp
0.4x1x3
 7%0.9%0.9

V =20034.66 kg

X W (Tomado de la Ec. 1.6)

x 95854.8 kg

e Distribucion vertical de fuerzas

F,=007TV (Tomado de la Ec.1.10)
F =0.07 x 0.4676 x 20034.66 kg

121



F,=655.77 kg

» Fuerza aplicada al nivel de 3 m (N +3000)
Datos:
W3 = 34054.57 kg
h3=3m
*, =499141.71 kg m

Solucion:
(V'Ft)wxhx
XZW (Tomado de la Ec.1.11)
(20034.66 kg - 655.77 kg) 34054.57 kg x 3 m
3 499141.71 kg m = 396644 ke

» Fuerza aplicada al nivel de 6 m (N +6000)
Datos:
W =41179.99 kg
hs=6m
n =499141.71 kg m

Solucién:
_ (V-F)Wh,
TN Wiby
. (20034.66 kg - 655.77 kg) 41179.99 kg x 6 m
6 499141.71 kg m

(Tomado de la Ec.1.11)

=9592.73 kg

» Fuerza aplicada al nivel de 9 m (N +9000)
Datos:
W, = 16655.34 kg
hz=9m
* . =499141.71 kg m
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Solucién:

_(V-F)W,h, Tomado de la Ec.1.11
T X Wib; e
o (20034.66 ke - 655.77 ke) 16655.34 kg x 9m _ .o
9 499141.71 kg m e

De acuerdo con los resultados de fuerzas tanto de viento como de sismo, las cargas

mas criticas son las cargas de sismo para cargas laterales.

Los resultados del calculo de cargas de sismo y viento se muestran en la siguiente
tabla:

CARGAS DE SISMO [kg] CARGAS DE VIENTO [kg/m’]
Cortante basal V = 20034.66 Presion dindmica qp = 20.25
Fuerza concentrada F; = 655.77 Presion estatica g = 41.31

Fuerza al nivel 3 (N+3000) F; = 3966.4 s
Fuerza al nivel 6 (N+6000) Fs = 9592.7 -
Fuerza al nivel 9 (N+9000) Fg = 5819.7 -

Tabla 3.3 Resultados de cargas laterales de sismo y viento

3.4 Andlisis de fuerzas por métodos aproximados para marcos

Por ser una estructura irregular en sus marcos, se considerara para el analisis marcos

completos (viga y columnas a los dos lados) y sean parte de las formas mas criticas.

3.4.1 Andlisis de fuerzas para cargas verticales

c) Anadlisis de fuerzas en viga principal

Al no guardar simetria en todos los marcos de la estructura, se elige los puntos de
inflexion a 1/10 de longitud desde los extremos, siendo el valor mas conservador

dado por el método aproximado.

Del analisis de éareas tributarias de vigas principales de toda la estructura, se
establece que VP1 comprendida entre los nudos 1C_1 y 1C_2 (segin plano

estructural del anexo 8) es la viga principal critica y se usara para el analisis de
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fuerzas y calculos posteriores bajo fuerzas combinadas. Las figuras 3.6 y 3.7

muestran la posicion de la viga principal VP1 en la estructura al nivel 3 m (N+3000).

{

JEYVEVPOIVEVIEYIRONRVNEIY N

3B 3~

CARGA

DISTRIBUIDA

3c 4~

3¢5

Yyowevyeveewwvvyvyyvvvevr vy | [vevveev|fvovvevvvernneneffror
{

B0y ([eveevevvvevvevooveifver|lvevveevijvrrereevyrrpnpylro
Z

Figura 3.6 Distribucion de cargas en la estructura

e Analisis de fuerzas en la viga principal critica VP1 (1C_1; 1C 2)

Las vigas secundarias VS5 de 3.60 my VS10 de 4.47 m influyen directamente sobre

la viga critica VP1 como se muestra en la figura 3.7.
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VIGA PRINCIPAL VP1

|‘ “ AREA TRIBUTARIA VIGA VS5 DE 3.6 m

5% 1C_1 1(:725

AREA TRIBUTARIA VIGA VS10 DE 4.47 m

Figura 3.7 Areas tributarias de vigas secundarias VS5 y VS10

Datos:

Longitud de viga principal critica VP1 = 5.80 m (longitud entre ejes)
Area tributaria de la viga secundaria VS5 de 3.60 m (Ayss) = 6.93 m?
Area tributaria de la viga secundaria VVS10 de 4.47 m (Avsio) = 8.6 m?

Valor tomado de la tabla 1.3:
Carga viva de piso L.L., =200 kg/m?

Valor tomado de la tabla 3.1:
Carga muerta de piso D.L., = 307.13 kg/m?

Solucién:
Carga Q provocada por la fuerza distribuida sobre viga secundaria VS5 es:

Quss=Avss (D.L.,+L.L.,)
Qyg5=6.93 m?(307.13 kg/m?+200 kg/m?)

Qygs=3514.4 kg
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Reaccion R por carga distribuida sobre viga secundaria VS5 es igual a:

QVSS 3514.4 kg
Rygs= > 3

Rvss:1757.2 kg

Carga Q provocada por la fuerza distribuida sobre viga secundaria VVS10 es:
Qyg10=Avsio (D.L,+L.L.,)
=8.6 m?(307.13 kg/m>+200kg/m?)

=4361 kg

QVS]O

QVS]O

Reaccion por carga distribuida sobre viga secundaria VS10 es igual a:

_QVSIO_4361 kg
Rys10= )

RV310:21 80.5 kg

En la figura 3.8 se muestra el detalle de la viga critica VP1 y la posicion de los

puntos de inflexion supuestos.

1.53m 1.33m 1.83m

\ \
S R S
/QQHHHHHH v

Puntos de imexién

}.58n 4.64m (.58m

5.80m

Figura 3.8 Detalle de cargas de la viga principal critica VP1

La carga distribuida g en el caso de esta viga es provocada Unicamente por el peso
propio del elemento, por consiguiente para el caso de este andlisis se desprecia
debido a la proporcion baja respecto a las cargas puntuales P provocas las reacciones

de las vigas secundarias.
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» Tramo central (considerado como viga simplemente apoyada)

En la figura 3.9 se muestra el diagrama de cuerpo libre de la viga en analisis.

r A

1.35m

f 1.35m 1.93m
R11

1R2

Figura 3.9 Diagrama de cuerpo libre del tramo central de la viga principal

La carga P es el resultado de la suma de las reacciones puntales provocadas tanto de

la viga secundaria VS10 como de la viga secundaria VVS5:

P=Rys19tRyss
P=2180.5 kg+1757.2 kg
P=3937.7 kg

De acuerdo al diagrama de cuerpo libre de la figura 3.9 las reacciones R; y R, del

tramo central de la viga son:

2P 2(3937.7 ke)
Ry~

R] :R2:39377 kg
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Con los resultados de fuerzas P y reacciones R; y R, del tramo central de la viga VP1

se dibuja los diagramas corte V 'y momento flexionante M:

3937.7kg Corte V
0
-3937.7kg
Momento M
5316kgm 5316kgm

¢
Figura 3.10 Diagramas de corte y momento del tramo central de la viga VP1

» Tramos al extremo (considerado como vigas en voladizo)

R1 R2
M1 [ ‘ ] M2
D58 Lssg

Figura 3.11 Diagrama de cuerpo libre de los tramos al extremo de la viga VP1

Las cargas R; y R, como se muestra en la figura 3.11 son las mismas que se
considera en el tramo central como reacciones y es el resultado del analisis de
estatica para mantener en equilibro el miembro, por tanto:

R,;=R,=3937.7 kg

Al soportar cargas simétricas sobre la viga los momentos M; y M, son iguales:

M;=M,=0.58 mx3937.7 kg
M]:M2:2284 kg m
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Con los resultados de momentos M; y M, y fuerzas R; y R, se dibuja los diagramas
corte V 'y momento flexionante M para los tramos al extremo de la viga:

3937.7kg 3937.7kg
2284k [ ] 2284kgm

b.530] K .sﬂ
v
b}
-3937.7kg -3937.7Kg
M

¢ V “
2284kgm 2818kgm

bl

Figura 3.12 Diag. corte y momento de los tramos al extremo de la viga VP1

La siguiente tabla muestra los resultados maximos del analisis por cargas verticales a

ser usado en el disefio de los miembros:

VIGA PRINCIPAL CRITICA VP1 (1C_1;1C_2)
Corte maximo de toda la viga VV = 3937.7 kg

Momento maximo M = 5316 kg m

Tabla 3.4 Resultados de analisis de cargas verticales en la viga critica VP1

3.4.2 Analisis de fuerzas para cargas horizontales (laterales)

Segln el C.P.E. del C.E.C. de las normas INEN®, las cargas provocadas por viento y
sismo no actlan simultdneamente cuando se analizan fuerzas sobre la estructura para

cargas laterales, se considera entonces la carga que se estime la mas influyente.

Datos:
Valores tomados de la tabla 3.3

Carga de viento por m? g = 41.31 kg/m?

62 INEN, Instituto Ecuatoriano de Normalizacién, Cédigo Ecuatoriano de la Construccion, CPE
INEN 5 Parte 1: 2001, capitulo 3, pag. 3
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Cargas

de sismo:

F, = 655.77 kg.

Fs =39
Fe =95
Fg: 58

66.4 kg.
92.7 kg.
19.7 kg.

Solucion:

Las cargas mas influyentes en la estructura son las provocadas por el sismo, por lo

que se considera solo a estas fuerzas para el andlisis y se colocan como cargas

puntuales laterales a cada nivel especificado, de tal manera que se dividan en igual

valor entre las columnas que forman los marcos del nivel.

El anélisis de fuerzas por el método del portal para cargas sismicas en los marcos

frontales (sismo en el sentido X) resulta de acuerdo a la siguiente figura:

z

',

o 9 o o ©
/ V=326 & 1618kg
- q»u -
P=5809 &
v:809=$ . \':80%7 -
P26 | P32 4 -
- -——
N +6000
V=344 j;‘”’ =>¢ ‘.'=1338J7Q= *ﬁ / V=596 @Qs =>¢ 2398kg
L 290m J p=670 H H.O-mm., P=2008 L 3.78m - P=2538" &
A V=660 V=1339 v=1330l v=eeo |~
f s } T
y o P=094 § P=416 4 S
-~ - -~ -
N +3000
V=773 L /=3202 / V=593 i 992kg
P=166 P=496 P=8§27 &
=§y—835 V""i%> v—le% . v—s35j L
y po1n P-3229) P28194 Pois274 -
N +0.00
o ] \M
— V=835 V=1669—0- V=1669==t V=835 =t

P=1117

ﬁ M=1253
5.80m

P=3229 ﬁ
Mzzsov

1.4m

P=2819 &

M=2504

\tj? 7.55m

P=1527

lezsn\rj

Figura 3.13
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El analisis de fuerzas por el método del portal para cargas sismicas en los marcos

laterales (sismo en el sentido Y) resulta de acuerdo a la siguiente figura:

® © © Q)

2m 2.50m 3.63m
Im 25m 1.82m
o o N +9000
3237k 8 % z % %P
3237kg I I
. s $L> - $l> b
2
v | V=540 Q%L:low %%L:low
=
«a % P=809 P=157 & P=208
— —_— —
S ® N 2 - N +6000
N N — o~ (=2
= a = - F
2398kg 4 g 4 g d
- ;fg= - Qgﬁv - ngg=
g
&:\/:939 Q%L:lsw %%L:lxw
=
@ %P=3028 P=586 & P=778
— — —
© g © Q g N +3000
T i 9 T
| 992ke A I d 0 4
! e B e e e e e e e e
g
\n
&Lzl 105 Q%Lzzol 1 Q% v=2011
£
«a %P=6094 &P=1179 &P=1566 &P=3348
—> —> —> —>
N +0.00
Z
1
/=] ] ()5 f—\/—7()| | /=7 ()| | fp—\/—] ] )5
A% & P=6094 P=1179 ﬁ P=1566 P=3348

g \!ﬂzlsm \!/M=3016.5 \!jM=3016.5 M/l:mﬂ

Figura 3.14 Analisis de fuerzas de marcos laterales para cargas de sismo

La tabla 3.5 denota los resultados méximos para las columnas analizados desde el
nivel N +0.00 hasta el nivel N +3000 de la estructura que serviran para los célculos

posteriores, tanto para marcos frontales y marcos laterales:

MARCOS FRONTALES MARCOS LATERALES
Momento méximo M = 2504 kg m Momento méximo M = 3016.5 kg m
Fuerza axial méax. P = 3229 kg Fuerza axial méax. P = 6094 kg

Tabla 3.5 Resultados de columnas desde el nivel N +0.0 hasta el nivel N +3000
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La tabla 3.6 denota los resultados maximos para las vigas analizados al nivel N

+3000 de la estructura, tanto para marcos frontales y marcos laterales:

MARCOS FRONTALES

MARCOS LATERALES

Momento méximo M = 2242 kg m

Momento méximo M = 3066 kg m

Fuerza a compresion max. P = 827 kg

Fuerza a compresion max. P = 826 kg

Tabla 3.6 Resultados de vigas al nivel N +3000 de la estructura

3.5 Célculo de viga secundaria critica (VS10)

Del analisis de areas tributarias de vigas

secundarias de toda la estructura, se

determina que la viga secundaria critica es VS10 (segun plano estructural) de 4.47 m.

de longitud y se usaréa esta viga para los calculos.

Las vigas secundarias que se extienden en un claro comprendido entre viga principal

a viga principal, normalmente se conectan a las vigas principales con conexiones que

pueden idealizarse como soportes simples, es decir sin momentos en los extremos de

las vigas secundarias.

Datos:

Viga secundaria critica VS10 de 4.47 m
Material: Acero ASTM A36

F, = 2531 kg/cm® = 36 klb/plg®

Longitud L = 4.47 m =447 cm

Distancia libre entre centros D =1.93 m
Area tributaria = 4.46 m X 1.93 m = 8.6 m?

Valor tomado de la tabla 1.3:

Carga viva de piso L.L., =200 kg/m?

Valor tomado de la tabla 3.1:

Carga muerta de piso D.L., = 307.13 kg/m?
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Solucién:

a) Revision por flexion:
La carga distribuida total g es igual a:

¢=D(L.L.,)+D(D.L.,)

kg kg
q=1.93 m (200 —2) +1.93 m (307.13 —2)
m m

K K

q=386 ~2+593 ~£
m m
kg

q=979

El momento flexionante maximo Mpmax €n una viga simplemente apoyada ocurre en el

centro del claro y se utiliza la siguiente ecuacion:

979 = x(4.47 m)?

max 8

M, .= 2445 kg m = 244500 kg cm

El esfuerzo permisible F, a flexion de una viga compacta simplemente apoyada es:

F,=0.66 F, (tomado de la Ec.1.24)

kg
F,=0.66 x2531 —
cm

Fo— 167042
b " ecm?

El modulo de seccion requerido Sreq para que la viga no falle se encuentra como
sigue:
Minax
Fy,
244500 kg cm

Sreq - 1o
1670.4 X8
cm

Sreq:

Sreq= 146 cm®
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Se asume una seccion transversal armada | de 300 mm X 4 mm X 100 mm X 6 mm
para evitar desperdicio en los cortes de la plancha de acero y se comprueba esta

seccion:

:

1 B2

of xfalfl =l B
— S
o0 A
o :
s
A

I bF | 1100mm |

Figura 3.15 Seccién transversal a ser analizada para viga secundaria

Analizando la figura 3.15 se obtiene:

Area de la seccion de la viga A, = 2400 mm? =24 cm?
Area del patin As = 6 cm?

Distancia desde el eje neutro de la figura al eje neutro del patin d. = 15.3 cm

El momento de inercia | para la seccion es:

W bt )
L=y =3 +2 T+Afdc
0.4 cmx (30 cm)? 10 cmx(0.6 cm)?
L=, = 1(2 ) +2[ (3 ) +6 cm?x(15.3 cm)?

I,=I, = 3709 cm*

El médulo de seccién.

S, =— (tomado de la Ec.1.22)
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Como:

Sx > Sreq

237.8cm’> 146 cm®  OK
La seccion SATISFACE.

Revision de la compacidad del patin para miembros no atiesados:

by 65

L < — (tomado de la Ec.1.25)
2

100 mm - 65

2x6mm ~ /36

8.3<10.83 OK

El patin es compacto.

Revision de la compacidad del alma en compresion por flexion:

d 640
- < — (Segun tabla 1.9)

R

312 mm 640

4mm " +/36
78 <106.66 OK

El alma es compacta.

Por tanto la seccidn es totalmente compacta.

Revision del soporte lateral de la viga:
El patin de compresién de la viga tiene la losa que lo arriostra por lo tanto
SATISFACE.

b) Revision por corte
Datos:

Longitud de viga secundaria L = 4.47 m =447 cm

Dimensiones de la seccidn transversal de la viga secundaria:

tw=4 mm
d=312mm
h =300 mm
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tf=6 mm

Carga distribuida total sobre la viga:
g =979 kg/m

Solucion:
La fuerza cortante méxima Vpyax para una viga simplemente apoyada con carga

distribuida es igual a:
qL

Vmax: 7

kg

m

979
Vmax:

x4.47 m
2

V= 2188 kg

El Area efectiva de la viga es:
Aefectiva :tw xd
Acfectiva=4 mmx*312 mm

A fectiva=1248 mm? = 12.48 cm?

El esfuerzo cortante f, es igual a:
Vmax

Aefectiva
~ 2188 kg
v 12.48 cm?

f,=175 kg/cm?

f,= (Tomado de la Ec.1.32)

Como:

h 380

J— S —_

300 mm _ 380
4mm ~ 36
50 < 63.33

Por tanto se aplica la ecuacion 1.33 para el esfuerzo permisible F, por corte.
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El esfuerzo permisible F, es:
F,=0.40 F,

F,=0.40 x2531 kg/cm?
F,=1012.4 kg/cm?

Como:
F, >f,

kg kg
10124 — >175 — OK
cm cm

La seccion no falla por corte.

c) Verificacion de atiesadores intermedios

Como:
F,>f,
k K
10124—2 > 175 —
cm cm

Y cumple la siguiente desigualdad:

h
— <260
tw
300 mm
<260
4 cm
75<260 OK

Por tanto NO NECESITA atiesadores intermedios.

d) Verificacién de atiesadores intermedios

(Tomado de la Ec.1.33)

(Tomado de la Ec.1.38)

La seccidn no soporta cargas puntuales por tanto NO NECESITA de atiesadores de

apoyo.

e) Chequeo por deflexion

Datos:

Longitud de viga secundaria (VS10) L =4.47 m = 447 cm = 4470 mm

Carga distribuida total sobre la viga g = 979 kg/m = 9.79 kg/cm
Médulo de elasticidad del acero E = 2038902 kg/cm?
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Momento de inercia de la seccién | = 3709 cm?

Solucion:
La deflexion A de la viga VS10 es igual a:

_ 5qLt
384EI

(Tomado de la Ec.1.44)

5x9.79 ke , (497 cm)*

kg
384 x 2038902 —=
cm

A=0.67cm=6.7 mm

x 3709 cm*

De acuerdo a las especificaciones AISC-ASD y al CEC la deflexion maxima
admisible para vigas que soportan gypsum es:

L B 4470 mm
360 360

2.4 mm

Como:

A<—
~360
6.7mm<12.4 mm OK

La viga secundaria VS10 cumple las especificaciones de disefio para deflexiones.
3.6 Célculo de miembros bajo fuerzas combinadas

Al identificar los elementos criticos en los marcos analizados se asegura una
estimacion conservadora de conjunto, entonces para el desarrollo de los calculos de
los miembros estructurales, se tomara en cuenta solo aquellos que demanden
importancia critica debido a las respectivas combinaciones de carga, considerando
para ello, los elementos que mayor area tributaria involucren y que tengan la mayor

concentracion de cargas a resistir.
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3.6.1 Calculo de viga principal critica (VP1) sismo en sentido X

Se analizard Unicamente con cargas laterales de sismo en sentido X porque la viga
principal critica VP1 (1C_1; 1C_2) se ve afectada en mayor proporcion en ese
sentido, considerando los marcos frontales de la estructura. Se desprecian las fuerzas
y momentos que pueden aparecer en sentido Y, provocados por las cargas de sismo

en sentido X.

Datos:

Viga principal critica VP1 (1C_1; 1C_2)

Material: Acero ASTM A36

F, = 2531 kg/cm? = 36 klb/plg®

Longitud L =5.80 m =580 cm (longitud entre ejes)

Valor tomado de la tabla 1.3:
Carga viva de piso L.L., =200 kg/m?

Valor tomado de la tabla 3.1:

Carga muerta de piso D.L., = 307.13 kg/m?

Valores tomados de los marcos frontales para viga de la tabla 3.6:
P, =827 kg

Momento por carga de sismo M; = 2242 kg m

Valor tomado de la figura 3.13 para la viga principal VVP1 al nivel N +3000:
V1 =773 kg

Valores tomados de la tabla 3.4 de analisis de cargas verticales:

V, = 3937.7 kg
M, = 5316 kg m
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Solucién:

d) Revisidn por flexion y compresion

Se asume una seccion transversal armada | de 450 mm X4 mm X 130 mm X 6 mm:

d
|
‘ "
h
462mm
|
‘ )
,a‘ _
450mm

231mm

4ram

| blf [ I130'1'r1m1

Figura 3.16 Seccién transversal a ser analizada para viga VP1

! !

Analizando la figura 3.16 se obtiene:

Area de la seccion de la viga A, = 3360 mm? = 33.6 cm?

Area del patin As = 7.8 cm?

Distancia desde el eje neutro de la figura al eje neutro del patin d. = 22.8 cm

El momento de inercia | para la seccion es:

ot W bt 5
Loy == +2 = +Ad

I=I +7.8 cm?x(22.8 cm)?

0.4 cmx(45 cm)? - 13 cmx(0.6 cm)?
Y 12 3

I,=I, =11148.8 cm*

El madulo de seccién.

I

Sy=S,= = (tomado de la Ec.1.22)
C

11148.8 cm*

7Y 231cm
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S, =S,=482.63 cm’

El radio de giro de la seccion.

Iy = A_ (despejando Ec.1.14)
C

~ [11148.8 cm?
%7 17336 em?

r,=18.2 cm

El momento maximo Mpax sumando el momento por cargas de sismo M; y el
momento provocado por cargas vivas y cargas muertas M, es igual a:

M,=M;+M,

M, =2242 kg m+5316 kg m

M,,.x=7558 kg m = 755800 kg cm

La carga axial provocada por la carga viva y carga muerta se considera despreciable,
por tanto la carga axial total P, es igual a la carga axial provocada por el sismo P;:
P,=P,

P,=827 kg

Célculo del esfuerzo de compresion axial f5:

=4 (tomado de la Ec.1.12)

En la figura 3.17 se detalla los marcos frontales en donde se encuentra presente la
viga critica VP1 (1C_1; 1C_2). Se utiliza esta figura para conocer la configuracién
de las vigas y columnas que llegan hacia la viga critica VP1 analizando marcos

frontales.
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Figura 3.17 Viga critica VP1 (1C_1; 1C_2) detallada en los marcos frontales

El factor K de la viga principal critica VP1 para extremos rigidos es:

K=1 (seglin tabla 1.7)

La relacion de esbeltez para los marcos frontales es:
KL 1x580 cm

Iy 18.2 cm

KL
—=31.8

Iy

El esfuerzo permisible para cargas axiales a compresion segun tabla C-36 del manual
ASD® es:
F, = 19.9 kib/plg® = 1402 kg/cm?

El esfuerzo de flexién f, considerando las cargas aplicadas respecto al eje X de la

seccion es:

fox=g (Tomado de la Ec.1.23)

755800 kg cm
b 7482 .63 cmd

£ 1566 &
bx™— sz

83 AISC, Manual of steel construction, allowable Stress Design, 9% edicién, Chicago-USA, 1989, pég.
3-16
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Revision del soporte lateral de la viga:
El patin de compresion de la viga tiene la losa y vigas secundarias que lo arriostran

por lo tanto satisface.

Revision de la compacidad del patin para miembros no atiesados:

b 65
— < — (tomado de la Ec.1.25)

=

130 mm - 65
2x6mm ~ /36
10.83 =10.83

El patin es compacto.

Revision de la compacidad del alma:
Como:

f, 246 kg/cm? — 0.0097 <0.16
F, 2531 kg/lem> -

Entonces se usara:
d 640

— S —_

t /Fy

462 mm 640
<

4mm ~+/36
115.5>106.66

El alma no es compacta.

(tomado de la Ec.1.27)

Revision del alma para comprobar que el miembro no sea esbelto:

h 760
— < — (Segun tabla 1.9)

v

450 760

y
112.5<162 OK
La viga es no es esbelta en el alma, por tanto el esfuerzo permisible por flexion para
secciones no compactas es:

k
Fy(a media altura) = 0.60F, = 0.60 x2531 —= =
cm
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Por una estructura de marcos rigidos con ladeo permitido, el miembro cae en la
categoria | para Cp,:
C,,=0.85

Como:

o _ 246 =0.018<0.15
F, 1402 '

Por tanto se usa la ecuacion 1.51.

Aplicando la ecuacién 1.51 se obtiene:

£ f
210
Fa Fbx

24.6 kg/cm? s 1566 kg/cm? <10
1402 kg/cm?  1518.6 kg/cm? —

0.018+1.03<1.0
1.048<1.0 NO SATISFACE

Por tanto se prueba con una seccion de 450 mm X 4 mm X 150 mm X 6 mm

Solucion:

":" FX_T_-‘: (El —x E
0 7
< <

o '_E, '
g 1
dmmji|
F ‘ L x

T B | [150mm

Figura 3.18 Nueva seccidn transversal a ser analizada para viga VP1

Analizando la figura 3.18 se obtiene:

Area de la seccion de la viga A, = 3600 mm? = 36 cm?
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Avrea del patin A; =9 cm?

Distancia desde el eje neutro de la figura al eje neutro del patin d. = 22.8 cm

El momento de inercia | para la seccion es:

3 3
ty bty
L=l == +2 (—3 +Afd£)
0.4 cmx(45 c¢cm)? 15 cmx(0.6 cm)3
|04 cmx(4s om) +2[ (0.6 cm)

n 2 ‘ 2
y 3 3 9 cm*“x(22.8 cm)

I,=I, = 12400 cm*

El médulo de seccién.

|

S=8y= = (tomado de la Ec.1.22)
C

_ 12400 cm*

7Y 231cm

S,=S,=536.8 cm’

El radio de giro de la seccion:

ITTy= == (despejando la Ec.1.14)

_ [12400 cm?
Thy™ 36 cm?

r,=r,=18.56 cm

<

Calculo del esfuerzo de compresion axial fj:

=_2 (tomado de la Ec.1.12)

El factor K de la viga critica VP1 para extremos rigidos es:
K=1 (seglin tabla 1.7)
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La relacion de esbeltez es:

KL  1x580 cm
Iy 18.56 cm
KL

— =31.25

rX

El esfuerzo permisible para cargas axiales a compresion segun tabla C-36 del manual
ASD® es:
F, = 19.92 klb/plg” = 1403.8 kg/cm?

El esfuerzo de flexién f, considerando las cargas aplicadas respecto al eje X de la

seccion es:

M
fbx:S_ (Tomado de la Ec.1.23)
X

¢ 755800 kg cm
" 536.8 cm’

£ 1408 &
bx— sz

Por una estructura de marcos rigidos con ladeo permitido, el miembro cae en la
categoria | para Cp:
C,=0.85

Como:

f_ 229 =0.016<0.15
F, 14038 ‘

Por tanto se usa la ecuacion 1.51.

Aplicando la ecuacién 1.51 se obtiene:

fa ) o <1.0
Fa Fbx

22.9 kg/cm? . 1408 kg/cm? B
1403.8 kg/cm?  1518.6 kg/cm? ~

8 AISC, Manual of steel construction, allowable Stress Design, 9% edicién, Chicago-USA, 1989, pég.
3-16
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0.016 +0.92<1.0
094<1.0 OK
La seccion es satisfactoria para cargas laterales de sismo en sentido X, cargas vivas

y cargas muertas en conjunto.

e) Revision por corte
Datos:

Dimensiones de la seccion transversal de la viga:

tw=4 mm
d =462 mm
h =450 mm

Valor tomado de los marcos frontales para viga de la tabla 3.6:
V1= 773 kg

Valor tomado de la tabla 3.4 de andlisis de cargas verticales:
V, =3937.7 kg

Calculo de la fuerza cortante V sumando el cortante por cargas laterales V; y cargas
de verticales V:

V=V,+V,

V=773 kg+3937.7 kg

V=4711kg

El Area efectiva de la viga es:
Aefectiva: ty X d
Afoctiva= 4 mm % 462 mm

Acfectiva™ 1848 mm? = 18.48 cm?

El esfuerzo cortante f, es igual a:

v
f,= (Tomado de la Ec.1.32)

Aefectiva
_ 4711kg
V' 18.48 cm?
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f,=255 kg/cm?

Como:

h 380
_S_

tw \/F_y
450mm<380
4mm ~ 36

112.5>63.33

Por tanto se aplica la ecuacion 1.34 para el esfuerzo permisible F, por corte.

La primera carga puntual desde el extremo se encuentra a una distancia:

a=193m=193 cm (Seg figura 3.8)
Como

a 193 cm _498 > 1

h 45cm ’

Entonces se aplica la ecuacion 1.37 para encontrar el valor de ky:
B 4.00
kv—5.34+7

h

4.00
ky=534+ ———

2
(e

k,=5.56

El coeficiente C, es igual a:
~ 45000k,

- 2
F(5)

_ 45000%5.56
klb (45 cm\’

36— ( )
plg

C,=0.55

(Tomado de la Ec.1.35)

v

0.4 cm
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El esfuerzo permisible por corte F, es:

F, = C, < 0.40F,

2.89
F by 0.55 < 0.40F
= X
Vo289 T
F, =0.19F, < 0.40F,
kg
F, =0.19 x2531 —
cm
Kk
F, = 481 —
m
Revisién:
f, <F,
Kk Kk
255—= <481—  OK
cme cm

La seccion no falla por corte.

f) Verificacidn de atiesadores intermedios

Dado que:

f, <Fy
k k

255—= <481—  OK
cm cm

Y cumple la siguiente desigualdad:

h
= <260

W

45 cm
04 cm
112.5<260 OK

Por tanto NO NECESITA atiesadores intermedios.

<260

g) Verificacion de atiesadores de apoyo

Datos:

La carga puntual aplicada a 1.93 m desde el extremo es:

R =3937.7 kg = 8.66 klb
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(Tomado de la Ec.1.38)

(Segun figura 3.8)



Material ASTM A36
F, = 2531 kg/cm?
Fyw = 2531 kg/cm? = 36 kib/plg?

Dimensiones de la seccion transversal de la viga:
tw=4 mm =0.1574 plg

d =462 mm = 18.18 plg

tr= 6 mm =0.2362 plg

Solucion:

e Por fluencia del alma:

Por la configuracién en forma de marcos el apoyo es puntual por tanto:
N=0

—

R

>IN 6mm

o

Figura 3.19 Esquema de la union entre almay patin

La dimension k de la viga armada es:

k=6mm+6mm=12mm=1.2cm (Segun figura 3.19)

Revisidn aplicando la siguiente relacion:

tw(N+5Kk) < 0.66F, tomado de la Ec. 1.40)

3937.7 kg S
0.4 cm(0+5x12cm) — 7

3937.7 kg < 0.66 x 2531 kg
- = X -
24cm?2 T cm?

kg kg
1540.7 —; <16704 —  OK
cm cm
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Por tanto NO NECESITA atiesadores de apoyo por fluencia del alma.
e Por aplastamiento del alma:

Aplicando la siguiente igualdad resulta:

- 2 Ny (t)] [Fywte
R=67.5t,” |1+3 I\T " (Tomado de la Ec.1.42)
f W

36 kib x0.2362 plg
plg

0.1574 plg

R=67.5%(0.1574 plg)?[1+0]

R=1.6722 [1+0]V/34
R=12.28 klb = 5581 kg

Como:
3937.7kg<5581kg  OK
Por tanto NO NECESITA atiesadores de apoyo por aplastamiento del alma.

h) Chequeo por deflexion

Para encontrar la deflexion de la viga que en este caso es empotrada en los dos
extremos se considera un método aproximado, que analiza el tramo central
comprendido entre los puntos de inflexién y es en donde se producira la deflexién
méaxima de toda la viga. Al tramo central se lo estudiara como una viga simplemente
apoyada con dos cargas puntuales P provocadas por las reacciones de las vigas
secundarias tal como se analiz6 en el método aproximado para cargas verticales. La
figura 3.20 muestra la designacion de las dimensiones a considerar para los célculos

de la deflexion.
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Tramo al Tramo al

extremo tramo central extremo
F |
B ﬂ H ]
L Puntos de inflexion V]
L

Figura 3.20 Designacion de las dimensiones para analizar la deflexion

Datos:

Longitud de la viga critica principal (VP1) L = 5.8 m = 5800 mm (longitud entre
ejes)

Longitud del tramo central de la viga critica principal (VP1) Lyc = 4.64 m = 464 cm
= 4640 mm

Carga puntual P = 3937.7 kg

Moédulo de elasticidad del acero E = 2038902 kg/cm?

Momento de inercia de la seccién | = 12400 cm?

Distancia a desde el punto de inflexion hasta la carga puntual = 1.35 m = 135 cm

Solucién:
La deflexion A en el tramo central de la viga VVP1 utilizando la ecuacién® para vigas

simplemente apoyadas con dos cargas puntuales actuando sobre ella es igual a:

As TR ap 2 g
= g1 Clac - 4a)

3937.7 kg x 135 cm
A= S %[3 x (464 cm)?- 4(135 cm)?]

24 x 2038902 kgz x 12400 cm*
cm

A=0.5cm =5 mm

% GERE, James, Mecénica de materiales, 62 edicién, Cengage Learning, México, 2008, apéndice G,
numeral 6, pag. 909
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De acuerdo a las especificaciones AISC-ASD y al CEC la deflexion méxima

admisible para vigas que soportan gypsum es:

L 5800 mm
360 360

6.1 mm

Como:

A<—
—360
5 mm<16.1 mm OK

Por tanto la viga principal critica VP1 cumple las especificaciones de disefio para

deflexiones.
3.6.2 Célculo de columna critica (C1) sismo en sentido X

Del andlisis de areas tributarias de columnas de toda la estructura, se establece que
C1 comprendida entre los nudos C_2 y 1C_2 (segun plano estructural anexo 8) es la

columna critica y se usara para el calculo bajo fuerzas combinadas.

Se analiza primero con cargas laterales de sismo en sentido X considerando los
marcos frontales de la estructura. Se desprecian las fuerzas y momentos que pueden

aparecer en sentido Y, provocados por las cargas de sismo en sentido X.

Datos:

Columna critica C1 (C_2; 1C_2)

Material: Acero ASTM A36

F, = 2531 kg/cm® = 36 klb/plg®

Longitud no soportada L = 2.55 m = 255 cm
Area tributaria A = 12.59 m?

Valor tomado de la tabla 1.3:
Carga viva de piso L.L., = 200 kg/m?

Valor tomado de la tabla 3.1:
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Carga muerta de piso D.L., = 307.13 kg/m*

Valores tomados de los marcos frontales para columna de la tabla 3.5:
P; = 3229 kg.

Momento por carga de sismo = 2504 kg m = 250400 kg cm

Solucion:

Se asume una seccion transversal de 200mm X 200mm X 6mm como se muestra en

la figura:
t=6mm
Y ——r—-— |Y

i A . A

o N

X 1 X '

i el G S

B - | I

. <
' Y Y

Figura 3.21 Detalle de la seccién transversal a ser analizada para columna

Analizando la figura 3.21 se obtiene:

El Area de la seccion de la columna A, = 4656 mm? = 46.56 cm?

El momento de inercia | para la seccién es:

I
M=

. 20cmx(20 cm)*® 18.8 cmx(18.8 cm)?
L=y = 12 ) 12

I,=1, =2923.3 cm*

El médulo de seccién.
I

Sy=S,= ;X (tomado de la Ec.1.22)
29233 cm*
o 10 cm
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S,=S,=292.3 cm’

El radio de giro de la seccion:

I~=ry= [— (despejando la Ec.1.14)

(29233 cm?
5T 174656 om?

1,=1,=7.92 cm

o

La carga axial P, provocada por la carga viva de piso L.L., y la carga muerta de piso
D.L.pes:
Py=[A«(D.L.,+L.L.,)]*2 pisos

5 kg kg
P,= [12.59 m (307.13 — +200 —2)] 2
m m

P,=12769 kg

La carga axial total P, sumados carga de sismo P;, carga viva y muerta P, es:
P,=P,+P,

P,=3229 kg+12769 kg

P,=15998 kg

Célculo del esfuerzo de compresion axial f:

P,
f,=— (tomado de la Ec.1.12)
A

15998 kg
8 46.56 cm?

_ kg
fa—343.6E

En la figura 3.22 se detalla los marcos frontales en donde se encuentra presente la
columna critica C1 (C_2; 1C_2). Se utiliza esta figura para conocer la configuracién
de las vigas y columnas que llegan hacia la columna critica utilizando marcos

frontales.
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Figura 3.22 Columna critica C1 (C_2; 1C_2) detallada en los marcos frontales

Del la figura anterior se obtienen los miembros que se unen a la columna critica C1
(C_2;1C_2) y se detallan en la tabla 3.7:

Miembro | Dimensiones (mm) | I (cm*) | L no soportada(cm) | 1/L
C 2,1C 2 200X200X6 2923.3 255 11.46
1C 2;2C 2 200X200X6 2923.3 255 11.46
1C 1;1C 2 | 450X4X150X6 12400 560 22.14
1C 2;1C 4 | 450X4X150X6 12400 380 32.6

Tabla 3.7 Factores de rigidez de columnas y vigas para marcos frontales

El factor G del nudo 1C_2 para la columna C1 (C_2; 1C_2) en los marcos frontales

es.
)|
X1
Gic o= Ic
2T,
B 11.46+11.46

G -
€27 97144326

Gy 2=0.42

(tomado de la Ec. 1.17)

El factor G del nudo C_2 por encontrarse empotrado se considera:

Gc_z =1
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El factor K de la columna critica C1 (C_2; 1C_2) segun el nomograma para ladeo
permitido de la figura 1.14 es:
Ky =1.20

En la figura 3.23 se detalla los marcos laterales, en donde se encuentra presente la

columna critica C1 (C_2; 1C_2). Se utiliza esta figura para conocer la configuracion

de las vigas y columnas que llegan hacia la columna critica utilizando marcos

+6000
2A 2 2C 2 2E 2
L : ¢

laterales.

+3000
1A 2 1C 2 IE 2
@ & &

COLUMNA Cl1

Figura 3.23 Columna critica C1 (C_2; 1C_2) detallada en los marcos laterales

De la figura anterior se obtienen los miembros que afectan a la columna critica C1
(C_2; 1C_2) y se detallan en la tabla 3.8:

Miembro | Dimensiones (mm) | I mayor (cm*) | L no soportada(cm) | I/L
C2,1C 2 200X200X6 2923.3 255 11.46
1C 2;2C 2 200X200X6 2923.3 255 11.46
1A 2;1C 2| 1462X4X150X6 12400 430 28.8
1C 2;1E 2| 1462X4X150X6 12400 343 36.1

Tabla 3.8 Factores de rigidez de columnas y vigas para marcos laterales

157



El factor G del el nudo 1C_2 para la columna critica C1 (C_2; 1C_2) en los marcos

frontales es:

I
Gico= i (tomado de la Ec. 1.17)
2T,
 11.46+11.46
Gic2” S50
Gic, =035

El factor G del nudo C_2 por encontrarse empotrado se considera:
GC_Z =1

El factor K de la columna critica C1 (C_2; 1C_2) segun el nomograma para ladeo
permitido de la figura 1.14 es:
Ky=1.19

La relacion de esbeltez para los marcos frontales es:
KL 1.20%255 cm

Iy 7.92 cm
KL
=38.6
rX

La relacién de esbeltez para los marcos laterales es:

K,L _ 1.19%255 cm
7.92 cm

Iy

K,L
——=38.3
Iy

Se utiliza la relacion de esbeltez igual a 38.6 por ser la mayor.

El esfuerzo permisible F, para cargas axiales a compresion segun tabla C-36 del

manual ASD®® es:

F,=19.33 klb/plg® = 1363 kg/cm?

% AISC, Manual of steel construction, allowable Stress Design, 9% edicién, Chicago-USA, 1989, pég.
3-16
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El esfuerzo de flexién f, considerando las cargas aplicadas respecto al eje X de la

seccion es:

M
fox= S (Tomado de la Ec.1.23)
X

250400 kg cm
X992 3¢m?

= — —(25>0.15
Por tanto se usa las ecuaciones 1.47 y 1.50 para esfuerzos combinados.

El Esfuerzo permisible Fyx por flexidn por ser seccion cuadrada es:

K K
Fix (2 media altura)=0.60F,=0.60 x2531 —==1518.6 —=
cm cm

K K
Fyx (en los extremos)=0.66F,=0.66 x2531 —=1670.4 —
cm cm

El esfuerzo permisible de Euler resulta:

. 12nE
CX 23(Kbex/rbx)2

. 12172038902 kg/cm?
*23(1.20%255 cm/7.92 cm)?

F'..=7033 kg/cm’

F

(Tomado de la Ec.1.48)

Por una estructura de marcos rigidos con ladeo permitido, el miembro cae en la

categoria | para Cp,:

C,,=0.85

Revision:

Cn, _ 085 —0.89<10 1.0
1 T = : 3436 .0 por tanto se usara 1.
“F.. 7033
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Aplicando la ecuacién 1.47 (despreciando las cargas en sentido Y) se obtiene:

f Coxfox
a+ mx-tbx <10

F, (lFf_ZX) Fo.
343.6 kg/em®  1x856.65 kg/cm?
1363 kg/cm? " 1x1518.6 kg/cm? =1
0.25+0.56 <1.0

081<1.0  OK

La seccion es satisfactoria para cargas laterales de sismo en sentido X, cargas vivas

y cargas muertas en conjunto.

Aplicando la ecuacién 1.50 (despreciando las cargas en sentido X) se obtiene:

fa fbx
+—<10
0.60F, ~ Fyy

343.6 kg/cm? .\ 856.65 kg/cm? -
1518.6 kg/cm?  1670.4 kg/cm? —

023+051<1.0
0.74<1.0 OK.

La seccion es satisfactoria para cargas laterales de sismo en sentido X, cargas vivas

y cargas muertas en conjunto.
3.6.3 Calculo de columna critica (C1) sismo en sentido Y

Se analizard en segunda instancia con cargas laterales de sismo en sentido Y
considerando los marcos laterales de la estructura. Se desprecian las fuerzas y
momentos que pueden aparecer en sentido X, provocados por las cargas de sismo en
sentido Y.

Datos:

Columna critica C1 (C_2; 1C_2)

Material: Acero ASTM A36

F, = 2531 kg/cm?® = 36 klb/plg®

Longitud no soportada L = 2.55m = 255 cm
Area tributaria A, = 12.59 m?
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Valor tomado de la tabla 1.3:

Carga viva de piso L.L., =200 kg/m?

Valor tomado de la tabla 3.1:
Carga muerta de piso D.L., = 307.13 kg/m®

Valores tomados de los marcos laterales para columna de la tabla 3.5:

P, = 6094 kg

Momento por carga de sismo = 3016.5 kg m = 301650 kg cm

Valores tomados del calculo de columna con fuerzas de sismo en sentido X:

Area de la seccion de la columna A, = 46.56 cm?

I,=I, =2923.3 cm*
S,=S,=292.3 cm’
r,=r,=7.92 cm
P,=12769 kg

Relacion de esbeltez = 38.6

Solucion:

La carga axial total P, sumados carga de sismo P;, carga viva y muerta P, es:

Pa:Pl +P2
P,=6094 kg+12769 kg
P,=18863 kg

Calculo del esfuerzo de compresion axial f:

18863 kg
& 46.56 cm?

_ kg
£,=405.13 e
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El esfuerzo permisible para cargas axiales a compresion segun tabla C-36 del manual
ASD® es:

F,=19.33 klb/plg’® = 1363 kg/cm?

El esfuerzo de flexion f, considerando las cargas aplicadas respecto al eje X de la

seccion es:
M
fix= S (Tomado de la Ec.1.23)
X

301650 kg cm
X992 3 ¢md

£ —1032 8
bx sz

El Esfuerzo permisible Fyx por flexidn por ser seccidn cuadrada es:

k k
Fiyx (2 media altura)=0.60F,=0.60 x2531 —==1518.6 —
cm cm
kg kg
Fpx(en los extremos)=0.66F,=0.66 x2531 —=1670.4 —
cm cm

El esfuerzo permisible de Euler resulta:
. 12nE
CX 23 (I<bex/rbx)2

_— 12172038902 kg/cm?
©23(1.20%255 cm/7.92 cm)?

F',,=7033.3 kg/cm?

F

(Tomado de la Ec.1.48)

Por una estructura de marcos rigidos con ladeo permitido, el miembro cae en la
categoria | para Cp,:
C,,=0.85

Como:

f 40513 o
F, 1363 ‘

Por tanto se usa las ecuaciones 1.47 y 1.50

67 AISC, Manual of steel construction, allowable Stress Design, 9% edicién, Chicago-USA, 1989, pég.
3-16
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Revision:

Cn 0385 ~0.90 <10 1.0
, P 1 70513 0 .0 por tanto se usara 1.
"Floy 70333

Aplicando la ecuacién 1.47 (despreciando las cargas en el sentido X) se obtiene:

f C,fi
a n mx-1bx <10

o ()b

405.13 kg/em?  1x1032 kg/cm?
1363 kg/cm? i 1x1518.6 kg/cm? —

0.30+0.68 <1.0

098<1.0 OK

La seccion es satisfactoria para cargas laterales de sismo en sentido Y, cargas vivas

y cargas muertas en conjunto.

Aplicando la ecuacién 1.50 (despreciando las cargas en el sentido X) se obtiene:

fa n fbx
0.60F,  Fyy —

346.15 kg/cm? s 1032 kg/cm? <10
1518.6 kg/cm?  1670.4 kg/cm? —

023+0.62<1.0
0.85<1.0 OK.

La seccion es satisfactoria para cargas laterales de sismo en sentido Y, cargas vivas

y cargas muertas en conjunto.

3.7 Verificacion de las secciones mediante el programa SAP 2000

Una vez realizado los célculos de las secciones criticas mediante los métodos
aproximados utilizados para el analisis de cargas que actlan en la estructura, es
primordial verificar con la ayuda de un software de disefio estructural (SAP 2000),
siendo este un método exacto, para ratificar o rectificar si es necesario ciertos

elementos de acuerdo al resultado que arroje este programa.
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El SAP 2000 en un tiempo considerablemente pequefio, permite obtener resultados
confiables del comportamiento estructural en conjunto de las vigas principales, vigas

secundarias y columnas anteriormente calculadas.

Para realizar el modelo estructural se realizé los siguientes pasos:

3.7.1 Escoger unidades.

Se selecciona el sistema de unidades con que se desea trabajar. En este caso se va a
trabajar con: Kilogramos, metros, Celsius (Kgf, m, C).

3.7.2 Crear la geometria del modelo.

La opcion tomada para generar la geometria es por medio de la importacion de la
estructura previamente dibujada en AutoCad con las dimensiones entre ejes de los
miembros, y a continuacién se impone la grilla de acuerdo a la necesidad. Se
restringe contra traslacion y rotacion en todos los ejes de las juntas que van hacia la

cimentacién (conexion de empotramiento rigido en los apoyos).
En la figura 3.24 se muestra la geometria del modelo a ser analizado, en este caso las

lineas amarillas indican la estructuracién de los miembros, las lineas grises indican la

grilla de ayuda y las lineas verdes indican el tipo de restriccion de los apoyos.
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Figura 3.24 Geometria del modelo de la estructura metalica

3.7.3 Definicion y asignacion de las propiedades.

Se define y asignan los tipos de seccion transversal de los miembros estructurales de
acuerdo a los calculos realizados para vigas secundarias y miembros criticos

sometidos a esfuerzos combinados con las siguientes dimensiones y colores:

COLOR
) DIMENSIONES DE
ELEMENTOS TIPO DE SECCION i ASIGNADO EN EL
LA SECCION (mm)

PROGRAMA
Vigas secundarias | armada 450 x 4 x 150 x 6 Azul
Vigas principales | armada 300 x4 x 100 x 6 Verde
Columnas 2 Canales C armados 200 x 100 x 6 Tomate

Tabla 3.9 Asignacién de los miembros por colores

En la figura 3.25 se visualiza en forma extruida los miembros asignados con su

respectivo color y de acuerdo a la estructuracién del modelo.
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Figura 3.25 Asignacién de miembros

3.7.4 Asignacion de cargas

Se ingresan los valores de cargas que tiene que soportar cada uno de los miembros,
esos valores son tomados de las tablas 3.1 y 3.2 para cargas muertas de piso y
cubierta pero sin considerar la carga generada por el peso propio de la estructura ya
que su valor lo contempla automéaticamente el programa, de las tablas 1.3 y 1.4 para
las cargas vivas de piso y cubierta y de la tabla 3.3 para las cargas laterales de sismo.

Las cargas laterales de sismo se dividen por el nimero de nudos que integran el
plano perpendicular (marcos laterales) a la accion de cargas conforme al nivel que se
considera. Las cargas de sismo se asignan dividiendo entre los nudos, primero en el
sentido X y luego las mismas cargas divididas entre los nudos en el sentido Y, acorde

a las coordenadas generales del programa.
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La figura 3.26 muestra en la parte izquierda la asignacion de cargas vivas y muertas

y en la parte derecha la asignacion de cargas laterales de sismo en el sentido X
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Figura 3.26 Asignacion de cargas a los miembros

3.7.5 Ejecucion del programa

Se selecciona el codigo que utilizara el programa para analizar los miembros, en este
caso se toma las especificaciones AISC-ASD89 Yy se corre el programa. De acuerdo
a un esquema de colores predeterminado por el mismo programa se llega a analizar
cada uno de los elementos que conforman la estructura, los colores varian en una
escala del O al 1, mientras mas alejado se encuentra del 1 (color rojo) los elementos

se consideran seguros.
Queda a criterio del disefiador elegir el perfil mas adecuado que se ajuste al rango

comprendido entre 0 hasta incluido el 1, sobre este nimero es considerado disefio

inseguro.
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La figura 3.27 se muestra los resultados acorde al esquema de colores
predeterminado para el andlisis de la estructura considerando cargas vivas, cargas

muertas y cargas laterales de sismo en el sentido X actuando simultaneamente.

[ SAP2000 v10.0.1 Advanced - casa sap definitive
File Edit View Define Bridge Draw Select Assign Analyze Display Design Options Help

R ] sl peeepP M| 3d w = vz v & & T B T - BillzSzE 508
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.

0,00 'Y0,00 20,00 [GLogsl  ~[kgimc ~]
EN o e 231

Figura 3.27 Resultados del analisis de cargas (sismo en sentido X)

La figura 3.28 muestra los resultados analizando la combinacion de cargas vivas,

cargas muertas y cargas laterales de sismo en el sentido Y actuando

simultaneamente.
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Figura 3.28 Asignacién de cargas (sismo en sentido Y)

3.7.6 Analisis de resultados

Los perfiles calculados para las vigas secundarias y las columnas satisfacen
plenamente a las combinaciones de carga analizadas y se aprueba su uso para la
fabricacion de la estructura con esos tipos de perfiles. En el anexo 7 se recopila los

resultados obtenidos en el programa de los miembros criticos.

Las vigas principales actuando conjuntamente con los otros elementos como marcos
rigidos resisten favorablemente a las combinaciones de carga, pero se llega a la
conclusion que se encuentran sobredimensionadas, por tanto para la construccién de
la estructura se usara un perfil 1 armado mas pequefio debidamente verificado en el
software respondiendo satisfactoriamente a los requerimientos de disefio y que tiene
las siguientes dimensiones: d = 412 mm; h = 400 mm; tw = 4 mm; bf = 120 mm; tf =

6 mm (1400 x 4 x 120 x 6).
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Para utilizar plenamente este perfil como vigas principales en toda la estructura es
necesario chequear finalmente por deflexion, calculando manualmente y comparando

con la deflexion admisible y con la deflexidn que proporciona el programa SAP2000.

3.7.6.1 Chequeo por deflexion viga principal 1 400 x 4 x 120 x 6
Se realizara los calculos de manera similar a los elaborados en el inciso e del

apartado 3.6.1 de este capitulo.

Datos:

Longitud de la viga critica principal (VP1) L = 5.8 m = 5800 mm (longitud entre
ejes)

Longitud del tramo central de la viga critica principal (VP1) Ltc = 4.64 m = 464 cm
= 4640 mm

Carga puntual P = 3937.7 kg

Médulo de elasticidad del acero E = 2038902 kg/cm?

Momento de inercia de la nueva seccién | = 8068 cm?

Distancia a desde el punto de inflexion hasta la carga puntual = 1.35 m = 135 cm

Solucion:
La deflexion A en el tramo central de la viga VP1 utilizando la ecuacion® para vigas

simplemente apoyadas con dos cargas puntuales actuando sobre ella es igual a:

A= 2R Gl 24
= apy Clre” -4
3937.7 kg x 135 cm
A= gk %[3 x (464 cm)?- 4(135 cm)?]
24 x 2038902 =25 x 8068 cm

A=0.76 cm = 7.6 mm

De acuerdo a las especificaciones AISC-ASD y al CEC la deflexion méaxima

admisible para vigas que soportan gypsum es:

L _5800mm_
360 360
Como:

% GERE, James, Mecénica de materiales, 62 edicién, Cengage Learning, México, 2008, apéndice G,
numeral 6, pag. 909
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A< L
360

7.6 mm<16.1 mm OK

Por tanto la viga principal critica VP1 cumple las especificaciones de disefio para
deflexiones aprobando definitivamente su uso. Seglin el programa SAP2000 la
deflexion méaxima para estas vigas es 7 mm, comprobando asi que el céalculo

aproximado de deflexion se acerca a la deflexion real calculada por el software.

Una vez que se aprobo los perfiles para la conformacion de las vigas y columnas de
la estructura metalica primero mediante el calculo manual y posterior revision con el
programa SAP2000, a continuacion se realizara el disefio de placas base, pernos de
anclaje y conexiones entre miembros, incluyendo soldaduras que sirven para unir y

armar los diferentes elementos que formaran los miembros armados.
3.8 Disefio de la placa base para columna

Datos:

Columna cuadrada GH:

d=h=200 mm=20cm

t=6mm

Material:
Acero ASTM A36

Carga axial maxima a compresion tomado del disefio de columna:
P, = 18863 kg

Momento maximo provocado por carga de sismo tomado de disefio de columna:
3016.5 kg m = 3016500 kg cm

Segun disefio de cimentacion la resistencia de compresion del hormigén es de f. =

210 kg/cm?
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Solucion:
Se considera una la relacion entre areas del concreto A, y de la placa base A; del

mismo tamafo por requerimientos de disefio de los cimientos de la edificacion por

tanto:

El esfuerzo permisible méaximo para apoyos de concreto F, es:

1 A '
F,=0.351 ’A—? <0.70 £, (Tomado de la Ec.1.54)
kg \
F,=0.35x210 — V1 <0.70 f,
cm
kg
Fp =73.5 E

Se asume las siguientes dimensiones para la placa tomando en cuenta un espacio

suficiente para pernos de anclaje y su respectivo ajuste:

N =35 cm A
B=35cm
Columna | :
| g

] 2l @

TIOw

= /M

Placa ‘
ase—~ | d=20cm ‘
~ N=35cm

) -

Figura 3.29 Dimensiones asumidas de la placa base

Célculo y verificacion de la excentricidad:

M
CZF (Tomado de la Ec.1.52)
301650 kg cm

18863 kg
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e=17.9 cm

Como:
N 35cm
EZ 7 =175cm<e=179 cm

por tanto la excentricidad es alta requiriendo pernos de anclaje.

De acuerdo a requerimientos por excentricidad alta el esfuerzo maximo de apoyo f,
se iguala al valor permisible Fp:
Fo="

Se asume los pernos a una distancia de 4 cm desde el borde de la placa como se

ilustra en la figura 3.30:

4cm

AN

lineas de eje
para pernos

Figura 3.30 Linea de ejes para pernos de anclaje

por tanto la distancia N’ es igual a:
N=N-4cm

N=35cm-4cm

N=31cm

La distancia A’ es igual a:

A,_N 4 _35cm 4
=3 cm= 7" cm
A =13.5cm
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La carga de equivalencia f es igual a:

. £.BN'
f=2
2

(Tomado de la Ec.1.60)

73528 ;35 cmx31 em
f= cm
2

£=39873.7 kg

La distancia A sobre la cual la fuerza de apoyo ocurre es: con la ecuacién 1.59.:

ft j [f2-4 (f"TB) (PA'+M)]

A= pr (Tomado de la Ec. 1.59)
3
73.5 kg/em?2 %35
39873.7 kg \/ [(39873.7 ke)?-4 ( = Cgl cm) (18863 kgx13.5 cm+301650 ke cm)]

A=
73.5 kg/cm?35 cm

3

Ae 39873.7 kg++/[(39873.7 kg)2-1715kg/cm=556300.5 kg cm]
857.5kg/cm

39873.7 kg J 635856594.2 kg’

857.5 kg/cm

_ 39873.7 kg+25216.19 kg
857.5 kg/cm

A=759 cm
Ay=17.1 cm

A:

Se toma el valor positivo menor A = 17.1 cm y se compara:

A=171ecm<N=31cm OK

La distancia A es razonable comparado con el valor de la distancia N’

Calculo de la fuerza de tension T que resistiran los pernos de anclaje:
p_AB
==

(Tomado de la Ec. 1.57)
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73.5 %8 217.1 cmx35 em
cm

T= 5 - 18863 kg

T=5132kg

La seccion critica se encuentra a una distancia desde el borde de:

N-095d 35cm-0.95%x20 cm
7 = 2 =8 cm

En la figura 3.31 se ilustra las distancias calculadas anteriormente:

M=3016.5 kg m
T N
lP_l 8863 kg

A'S13.5cth [I8em

yI'  A=17.1cm

N'=31cm
N=35cm

Figura 3.31 Distribucion de cargas de apoyo de la placa

Por semejanza de triangulos el esfuerzo en la seccién critica es 38.5 kglcm? y las

areas para el andlisis de momentos son de acuerdo a la figura 3.32:

~Et =735 kgfom?
Scm

Figura 3.32 Esfuerzosy cargas generados en la placa base
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El momento maximo My determinado de acuerdo a la distribucion de cargas de

apoyo respecto a la seccidn critica de la porcion saliente de la placa es:

8 cm 2
M, = 156.4 kg x —— +294 kg (5 x 8 cm)

M, =417 kg cm + 1568 kg cm

pl
M = 1985 kg cm

El espesor de la placa base t; es:

_ OM
= [— (Tomado de la Ec.1.61)
Ey,

6x1985 kg cm
0.75%2531 kg/cm?

j 11910 kg cm
~25

1898.25 kg/cm?

cm =25 mm
Se usa una placa base para columnas de 350 mm x 350 mm x 25 mm
3.9 Disefio de los pernos de anclaje

Datos:

Material de los pernos de anclaje ASTM A36

Esfuerzo Gltimo del material del perno F, = 4077.8 kg/cm?

Segun disefio de cimentacion la resistencia de compresion del hormigén es de f. =
210 kglem?

Fuerza de tension T obtenido del disefio de la placa base:
T =5132 kg

Solucién:
El esfuerzo permisible a tension F; de los pernos es:

F,=033F, (Tomado de la Ec. 1.64)
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F, = 0.33x4077.8 kg/cm?
F, = 1345.6 kg/cm?

Calculo del area requerida Aq a ser ocupada por los pernos:

T
Ag—Ft
_ 5132kg
& 1345.6 kg/cm?

A,=3.81 cm?

(despejado de la Ec.1.63)

Se utilizara 3 pernos a cada lado de 14 mm de didmetro para cubrir el area requerida,

la distribucion en la placa se muestra en la figura 3.33. EIl didmetro de los agujeros

para facilidad de montaje se considera igual a 16 cm.

X2

gl 2
S P
D &
5

a | A*\ _¢,_ ¢_

agujero

pernos de anclaje

Figura 3.33 Distribucion de agujeros para pernos de anclaje en la placa base

Célculo de la longitud del gancho del perno:

(Tpemo
2

bh= 0714
7
(5132kg 3)
L. =
' 0.7 %210~ kg x 1.4 cm
17
L,=7.06cm seusard 8§ cm
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Calculo del largo minimo del perno:
Largo del perno = 12d (Segun tabla 1.10)
Largo del perno =12 x 1.4 cm

Largo del perno =16.8 cm = 17 cm

En la figura 3.34 se muestra el perno de anclaje a utilizar de acuerdo a las

dimensiones calculadas:

14 mm

17 cm

1 —

Lh=8 cm

Figura 3.34 Dimensiones a usar para el perno de anclaje

Célculo de la longitud total del perno:
L; = largo del perno + L,
Li=17cm+ 8 cm

Li=25cm

3.10 Disefio de las conexiones soldadas

3.10.1 Disefio de las conexiones simples viga principal - viga secundaria
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Para el disefio se considera un tipo de conexién simple sin asiento con dos angulos
soldados en las vigas secundarias y en las vigas principales para brindar una
conexion segura a un costo menor que las conexiones empernadas.

Datos:

Electrodo E60XX

Material de los angulos ASTM A36

Viga principal
Material ASTM A36
h =400 mm

Viga secundaria VS10
Material ASTM A36
h =300 mm

Vimax = 2183 kg

Solucion:

a) Soldaduratipo A

Se asume dos angulos de L 50 mm X 50 mm y 200 mm de longitud y se detalla

segun figura 3.35.
—angulo
P L50X50X1t
_ viga i
n secundaria
g
S
Q
W
13mm = <&
S0mm| |

Figura 3.35 Soldadura A de la conexion simple
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Como:
Vmax = 2181 kg < 2751.5 kg (seguin apartado 1.12)
por tanto se usara V = 2751.5 kg

El cortante V es igual a la carga excentrica P, entonces:
V =P =27515kg =6 klb

En la figura 3.36 se detalla las dimensiones de la soldadura tipo A de acuerdo a la

carga excentrica P y al centro de gravedad c.g. del grupo de soldadura:
P

200mm

1

xl

al

Figura 3.36 Dimensiones de la soldadura tipo A

Segun figuras 3.35 y 3.36 se tiene:
| =200 mm = 7.87 plg

kl =50 mm —13 mm = 37 mm

El factor k es igual a:

_37mm_37mm
1 200mm
k =0.185

Interpolando el valor x en la tabla XXIII del manual AISC-ASD (Anexo 4) se
obtiene:
x =0.025

La distancia xI es igual a:
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x1=10.025 x 200 mm

xl =5 mm

La distancia al es igual a:
al =10 mm + kl — x1
al=10 mm + 37 mm — 5 mm

al =42 mm

El factor a es igual a:

42mm 42 mm
T T 200mm
a=0.21

(Segun figuras 3.35 y 3.36)

El coeficiente C por interpolacion en la tabla XXIII del manual AISC-ASD (Anexo

4) es:
C =0.996

El coeficiente C; para electrodos E60XX es:

C,=0.857

Despejando el tamafio de la soldadura D se obtiene:

P
b= C, x1

- 6 klb
D= 09960857 % 7.87 plg

D=0.89~ 1/16 plg

(Segun tabla 1.13)

(Despejado de la Ec. 1.71)

Segun especificaciones el tamafio minimo para una soldadura de filete es:

D =1/8 plg=3.17 mm

El espesor t de los angulos es igual a:

t—l | +1 1
8pg 16Pg

t=3/16 plg~=4 mm

(segln tabla 1.12)



b) Soldadura tipo B
En la figura 3.37 se detalla los &ngulos y la soldadura tipo B soldada en la viga

principal:
—angulo
P L30X350Xt

52mr|:|| i

]
a viga
B g pngncipal
(o]

L

50miy} |

- secundaria

Figura 3.37 Soldadura B de la conexion simple

En la figura 3.38 se detalla las dimensiones de la soldadura tipo B de acuerdo a la
carga excentrica P y al centro de gravedad c.g. de la soldadura:

P
al

1=200mm

i

Figura 3.38 Dimensiones de la soldadura tipo B

Segun figuras 3.37 y 3.38 se tiene:
| =200 mm

al =52 mm
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El factor a es igual a:

52 mm 52 mm
| 200 mm
a=0.26

No existe distancia de retorno total de la soldadura en la parte superior e inferior de

a=

los &ngulos por tanto:
k=0

El coeficiente C por interpolacion en la tabla X1X del manual AISC-ASD (anexo 4)
es:
C=1.236

El coeficiente C; para electrodos E60XX es:

C,=0.857 (Seguin tabla 1.13)

Despejando el tamafio de la soldadura D se obtiene:
De—
CxCyxl
D 6 klb
1.236 x 0.857 x 7.87 plg
D=0.72=1/16 plg OK

Por tanto se asume igual que la soldadura tipo A y un espesor de angulos de t = 3/16

(despejado de la Ec. 1.71)

plg = 4 mm

Para alcanzar el tamafio requerido de soldadura tipo A se usard dos angulos de L 50
mm X 50 mm X 4 mm y 200 mm de longitud con una soldadura de filete de =~ 4 mm
(3/16 plg). Se realizara retornos superior e inferior de soldadura de 10 mm como

refuerzo para evitar fisuras por corte.
c) Destaje

Para alcanzar el mismo nivel tanto en las vigas principales como en las secundarias

se realiza un destaje a la viga secundaria como se aprecia en la figura 3.39.
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——destaje

secundaria

viga
principal |

Figura 3.39 Destaje de viga secundaria

De acuerdo a las especificaciones el destaje tendra las dimensiones que muestra la
figura 3.40.

37mm &

oL

: | viga
% se%undaria

Figura 3.40 Dimensiones del destaje

3.10.2 Disefio de las conexiones rigidas viga principal - columna

Para el disefio se considera un tipo de conexion precalificada rigida con placas
soldadas en los patines WFP como se muestra en la figura 3.41 y se tomara en cuenta
las notas de la figura 3-11 (Anexo 6) de la pagina 3-37 del FEMA 350 y los
requisitos de la especificacion AISC-ASD para soldaduras.

184



PLACADE
CONEXION A
TENSTON SUFERIOR

COLUMNA ————

FEINCIPAL

—

PLACADE

CONEXTG
A CORTE

4

~ PLACADE
CONEXIGN A

TENSTON INFERICR

Figura 3.41 Conexidn rigida con placas soldadas en los patines WFP

Datos:
Electrodo E70XX

Material de los elementos de conexion ASTM A36

Viga principal

Material ASTM A36

h =400 mm

d=412 mm =0.412 mm

Datos tomados del célculo de viga principal critica VP1.

V=R =4711kg =10.4 klb
M = 7558 kg m

Columna
Material ASTM A36

Solucién:

La fuerza horizontal T es igual a:
M

=3

_ 7558 kgm

~ 0412m

T = 18345 kg = 40.4 klb
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a) Célculo de la placa de conexién a tension superior soldada al patin a
tension.

El area de placa requerida es igual a:

T
APZE (Tomado de la Ec.1.73)
18345 kg

A=
P 0.60 x2531 kg/cm?
A,=12.08 cm”= 1208 mm*

Calculo del espesor de la placa ta asumiendo un ancho de 150 mm:
th= A

A” 150 mm

. _ 1208 mm?

A~ 150 mm

to= 8.05 mm por tanto se usara 9 mm

Segun tabla 1.12 para una placa de 9 mm = 3/8 plg se usa una soldadura de tamafio
minimo D = 4 mm (3/16 plg)

La longitud requerida Is de la soldadura es:
T

L= 5.928D
404 klb

L= 592853

1;=14.51 plg =370 mm

(Tomado de la Ec. 1.74)

Se usa una soldadura de filete de 70 mm a través del extremo de la placa y una

soldadura de filete de 150 mm a lo largo de cada lado.
Por tanto se usa una placa superior de 160 mm X 150 mm X 9 mm (3/8 plg) unida a

la columna con soldadura de ranura de bisel simple de penetracion completa y

acoplada a la viga con soldaduras de filete de 4mm a 6 mm.
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b) Célculo de la placa de conexién a tension inferior soldada al patin de

compresion.

De acuerdo al tipo de conexion precalificada se usara placas similares tanto superior
como inferior para mitigar los momentos ciclicos provocados por cargas de sismo,
por tanto se utiliza una placa inferior de 160 mm X 150 mm X 9 mm, unida con
soldadura de ranura de bisel simple con penetracion completa a las columnas y
reforzada con soldadura de filete y la union a la viga se realizard con soldaduras de

filete similares a las disefiadas en el calculo de la placa superior.
c) Disefio de la conexion a corte del alma de la viga principal
e Soldadura en la columna

Segin FEMA 350 Se asume una placa de conexion a corte de longitud 350 mm
(=14 plg) X 50 mm X 6 mm para garantizar estabilidad y se calcula el tamafio

minimo del filete de la soldadura Dpi, sometida a cortante simple:

oo R
min 5 %0.928 x1
10.4 klb

Dmin: A N 1A

2 x0.928 x14

D,in= 0.4 dieciseisavos de pulgada

(Tomado de la Ec.1.75)

Segun tabla 1.12 para un espesor de 6 mm de la columna y de la placa, se usa 1/8 plg
(=3 mm) como tamafio minimo de soldadura, por tanto se une la longitud total de la
placa a la columna con soldadura de ranura de penetracion parcial y reforzada con

soldadura de filete de 6 mm (=1/4 plg) a los dos lados de la placa de corte.

e Soldaduraen laviga

Tomando en cuenta el FEMA 350 se asume una soldadura de filete de 4 mm (=3/16

plg) igual al tamafo de la placa menos 2 mm (= 1/16 plg) para ser soldada a lo largo

% FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY, FEMA-350: Recommended Seismic
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings, USA, 2000, capitulo 3, figura 3-11, pag 3-37
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de la placa con retorno total tanto superior e inferior para garantizar la conexion

rigida y se comprueba su resistencia.

El espesor efectivo de la garganta t. es:
t.=0.707 x tamafio de la soldadura (Tomado de la Ec.1.68)
te=0.707 x 4 mm

te= 2.8 mm

El area efectiva de la soldadura A es:
A=1, xt, (Tomado de la Ec. 1.70)
A.=424 mm % 2.8 mm

A= 1187 mm? = 1.84 plg’

Calculo de la resistencia de la soldadura R para electrodos E70XX:

klb
R, =0.30 x 70—
plg

X A, (Tomado de la Ec.1.69)

klb )
R, =0.30 x70 — x 1.84 plg

2
plg
R, =38.64 klb=17563.6 kg

Como:

Ry=17563.6kg>V=5591kg OK

La soldadura resiste a la reaccion de la viga. Por tanto se usa una placa de conexion
a corte de 350 mm X 50 mm X 6 mm. Por seguridad se colocara una soldadura de
filete de tamafio igual a 6 mm. En la figura 3.42 se muestra las dimensiones
calculadas anteriormente de la placas a usarse en la conexion rigida columna — viga

principal.
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_/—|PL 160x130x% 2

I

| VIGA
COLUMNA—— PRINCIPAL

_

PL330x50x6

—

_‘—PL 1l66x150x9

Figura 3.42 Dimensiones de las placas conexion columna - viga principal

3.10.3 Disefio de las conexiones rigidas viga principal - viga principal

Existen conexiones en la estructura metalica que se realizara entre viga principal -
viga principal. Estas conexiones deben transmitir momento y proporcionar

continuidad entre miembros, por tanto son consideradas conexiones rigidas.

Usando el criterio de calculo para conexiones precalificadas rigidas con placas
soldadas en los patines WFP como el disefio anterior; para las conexiones viga
principal — viga principal unida a los dos lados como muestra la figura 3.43, se

utilizara placas de conexion a tension superior e inferior de 440 x 150 x 9.

;PLMOXISOXQ

I
|
|
VIGA — I L VIGA
PRINCIPAL | PRINCIPAL
e I »] e
| ——+— PL350x50x6
|
|
|
=
VIGA LPLJMOXISO X9
PRINCIPAL

Figura 3.43 Conexién viga principal — viga principal unida a los dos lados
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Para la conexién de las almas se usard una placa de conexién a corte de las mismas
dimensiones (PL 350 x 50 x 6) que la calculada en la conexi6n columna — viga

principal.

En las conexiones viga principal — viga principal unida a un solo lado como muestra
la figura 3.44 se colocaran placas de conexion a tension superior e inferior de 280 x
150 x 9 guardando el mismo criterio de conexidn precalificada WFP. En la conexion

de las almas se usara una placa de 350 x 50 x 6.

ﬁPL 280x150x 9
J I I
VIGA

~VIGA
PRINCIPAL PRINCIPAL
w| =
— PL350x50x6

N

FL280x150x9

Figura 3.44 Conexion viga principal — viga principal unida a un solo lado

3.10.4 Calculo de la soldadura de unién entre alma y patin de las vigas

Se considera soldaduras intermitentes pero siempre debe existir soldadura para
cualquier corte transversal a lo largo de la seccion para garantizar compactes de los
elementos a unir. La viga que va a ser analizada es la viga principal critica VP1
(1C_1; 1C_2) y sirve de referente para todas las vigas de la estructura.

Datos:

Viga principal critica VP1 (1C_1; 1C_2)

Longitud L =5.6 m =560 cm = 220.4 plg (longitud real)

Espesor del patin tr= 6 mm

Area del patin Ap, = 720 mm?

Distancia del eje neutro de la viga al eje neutro del patin d; = 234 mm

Momento de inercia | = 8068 cm*
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V =4711 kg = 10.4 kb

Soldadura con gas y arco metalico GMAW

Solucién:

El momento estatico Q es igual a:
Q= A,y *d,

Q=720 mm? x 234 mm

Q= 168480 mm>= 168.48 cm?

El flujo cortante f es igual a:

_VQ
=7

(Tomado de la Ec. 1.76)

_ 7411kg x 168.48 cm’
- 8068 cm?

f=155kg/cm

La fuerza cortante horizontal V, que debe transmitirse entre el patin y el alma es:
Vi=/xL

V=155 kg/ecm x 560 cm

V= 86800 kg = 191 klb

El tamafio minimo Dn,i, de la soldadura para resistir la fuerza cortante horizontal Vy,
para un proceso de soldadura GMAW unido a un solo lado es:
Vi
D . =
0,928 <1
191 klb
0.928 x 220.4 plg

(Tomado de la Ec.1.75)

Dmin:

D,,in= 0.93 dieciseisavos de pulgada = 1/16 plg.

Pero segun tabla 1.12 para un espesor de material de 6 mm (= 1/4 plg) el tamafio
minimo para un soldadura de filete es 3.17 mm (1/8 plg) y segin norma el tamafio
méaximo de la soldadura es 6.35 mm, por tanto se usa una soldadura de = 6.35 mm

(1/4 plg) para unir los patines a las almas de todas las vigas de la estructura.
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3.10.5 Soldadura de union entre los canales C para formar las columnas

La soldadura sera continua a lo largo de toda la longitud de la columna para asegurar
la compacidad, se practicara una soldadura de ranura de bisel simple con penetracion
completa para igualar el esfuerzo permisible a la del metal base y conseguir con ello

continuidad entre la soldadura y los canales C.

3.10.6 Soldadura de union entre columna - placa base

Para el disefio de esta soldadura de modo conservador se considera que solo la suelda
depositada en un lado de la columna de 200 mm resistira la fuerza a tension T
provocada por el momento. La figura 3.45 muestra la fuerza a tension T que actdan

entre la placa base y la columna.

T
ey -—Columna

N

Placa
hage

20 mm

Figura 3.45 Unidn columna — placa base

Datos:

d=1=200 mm

Momento maximo provocado por carga de sismo tomado del disefio de columna:
3016.5 kgm

Solucién:

La fuerza a tension T es igual a:
M
T= r (Tomado de la Ec.1.72)
~ 3016.5kgm
~0200m

T=15082.5 kg =33.2 klb
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Segun especificaciones para un espesor de placa de columna a soldar de 6 mm se
usara una soldadura de tamafio maximo D = 6 mm (1/4 plg)

La longitud requerida I de la soldadura es:
T

S 0.928D
~ 33.2Kklb

L= o2 <4

1;=8.94 plg = 230 mm

(Tomado de la Ec. 1.74)

Segun la consideracion inicial se dispone Gnicamente de d = | = 200 mm que es la

longitud de un lado de la columna.

Como:

ls> 1

230 mm >200 mm NO SATISFACE

por tanto es necesario utilizar mas longitud de soldadura. Esta longitud extra se

consigue mediante la utilizacion de cartelas.

Se usaran rigidizadores o cartelas en esta zona Unicamente bajo los siguientes

criterios de disefio:

e Proporcionar mayor area de soldadura para que pueda resistir sin problema al
momento de disefio soportado por esta conexion.

e Garantizar un empotramiento en los apoyos para considerar a esta zona como
una conexion rigida.

e Manejar el mismo criterio utilizado para las conexiones columna — viga,

desplazando las rotulas plasticas de las zonas fragiles.

Realizando una analogia de los criterios recomendados por el FEMA™ se usara dos
cartelas por lado o cara de la columna de las siguientes dimensiones en milimetros tal

como muestra la figura 3.46:

"* FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY, FEMA-350: Recommended Seismic
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings, USA, 2000, capitulo 3, pag 3-50
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25

1 1 Cartcla
30°
g
e =6mm
r 2% AN @
Hhs|
75

Figura 3.46 Cartela para la union columna - placa base

Por tanto se usard una soldadura de filete de ~ 6 mm al contorno de la columna y
soldaduras de filete de =~ 6 mm a los dos lados de los flancos de 75 mm y 100 mm de

las cartelas.
3.10.7 Verificacién de la columna por pandeo local del patin.

Datos:
Espesor de la columna soportante t; = 6 mm = 0.24 plg

Esfuerzo de fluencia de la columna Fy. = 36 klb/plg®

Valor tomado del disefio de conexiones rigidas columna — viga principal:
Fuerza horizontal del patin T = 40.4 kib

Solucion:

La fuerza magnificada del patin de la viga a la columna Py es:

P : T
= — X
bf 3

4
be: g x 40.4 klb

Py = 53.8 klb
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Como:

P..
tr>0.4 _bf (Tomado de la Ec. 1.77)
Fyc
0.24 blo > 0.4 53.8 klb
PETET 156 klb/plg?

0.24 plg > 0.4 /1.49 plg?

0.24 plg <0.49 plg NO SATISFACE
Por tanto es necesario utilizar placas atiesadoras de continuidad dentro de la

columna.

Tomando en cuenta las recomendaciones del FEMA'™ y para lograr homogeneidad
en todas las columnas, se usaran atiesadores de continuidad de igual espesor que las
placas a tension que conforman las conexiones rigidas de la estructura, siendo este
espesor igual a 9 mm, y con las dimensiones en milimetros como se muestra en la
figura 3.47:
Ve Atiesador
[ < | |

150
188

Figura 3.47 Atiesador de continuidad para columna

Para brindar la continuidad requerida en los flancos de 150 mm y 70 mm de los

atiesadores se usara una soldadura de ranura de bisel simple con penetracion

"' FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY, FEMA-350: Recommended Seismic
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings, USA, 2000, capitulo 3, pag 3-21
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completa a la columna y reforzada con soldadura de filete de ~ 6 mm al lado opuesto
del bisel, todo soldado con electrodo E7018.
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CAPITULO IV
CONSTRUCCION Y MONTAJE

4.1 Generalidades para la planificacion de la construccion

Este proyecto esta compuesto también por la construccion y montaje de la estructura
metalica disefiada en el capitulo anterior, por tanto para que tenga éxito, ante de todo
es necesario planificar con cuidado las tareas o actividades que se van a realizar

durante estos procedimientos.

Una buena planificacion detallada de las actividades de todo el proyecto de
construccién y montaje ayudara a administrar los recursos con eficacia, anticipar

posibles problemas y evaluar el éxito alcanzado.

Para la planificacion es imprescindible contar con un cronograma en el que se
incluya un conjunto de actividades con sus plazos correspondientes, es decir
relacionar las actividades y el tiempo, que servira para tomar decisiones, por ejemplo
saber la implicacién de un retraso en una actividad y dar la mejor solucién evitando
mas retardos, por consiguiente se llegard a controlar la variable tiempo de

construccién y montaje con mayor eficacia.

4.1.1 Cronograma de actividades para la fabricacion y el montaje

Para el desarrollo de los cronogramas mostrados en las tabla 4.1; tabla 4.2 y tabla 4.3
se procede a ordenar en el tiempo las actividades relevantes que constan en la
construccion y en el montaje. En general, es presentada una primera columna en
donde se desagregan las actividades a realizar y en las columnas restantes se localiza
en el tiempo estas tareas, el detalle de los cronogramas se muestra en semanas con

sus respectivos dias.
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4.1.1.1 Cronograma de actividades para la fabricacion

TAREAS Semana 1 Semana 2 Semana 3 Semana 4 Semana 5 Semana 6 Semana 7 Semana 8

21314 21314 2131415123 [4[5]1]2])3[4|5]1[2[3|4]|5[]1]2]3]4

Construir pernos de anclaje

Construir placas base

Preparar y cortar flejes para vigas secundarias

Preparar y cortar flejes para vigas principales

Construir molde para ensamble de vigas secundarias

Armar vigas secundarias

Adecuar molde para ensamble de vigas principales

Armar vigas principales

Rematar vigas secundarias

Rematar vigas principales

Cortar y biselar placas de conexion

Cortar cartelas

Cortar rigidizadores

Limpiar y pintar vigas secundarias

Tabla4.1 Cronograma de actividades para la fabricacion
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Semana 1 Semana 2 Semana 3 Semana 4 Semana 5 Semana 6 Semana 7 Semana 8

e TAREAS 1]2]3]4]5[1]2]3]4]s]1]2]3]4]5[1]2]3]a]5]1]2]3]4]5]1]2]3]4]5]1]2]3]4]5]1]2]3]4

15 [Limpiar y pintar vigas principales

16 [Preparar y cortar perfiles C para columnas

17 (Biselar perfiles C para columnas

18 [Adecuar molde para ensamble de columnas

19 |Armar columnas

20 |Rematar columnas

21 [Limpiar y pintar columnas

Tabla 4.2 Cronograma de actividades para la fabricacién (continuacion)
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4.1.1.2 Cronograma de actividades para el montaje

itert TAREAS Semana 1 Semana 2 Semana 3 Semana 4 Semana 5 Semana 6 Semana 7 Semana 8
1(21314(511(2|3|4|5|1(2|3|4|5|1(2|3|4|5(1({2(3|4|5[1[2(3(4|5[1[2(3(4]|5[1]2]3[4|5

Montar pernos de anclaje y placas base
Movilizar elementos al sitio de montaje

Trazar ejes en placas hase

Montar columnas

Montar vigas principales y placas a tension

Montar vigas secundarias y angulos a corte

Montar cartelas y placas a corte
Rematar conexiones viga principal - columna

© |00 |d | |Jo1 | &~ | I |-

Rematar conexiones viga principal - viga principal

—
o

Rematar conexiones viga principal - viga secundaria

—
—

Rematar conexiones placa base - columna
Limpiar y pintar conexiones

[EEN
N

Tabla 4.3 Cronograma de actividades para el montaje
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4.1.2 Montaje de la estructura

La siguiente descripcion corresponde al montaje de la estructura en el terreno
asignado, las obras que figuran en los planos aun cuando no hayan sido expresadas
en esta resefia, asi como aquellas que se consideren imprescindibles para el
funcionamiento satisfactorio de la edificacion, se consideraran de hecho incluidas en

la propuesta.

A efectos de una mejor comprension se incluye fotografias de los eventos en orden
cronoldgico tomadas de acuerdo al avance de la obra.

En primera instancia se procedié a colocar las placas base (figura 4.1) en cada

cimiento preestablecido con pernos de anclaje, sujetandolas con sus respectivas

tuercas y arandelas.

Figura 4.1 Placa basey pernos de anclaje
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Sobre las placas base se trazo los ejes para las columnas y se erigié todas las
columnas (figura 4.2) mediante una pluma de aproximadamente 7 m y aparejos de

poleas.

Figura 4.2 Colocacion de columnas

Se trazd niveles y se coloco todas las vigas (figuras 4.3 y 4.4) que pertenecen a la
planta de ubicacion en la cota N+3000 mm segun plano estructural

Figura 4.3 Construccion de la planta en la cota N+3000
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Figura 4.4 Vigas de la planta de ubicacion en la cota N+3000

Se traz6 niveles y se coloco todas las vigas (figuras 4.5 y 4.6) que pertenecen a la
planta de ubicacion en la cota N+6000 mm segun plano estructural y luego se remata

las juntas en la cota N+3000 mm

Figura4.5 Planta de ubicacién en la cota N+6000
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Figura4. 6 Vigas de la planta de ubicacion en la cota N+6000

Se trazd niveles y se coloco todas las vigas (figuras 4.7 y 4.8) que pertenecen a la
planta de ubicacién en la cota N+9000 mm segun plano estructural y luego se remata
las juntas en la cota N+6000 mm

Figura 4.7 Vigas de la planta de ubicacion en la cota N+9000
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Figura 4.8 Planta de ubicacion en la cota N+9000

Se remato las juntas en la cota N+9000 mm, y se colocO y rematé las vigas que

pertenecen a los volados (figuras 4.9 y 4.10) de las cotas N+3000 mm y N+6000 mm

Figura4.9 Armado de volados en la cota N+3000
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Figura 4. 10 Vigas de volados en las cotas N+3000 y N+6000

Se rematd las conexiones en la cota N+0.00 entre columna (figura 4.11) y placa base,
se limpia y pinta todas las juntas entre miembros de la estructura y se inspecciona
ante posibles errores remate en los diferentes tipos de uniones realizadas. (figuras
4.12; 4.13; 4.14; 4.15; 4.16)

Figura 4. 11 Conexion tipica placa base - columna
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Figura 4. 12 Conexion tipica viga principal columna

Figura 4. 13 Conexion tipica de dos vigas principales (un solo lado de unién)
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Figura 4. 14 Conexidn tipica de dos vigas principales (dos lados de unién)

Figura 4. 15 Conexion tipica viga principal — viga secundaria
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Figura 4. 16 Tapa superior de columna

La estructura terminada (figuras 4.17; 4.18; 4.19) se presenta a continuacion en

diferentes angulos de visualizacion.

Figura 4. 17 Estructura terminada (vista posterior)
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Figura 4. 18 Estructura terminada (vista lateral)

Figura 4. 19 Estructura terminada (vista lateral 2)
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CAPITULO V
COSTOS

5.1 Consideraciones generales de costos

En este capitulo se realiza un analisis financiero del proyecto para determinar los

costos de materiales, consumibles, mano de obra y gastos operativos.

Del plano de conjunto de la estructura se obtiene la lista de materiales (materia
prima) para la construccion de la vivienda, ademas se realiza proyecciones de gastos

en cuanto a consumibles y mano de obra.

Al considerar el calculo de mano de obra se determina un sueldo mensual promedio
de un obrero de USD 411.20 ademés se incluye el costo de amortizacion de

maquinaria y los gastos indirectos que incurran en el proyecto, por tanto:

Valor por hora de obrero USD 2.57
Valor por mes de obrero USD 2.57 X 160 horas = USD 411.20
Valor por hora de amortizacion uUsD 0.77

Valor por hora gastos indirectos USD 0.51

El valor por amortizacion de maquinaria se obtuvo de los libros contables de la
empresa, que para el caso de este proyecto se realizara la construccion a través de la

compafiia STM Soluciones Ingenieria.

Los gastos indirectos dependen del tamafio de la compafiia y del nimero de
empleados que trabajan en ella y contemplan el pago de servicios basicos, insumos

de oficina, movilizacién y gastos administrativos.
Desde la tabla 5.1 hasta la tabla 5.5 se detalla los materiales utilizados para la

fabricacion de los elementos que conforman la estructura, obteniendo de esta forma

el peso total de acero utilizado.
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5.2.1 Detalle de materia prima

Elemento Cantidad Perfil (mm) Longitud del Material Long.itud longitud real| Peso | Peso unitario |Peso total
perfiles elemento (m) comercial (m) (m) (kg/m) (kg) (kg)
PA 128 Barra cilindrica @14 | 0,33 ASTM A-36 6 42,24 1,21 0,40 51,1
PL1 16 plancha 25 0,35x0,35] ASTM A-36| 1,22 x2,44 1,05x2,1| N/A 24,00 384,0
PL2 16 plancha 4 0,2x0,2 ASTM A-36] 1,22 x2,44 1,22x0,6| N/A 1,26 20,2
PL3 8 Fleje 150 x 9 0,28 ASTM A-36 6 2,24 10,6 2,97 23,7
PL4 120 Fleje 50 x 6 0,35 ASTM A-36 6 42 2,36 0,83 99,1
PL5 228 Fleje 150 x 9 0,16 ASTM A-36 6 36,48 10,6 1,70 386,7
PL6 4 Fleje 150 x 9 0,44 ASTM A-36 6 1,76 10,6 4,66 18,7
Atiesador| 164 Fleje 188 x 9 0,098 ASTM A-36 6 16,072 13,28] 1,30 213,4
Cartela 128 Fleje 100 x 6 0,05 ASTM A-36 6 6,4 N/A 0,28 35,8
Angulo 120 Ang 50 x50 x 4 0,2 ASTM A-36 6 24 2,89 0,58 69,4
C1 14 C 200 x 100 x 6 6 ASTM A-36 6 84 17,7 106,20 1486,8
C2 18 C 200 x 100 x 6 9 ASTM A-36 6 162 17,7 159,30 2867,4
12 Fleje 120 x 6 5,574 ASTM A-36 6 66,888 5,65 31,49 377,9
VP 6 Fleje 400 x 4 5,574 ASTM A-36 6 33,444 12,56 70,01 420,1

Tabla5.1 Detalle de materia prima

212




Elemento Cant?dad Perfil (mm) Longitud del Material Long_itud longitud real| Peso | Peso unitario |Peso total
perfiles elemento (m) comercial (m) (m) (kg/m) (kg) (kg)
8 Fleje 120 x 6 1,174 ASTM A-36 6 9,392 5,65 6,63 53,1
VP2 4 Fleje 400 x 4 1,174 ASTM A-36 6 4,696 12,56| 14,75 59,0
4 Fleje 120 x 6 3,774 ASTM A-36 6 15,096 5,65 21,32 85,3
VPs 2 Fleje 400 x 4 3,774 ASTM A-36 6 7,548 12,56 47,40 94,8
6 Fleje 120 x 6 2,374 ASTM A-36 6 14,244 5,65 13,41 80,5
M 3 Fleje 400 x 4 2,374 ASTM A-36 6 7,122 12,56 29,82 89,5
6 Fleje 120 x 6 2,472 ASTM A-36 6 14,832 5,65 13,97 83,8
VP 3 Fleje 400 x 4 2,472 ASTM A-36 6 7,416 12,56] 31,05 93,1
6 Fleje 120 x 6 7,324 ASTM A-36 6 43,944 5,65 41,38 248,3
VP 3 Fleje 400 x 4 7,324 ASTM A-36 6 21,972 12,56] 91,99 276,0
16 Fleje 120 x 6 4,724 ASTM A-36 6 75,584 5,65 26,69 427,0
VP 8 Fleje 400 x 4 4,724 ASTM A-36 6 37,792 12,56| 59,33 4747
20 Fleje 120 x 6 3,404 ASTM A-36 6 68,08 5,65 19,23 384,7
VPs 10 Fleje 400 x 4 3,404 ASTM A-36 6 34,04 12,56| 42,75 427,5

Tabla 5.2 Detalle de materia prima (continuacion)
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Elemento Cant?dad Perfil (mm) Longitud del Material Long_itud longitud real| Peso | Peso unitario |Peso total

perfiles elemento (m) comercial (m) (m) (kg/m) (kg) (kg)

8 Fleje 120 x 6 4,274 ASTM A-36 6 34,192 5,65 24,15 193,2

VP9 4 Fleje 400 x 4 4,274 ASTM A-36 6 17,096 12,56| 53,68 214,7

6 Fleje 120 x 6 4,372 ASTM A-36 6 26,232 5,65 24,70 148,2

VP10 3 Fleje 400 x 4 4,372 ASTM A-36 6 13,116 1256 54,91 164,7
6 Fleje 120 x 6 2,174 ASTM A-36 6 13,044 5,65 12,28 73,7
VPLL 3 Fleje 400 x 4 2,174 ASTM A-36 6 6,522 12,56 27,31 81,9
4 Fleje 120 x 6 1,102 ASTM A-36 6 4,408 5,65 6,23 24,9
VP12 2 Fleje 400 x 4 1,102 ASTM A-36 6 2,204 12,56| 13,84 27,7

10 Fleje 120 x 6 2,274 ASTM A-36 6 22,74 5,65 12,85 128,5

VP13 5 Fleje 400 x 4 2,274 ASTM A-36 6 11,37 12,56] 28,56 142,8
4 Fleje 120 x 6 1,872 ASTM A-36 6 7,488 5,65 10,58 42,3
VPl 2 Fleje 400 x 4 1,872 ASTM A-36 6 3,744 12,56 23,51 47,0
6 Fleje 120 x 6 1,774 ASTM A-36 6 10,644 5,65 10,02 60,1
VPLS 3 Fleje 400 x 4 1,774 ASTM A-36 6 5,322 12,56| 22,28 66,8

Tabla 5.3 Detalle de materia prima (continuacion)
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Elemento Cant?dad Perfil (mm) Longitud del Material Long_itud longitud real| Peso | Peso unitario |Peso total
perfiles elemento (m) comercial (m) (m) (kg/m) (kg) (kg)
2 Fleje 120 x 6 5,504 ASTM A-36 6 11,008 5,65 31,10 62,2
VP16 1 Fleje 400 x 4 5,504 ASTM A-36 6 5,504 12,56| 69,13 69,1
4 Fleje 100 x 6 5,79 ASTM A-36 6 23,16 4,71 27,27 109,1
Vsl 2 Fleje 300 x 4 5,79 ASTM A-36 6 11,58 9,42 54,54 109,1
20 Fleje 100 x 6 0,596 ASTM A-36 6 11,92 4,71 2,81 56,1
VS2 10 Fleje 300 x 4 0,596 ASTM A-36 6 5,96 9,42 5,61 56,1
12 Fleje 100 x 6 0,498 ASTM A-36 6 5,976 4,71 2,35 28,1
VS3 6 Fleje 300 x 4 0,498 ASTM A-36 6 2,988 9,42 4,69 28,1
4 Fleje 100 x 6 5,506 ASTM A-36 6 22,024 4,71 25,93 103,7
V4 2 Fleje 300 x 4 5,506 ASTM A-36 6 11,012 9,42 51,87 103,7
22 Fleje 100 x 6 3,6 ASTM A-36 6 79,2 4,71 16,96 373,0
VS5 11 Fleje 300 x 4 3,6 ASTM A-36 6 39,6 9,42 33,91 373,0
4 Fleje 100 x 6 1,2 ASTM A-36 6 4,8 4,71 5,65 22,6
Vs 2 Fleje 300 x 4 1,2 ASTM A-36 6 2,4 9,42 11,30 22,6

Tabla 5.4 Detalle de materia prima (continuacion)
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Elemento Cant?dad Perfil (mm) Longitud del Material Long_itud longitud real| Peso | Peso unitario |Peso total
perfiles elemento (m) comercial (m) (m) (kg/m) (kg) (kg)
8 Fleje 100 x 6 1,098 ASTM A-36 6 8,784 4,71 5,17 41,4
VST 4 Fleje 300 x 4 1,098 ASTM A-36 6 4,392 9,42 10,34 41,4
4 Fleje 100 x 6 1,196 ASTM A-36 6 4,784 471 5,63 22,5
VS8 2 Fleje 300 x 4 1,196 ASTM A-36 6 2,392 9,42 11,27 22,5
4 Fleje 100 x 6 1,248 ASTM A-36 6 4,992 4,71 5,88 23,5
VS9 2 Fleje 300 x 4 1,248 ASTM A-36 6 2,496 9,42 11,76 23,5
18 Fleje 100 x 6 4,47 ASTM A-36 6 80,46 4,71 21,05 379,0
Vvs10 9 Fleje 300 x 4 4,47 ASTM A-36 6 40,23 9,42 42,11 379,0
8 Fleje 100 x 6 2,47 ASTM A-36 6 19,76 4,71 11,63 93,1
VSt 4 Fleje 300 x 4 2,47 ASTM A-36 6 9,88 9,42 23,27 93,1
8 Fleje 100 x 6 1,97 ASTM A-36 6 15,76 4,71 9,28 74,2
Vst 4 Fleje 300 x 4 1,97 ASTM A-36 6 7,88 9,42 18,56 74,2
4 Fleje 100 x 6 59 ASTM A-36 6 23,6 4,71 27,79 111,2
V13 2 Fleje 300 x 4 5,9 ASTM A-36 6 11,8 9,42 55,58 111,2
PESO TOTAL 13754.6
(kg)

Tabla 5.5 Detalle de materia prima (continuacion)
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5.2.2 Costo de materiales

En la tabla 5.6 se detalla el resumen de los perfiles de acero y el costo por la compra de los mismos.

Tabla5.6 Costo de materiales
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. Longitud | Longitud | Peso Valor
item Perfil (mm) Cant!dad total real | comercial | unitario Peso total unitario Valor total
perfiles (m) (m) (kg) (kg) (USD) (USD)
1 | Barracilidrica @ 14 8 42,24 6 7,26 58,08 7,99 63,92
2 | Plancha 1220 x 2440 x 25 1 N/A N/A 584,2 584,2 642,62 642,62
3 Plancha 1220 x 2440 x 4 1 N/A N/A 93,47 93,47 98,14 98,14
4 | Fleje 150 x9 7 40,48 6 63,59 445,13 66,77 467,39
5 | Fleje50x6 8 42 6 14,13 113,04 13,98 111,84
6 | Fleje 188x9 3 16,07 6 79,7 239,1 83,69 251,07
7 | Angulo 50 x50 x 4 4 24 6 17,34 69,36 17,75 71
8 | C200x100x6 41 246 6 106,2 4354,2 | 108,32 | 4441,12
9 | Fleje120x6 74 437,8 6 339 2508,6 33,63 2488,62
10 | Fleje 400 x 4 37 218,9 6 75,36 | 2788,32 | 74,74 2765,38
11 | Fleje 100 x 6 53 311,6 6 28,26 | 1497,78 | 28,03 1485,59
12 | Fleje 300 x 4 26 152,6 6 56,52 | 1469,52 | 56,05 1457,3
TOTAL sz




5.2.3 Costo de consumibles de fabricacion

En la tabla 5.7 se detalla los consumibles utilizados durante la fabricacion de la estructura y el costo de los mismos.

item | Descripcion Cantidad | Unidad Valc()LrJgrrl)l';arlo Vazlsgg))t al
1 Alambre mig 0,9 ER70S-6 150 kg 2,4 360
2 Electrodo E60-11 7 kg 4,02 28,14
3 Didxido de carbono 100 kg 1,4 140
4 Anticorrosivo gris 20 gl 10,1 202
5 Thinner 17 gl 4,45 75,65
6 Discos de corte 3 unidad 3,89 11,67
7 Discos de desbaste 10 unidad 3,12 31,2
8 Gratas unidad 22,15 44,3
9 Consumibles de plasma global 48,4 48,4
10 Consumibles de mig global 34,4 34,4
TOTAL (USD) 975,76

Tabla 5.7 Costo de consumibles de fabricacion

218




5.2.4 Costo de consumibles de montaje

En la tabla 5.8 se detalla los consumibles utilizados durante el montaje de la estructura y el costo de los mismos.

item | Descripcion Cantidad | Unidad Valc()[JgrEI)l';arlo Vazlsgg))t al

1 Electrodo E70-18 50 kg 4,15 207,5

2 Electrodo E60-13 50 kg 4,02 201

3 Electrodo E60-11 3 kg 4,02 12,06

4 Anticorrosivo gris 5 gl 10,1 50,5

5 Thinner 3 al 4,45 13,35

6 Discos de corte 2 unidad 3,89 7,78

7 Discos de desbaste 2 unidad 3,12 6,24
TOTAL (USD) 498,43

Tabla5.8 Costo de consumibles de montaje
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5.2.5 Costo de mano de obra de fabricaciéon

En la tabla 5.9 se detalla el costo de mano de obra de fabricacion, incluyendo los gastos indirectos y la depreciacion de maquinaria para estos

rubros.
Item Descripcion Cantidad de | Tiempo de | NUmero de [Costo hora /| Gastos | Depreciacién | Costo total
de acero (kg) | ejecucion | personas hombre | indirectos | maquinaria (USD)
( horas)

1 |Construccion de Pernos de anclaje 51,1 40 2 2,57 0,51 0,77 308
tipo J

2 |Construccion de vigas tipo I enel 8098,3 120 6 2,57 0,51 0,77 2772
taller

3 |Construccion de columnas tipo 4567,6 80 6 2,57 0,51 0,77 1848
cajon en el taller

4 |Construccion de placas y angulos 1037,6 40 4 2,57 0,51 0,77 616
de union en el taller

TOTAL (USD) 5544

Tabla 5.9 Costo de mano de obra de fabricacion
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5.2.6 Costo de mano de obra de montaje

En la tabla 5.10 se detalla el costo de mano de obra de fabricacion, incluyendo los gastos indirectos y la depreciacion de maquinaria para estos

rubros.
Item Descripcion Cantidad de | Tiempo de | Numero de |Costo hora /| Gastos | Depreciacion | Costo total
de acero (kg) | ejecucién | personas hombre | indirectos | maquinaria (USD)
(horas)
1 |Montaje de columnas tipo cajon en 4567,6 32 6 2,57 0,51 0,77 739,2
obra
2 |Montaje de vigas tipo | en obra 8098,3 120 6 2,57 0,51 0,77 2772
3 |Montaje de placas y angulos de 1037,6 40 6 2,57 0,51 0,77 924
unién en obra
TOTAL (USD)| 4435,2

Tabla5.10 Costo de mano de obra de montaje
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5.2.7 Resumen de costos de la estructura

En la tabla 5.11 se realiza el resumen de costos de la estructura considerando

transporte y el costo por desarrollo del proyecto.

Item Descripcion Costo (USD)
1 |Costo de materiales 14343,99
2 |Costo de Consumibles de la fabricacion 975,76
3 |Costo de Consumibles del montaje 498,43
4 |Costo de mano de obra de la fabricacion 5544
5 |Costo de mano de obra del montaje 4435,2
6 [Costo del transporte de la estructura 85
7 |Costo del desarrollo del proyecto 1600

COSTO
TOTAL (USD) 27482,38

Tabla5.11 Resumen de costos de la estructura

El costo total de fabricacion y montaje de la estructura metélica realizada en este
proyecto es de USD 27482.38 dando como costo promedio por kilogramo de USD
1.99.
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CONCLUSIONES

e Se disefid los elementos criticos y construyo los sistemas estructurales de la
vivienda integramente, bajo los requerimientos principales del disefio
arquitectonico referido a la ubicacion de columnas y dimensiones de las

mismas.

e Los elementos de seccidn tipo alma llena armados, de acuerdo al estudio de
alternativas realizado a traves del proceso de anélisis jerarquico reunen las

mejores condiciones y es la alternativa que mejor se ajusta a este proyecto.

e La estructura metélica se disefi6 bajo todas las normas, referencias técnicas y
codigos vigentes en el Ecuador y se tomo en cuenta las nuevas provisiones

sismicas recomendadas por cédigos de Estados Unidos.

e De acuerdo a la investigacion realizada, el Cédigo Ecuatoriano de
Construccion es deficiente y caduco para las nuevas construcciones de acero
en especial el Cddigo de Practica Ecuatoriano referente a calculos

sismoresistentes.

e La planificacion realizada para la construccion del proyecto es calificada
como exitosa ya que se cumplieron con los tiempos programados salvo
ciertos imprevistos climatoldgicos al realizar el montaje, que no incidieron en

el tiempo programado de la obra.

e Se determiné el costo total de ejecucion del proyecto, concluyendo que es
competitivo en la industria nacional, ya que al contar con la ayuda de los

planos de taller se pudo mejorar los tiempos de fabricacion de los elementos.

e Para el disefio y construccion de la estructura se tomd en cuenta las
recomendaciones para conexiones en marcos rigidos del FEMA siendo estas
conexiones las llamadas precalificadas y que sirven para minimizar los

efectos provocados por un sismo.
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El programa informéatico SAP2000 disminuye considerablemente los tiempos
de disefio de una estructura al no tener que realizar el disefio individual de

cada uno de los elementos.

Los resultados obtenidos mediante los métodos aproximados de analisis
estructural y que son utilizados en este proyecto para el disefio de los
miembros criticos, se asemejan considerablemente a los alcanzados mediante

el método por elementos finitos y se los puede considerar como validos.

Por el tipo de configuracion estructural de bajo grado de redundancia y poca
repetitividad de pisos se optd por realizar conexiones integramente soldadas
entre elementos, que a su vez resultan mas econdémicas que las conexiones

empernadas.

Para el disefio de la estructura metalica se utilizé el concepto actual para
configuraciones estructurales llamado “vigas débiles — columnas fuertes”

consiguiendo que las vigas principales absorban parte de las cargas sismicas.

Los elementos que conforman el sistema estructural escogido en este
proyecto son totalmente compatibles con los métodos y materiales utilizados
para la elaboracion de los acabados tanto internos como externos de viviendas
en general, ya que se ha demostrado anteriormente al utilizar una variedad de

acabados en estructuras similares dentro del pais.
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RECOMENDACIONES

e Se recomienda en el montaje de una estructura entre pisos, ensamblar dos
niveles de vigas para rematar el primero y asi sucesivamente, consiguiendo

de esta forma no provocar torceduras en las columnas.

e Se debe poner énfasis al momento de disefiar y construir las juntas o
conexiones entre elementos tanto verticales como horizontales, debido a que
en la mayoria de estructuras es ahi donde se producen fallos o dafios

estructurales graves por ser zonas fragiles.

e Las conexiones precalificadas de marcos rigidos se recomienda utilizar
siempre en zonas altamente sismicas como la regién interandina norte, puesto
que estas conexiones fueron ya analizadas y aprobadas en laboratorios, si se
llegara a utilizar otro tipo de conexiones es necesario realizar analisis

antisismicos de las mismas.

e EI INEN deberia tomar en cuenta las provisiones para nuevos edificios
dictado por el AISC vy reestructurar la clasificacion de las zonas sismicas,
para poder analizar a las estructuras de marcos rigidos como recomiendan

actualmente los c6digos norteamericanos.

e Las leyes ecuatorianas deben ser claras y totalmente fiscalizadoras al
momento de otorgar permisos y al realizar las construcciones, para garantizar
que las normas se cumplan y asi evitar dafios como los ocurridos en paises
donde su infraestructura era deficiente y sucumbieron ante desastres

naturales.
e Enlaconstruccion y el montaje de estructuras se debe cumplir con las normas

béasicas de seguridad industrial para cuidar la integridad fisica de las personas

que trabajan en estas tareas.
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GLOSARIO

Acero.- Aleacidn que consiste principalmente en hierro (usualmente mas de 98%).
También contiene pequefias cantidades de carbono, silicio, manganeso, azufre,
fosforo y otros materiales.

Atiesador.- Placa o angulo usualmente conectado al alma de una viga o trabe para
prevenir la falla del alma.

Barlovento.- Se dice que una superficie esta a barlovento cuando las fuerzas del
viento actan como presiones sobre ella.

Bisectriz.- Recta que divide un &ngulo en dos partes iguales.

Carga axial.- Es aquella que aparece como resultante de un sistema de cargas,
misma que transcurre por el eje longitudinal de la seccion del elemento cargado, ya
sea en tension o compresion.

Cimiento.- Parte del edificio que estd debajo de tierra y sobre el cual descansa el
mismo edificio.

Compresion diagonal.- En una seccidn transversal de alto cortante en el alma, por lo
regular cerca del soporte y/o eje neutro los planos principales estan inclinados con
respecto al eje longitudinal del eje del miembro y los esfuerzos principales son de
tension diagonal y compresion diagonal. La compresion diagonal puede pandear el
alma.

Contiguo.- Que esté junto a otra cosa.

Contraventeo.- Elemento diagonal que permite arriostrar una estructura contra las
fuerzas laterales. También llamado miembro contraladeo.

Desmedro.- Accion y efecto de ir a menos, decaer o deteriorar.

Esfuerzo de Compresidn.- Es la resultante de las tensiones o presiones que existe
dentro de un solido deformable o medio continuo, caracterizada porque tiende a una
reduccion de volumen o un acortamiento en determinada direccion.

Estados limite.- Llamado también estados limite por resistencia, son los limites de la
capacidad de tomar carga de las vigas debido a fluencia excesiva o al pandeo. Se
relaciona también con limitar al miembro ante posibles problemas de servicio como

vibraciones y deflexiones.
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Factor de ampliacion.- Se usa para incrementar el momento de flexién de una viga-
columna. Este incremento se debe a un momento secundario causado por la carga
axial que soporta el miembro.

Factor de modificacion.- Se usa de acuerdo a la configuracion y la forma como
estan actuando las cargas en la viga-columna y sirve para disminuir el momento de
flexion del miembro por posibles sobreestimaciones del momento secundario.
Fatiga.- Situacion de fractura causada por esfuerzos variables.

Galpodn.- Es una construccion relativamente grande que suele destinarse al deposito
de mercaderias 0 maquinarias, prefiriéndose que no tenga apoyos intermedios para
facilitar la circulacion.

Gypsum.- Relativo al yeso. Material de color blanco, textura fina y baja dureza que
se obtiene por calcinacion del sulfato de calcio hidratado y se utiliza en
revestimientos interiores.

Hiperestatica.- En estatica, una estructura es hiperestatica o estaticamente
indeterminada cuando esta en equilibrio pero las ecuaciones de la estatica resultan
insuficientes para determinar todas las fuerzas internas o las reacciones.

Inflexion.- Punto en que una curva cambia de sentido.

Isostatica.- Estructura que puede ser analizada mediante los principios de la estatica;
la supresién de cualquiera de sus ligaduras conduce al colapso. También Ilamada
estructura estaticamente determinada.

Luz.- Dimension horizontal interior de un vano o de una habitacion. Distancia
horizontal entre los apoyos de un arco, viga, etc.

Moédulo de elasticidad.- También llamado mdédulo de Young, es un parametro
caracteristico de cada material que indica la relacién existente (en la zona de
comportamiento elastico de dicho material) entre los incrementos de tensién
aplicados en el ensayo de traccion y los incrementos de deformacion relativa
producidos.

Momento de inercia.- Es una magnitud escalar que refleja la distribucion de masas
de un cuerpo o un sistema de particulas en rotacion, respecto al eje de giro. El
momento de inercia depende de la geometria del cuerpo y de la posicion del eje de
giro y no de las fuerzas que intervienen en el movimiento.

Momento pléastico.- Es el momento que producira una plastificacién completa en

una seccion transversal del miembro, creandose ahi mismo una articulacion pléstica.
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Nomograma.- Representacion grafica que permite realizar con rapidez célculos
numericos aproximados.

Pandeo elastico.- Si el miembro se pandea antes de que alcance el esfuerzo de
fluencia en cualquier punto de la seccion entonces existira un pandeo elastico.
Pandeo ineléstico.- Si el miembro se flexiona hasta que se alcance la deformacion
de fluencia en algunos, pero no en todos sus elementos a compresion antes de que
ocurra el pandeo lateral, se tiene un pandeo ineldstico.

Pandeo.- Flexién de un miembro, provocada por una compresion lateral.

Peralte.- Altura total de las vigas.

Permisible.- Que se puede permitir.

Portico.- Armazén o marco rigido formado minimo por dos columnas y una viga
superior que los une.

Provisiones.- Es la acumulacion de recursos que se deben realizar para anticipar
eventuales necesidades futuras.

Rotula pléastica.- Estado plastico que alcanzan todas las fibras de un elemento
estructural al producirse una articulacion en la seccidon transversal del mismo.
También llamada articulacion pléstica.

Sismico.- Relativo a temblores.

Sotavento.- Una superficie esta a sotavento cuando existe succion sobre ella debido
a la creacion de presiones negativas 0 vacios.

Torsion.- Es la solicitacion que se presenta cuando se aplica un momento sobre el
eje longitudinal de un elemento constructivo o prisma mecanico, como pueden ser
ejes o, en general, elementos donde una dimensién predomina sobre las otras dos,
aunque es posible encontrarla en situaciones diversas.

Traccion.- En el calculo de estructuras e ingenieria se denomina traccion al esfuerzo
a que esta sometido un cuerpo por la aplicacion de dos fuerzas que acttan en sentido
opuesto, y tienden a estirarlo.

Viga principal.- Término que indica una gran viga sobre la que descansan vigas de
menor tamano.

Viga secundaria.- Miembro que soporta cargas transversales a su eje longitudinal.

Zapata.- Sinbnimo de cimiento.
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INSTITUTO ECUATORIANO DE NORMALIZACION

Quito - Ecuader

CODIGO DE PRACTICA ECUATORIANO CPEINEN 5
Parte 1:2001

CODIGO ECUATORIANO DE LA CONSTRUCCION.
REQUISITOS GENERALES DE DISENO.

Primera Edicion
ECUADORIAN BUILDING CODE. GENERAL DESIGN SPECIFICATIONS

First Edition

DESCRIPTORES: Materiales de construccion y edificacion, tecnologia de 1a construccion, codigo ecualoriano da la construccion,
requisiics generalics de disefic

CO: 01.07-601.10

CDU: 624.012.45
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ICS: 91.200
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CDU: 644.012.45 m Ciu: 000

CO: 01.07-601.10 ICS: 91.200
Caodigo CcODIGO ECUATORIANO DE LA CONSTRUCC_!ON (C.E.C). CPEINENS
Practica REQUISITOS GENERALES DE DISENO. Parte 1:2001

Ecuatoriano

CAPITULO 1. ALCANCE

1.1 Esta Parte prescribe los requisitos generales de disefio aplicables a todas las estructuras
reguladas por este Cédigo.

CAPITULO 2. DEFINICIONES

2.1 Para eféctos de este Codigo, se utilizaran las siguientes definiciones:

Carga muerta es la carga vertical, debida al peso de todos los componentes estructurales y no
estructurales permanentes de un edificio, como: muros, pisos, techos y equipo fijo de servicio.

Carga viva es la carga sobrepuesta por &l uso y ocupacion del edificio, sin incluir la carga debida al
viento, la carga por movimientos sismicos o la carga muerta.

Duracién de la carga es el periodo de aplicacién continua de una carga dada, o la suma de los
periodos de aplicacion intermitente de una misma carga.

CAPITULO 3. METODOS DE DISENO

3.1 Generalidades

Todos los edificios, y cada una de sus partes, deben disefiarse y construirse para sostener, dentro de
las limitaciones de los esfuerzos especificadas en este Cédigo, todas las cargas muertas y todas las
otras cargas determinadas en esta parte o en cualquier otra de este Cdédigo. Las cargas de impacto
deben considerarse en el disefio de cualquier estructura, cuando se prevea que puedan ocurrir.

-| A menos que el Inspector Autorizado de las Construcciones no indique otra cosa, los edificios o
partes de ellos que van a construirse con porticos de madera, deben cumplir los requisitos de esta
Parte.

3.2 Racionalidad del método

Cualquier sistema o método de construccion a utilizarse debe admitir un analisis racional, de acuerdo
con los principios bien establecidos de la Mecanica.

3.3 Distribucién critica de cargas vivas
Cuando los elementos estructurales estén arreglados de modo que exista continuidad, deberan

investigarse las condiciones de carga que produzcan los maximos esfuerzos de corte y momentos de
flexion a lo largo del elemento.

Instituto Ecuatoriano de Normalizacién, INEN - Casilla 17-01-3999 - Baquerizo Moreno E8-29 y Almagro - Quito-Ecuador - Prohibida la reproduccion

(Ccentinda)

DESCRIPTORES. Matenales de consiruccion y ecificacicn, tecnciogia de la construccidn, codigo ecuateriano de la construccién,
requisitos generales de diserio,
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3.4 Incremento de esfuerzos

Todos los esfuerzos permisibles, especificados en este Cédigo para el método alternativo de disefio
de la Seccion 8.10 de la Parte 2, pueden incrementarse en un tercio cuando se consideren fuerzas de
viento o sismo, sea actuando solas o cuando se combinen con cargas verticales. No se permite este
incremento para cargas verticales actuando solas.

TABLA 4.1 Cargas uniformes y concentradas

(1) Véase & Capitulo 6 para reducciones de fa carga viva.

(2) Véase la Seccidn 4.3.1 para area de aplicacion de la carga.
(3) Véase las Secciones 4.3.2 y 4.3.3 para cargas concentradas.
(4) Las&asdemmmwowpmm salones de baile, salas de entrenamiento, gimnasics, plazas, terrazas, y

ibles al pGblico.

similares

ocupaciones
(5) Laslacﬂ-dwesdesﬁdanchyenusoswm corredores, balcones de salida

USO U OCUPACION Carga uniforme | Carga concentrada
CATEGORIA DESCRIPCION (1) kg
Kglm
Armerias 0
Areas de asientos fijos 250 0
Areas de reuniones (4) reas de asientos movibles 500 0
. y otras areas
Auditorios y galerias Escenarios y plataformas 600 0
Cornisas, marquesinas Yy 300 0
balcones de residencias
Facilidades de salida publicas 500 0
(5)
Almacenagje general ylo 500 (3)
Garajes reparacion
Almacenaije particular 250 (3)
 Hospitales Salas y cuartos 200 450 (2)
Bibliotecas Salas de lectura 300 450 (2)
Cuartos de anaqueles 600 700 (2)
Fabricas Livianas 400 900 (2)
pesadas 600 1400 (2)
Oficinas 250 900 (2)
Cuartos de impresion 750 1200 (2)
Imprentas Cuartos de composicion y 500 900 (2)
linotipos
Residencias (6) 200 0
Salas de descanso (7)
Plataformas de revision 500 0
Grandes tribunas y
Graderios.
Escuelas Aulas 200 450 (2)
Veredas y calzadas Acceso publico 1200 (3)
Bodegas Livianas 600
pesadas 1200
Almacenes Minoristas 400 900 (2)
Mayoristas 500 1400 (2)
NOTAS:

apes de incendk

Y usos

(6) Las ocupaciones residenciales incluyen habitaciones privadas, apartamentos y cuartos de huéspedes de hoteles,
(1] Lascarqasmmwmmwmwmqwhwmhmmvcmhmw&m pero no
necesitan exceder de 250 kg/m’.

(Centiniia)
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CPE INEN & Parte 1

3.5 Factores de carga

Los factores de carga para el método de disefio de resistencia del hormigén se indican en la Parte 2
de este Cddigo.

3.6 Efectos combinados de viento y sismo

Debe considerarse que las cargas por viento y por sismos no actian simultaneamente.
CAPITULO 4. DISENO DE PISOS

4.1 Generalidades

4.1.1 Los pisos deben disefiarse para las cargas unitarias indicadas en la Tabla No. 4.1, que se
consideran como las cargas vivas minimas en kilogramos por metro cuadrado de proyeccion
horizontal, a utilizarse en el disefio de edificaciones segun las ocupaciones establecidas, y deben
suponerse por lo menos cargas iguales para usos no anotados en esta Parte, pero que generen o
acomoden condiciones similares de carga.

4.1.2 En el disefio de pisos para fines industriales o comerciales, la carga viva real causada por el
uso al que va a estar sometido el edificio o parte de éste debe usarse en su disefio y deben tomarse
precauciones especiales para cargas debidas a maquinaria o aparatos, cuando éstos pudieran causar
una carga mayor que la especificada para tal uso.

4.2 Distribucién de cargas uniformes de piso.

Cuando estén involucradas cargas uniformes de piso, el analisis puede limitarse a la consideracion
de la carga muerta total sobre todas las luces, en combinacién con la carga viva total sobre luces
adyacentes y sobre luces alternadas.

4.3 Cargas concentradas

4.3.1 Deben tomarse precauciones para el disefio de pisos para una carga concentrada (como las
especificadas en la Tabla No. 4.1), colocada sobre cualquier area de 0,25 m?, si es que esta carga,
actuando sobre el piso no cargado de otra forma, produjera esfuerzos mayores que aquellos
causados por la carga uniforme requerida para el mismo.

4.3.2 En pisos donde se usan o almacenan vehiculos deben considerarse cargas concentradas,
consistentes en dos 0 mas cargas nominalmente espaciadas a 1,50 m centro a centro, sin tomar en
cuenta las cargas vivas uniformes. Cada carga debe ser el 40 % del peso bruto del vehiculo de
maximo tamaio. Debe utilizarse la condicién de carga viva, concentrada o uniforme, que produzca
los mayores esfuerzos.

4.3.3 El piso de garajes para vehiculos particulares debe disefiarse para una carga concentrada, por
rueda, no menor de 1000 kg, sin considerar cargas vivas uniformes. Debe utilizarse la condicidn de
carga viva, concentrada o uniforme, que produzca los mayores esfuerzos.

4.4 Cargas por tabiques divisorios

En edificios de oficinas y en otros, donde la division de locales esté sujeta a cambios, los pisos deben

disefarse para soportar, adicionalmente a todas las otras cargas, una carga muerta uniformemente
distribuida. que represente el peso de los tabiques divisorios.

(Continia)
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CAPITULO 5. DISENO DE CUBIERTAS

5.1 Generaiidades

Las cubiertas deben sustentar, dentro de las limitaciones de esfuerzos de este Cédigo, todas las
cargas muertas mas las cargas vivas unitarias que se indican en la Tabla 5.1. Debe suponerse que
las cargas vivas acttian verticaimente sobre el area proyectada en un plano horizontal.

5.2 Distribucién de cargas

Cuando estén involucradas cargas uniformes de cubierta, en el disefio de elementos estructurales
arreglados de modo que exista continuidad, el anélisis puede limitarse a la consideracion de la
carga muerta total sobre todas las luces, en combinacion con la carga viva total sobre luces
adyacentes y sobre luces alternadas.

La carga sobre luces alternadas no necesita considerarse cuando la carga viva uniforme de cubierta
es 100 kg/m’ 0 mas y se han cumplido Ias disposicicnes de las secciones 5.3y 5.5.

TABLA 5.1 Cargas vivas minimas para cubiertas en kg/m*

AREA TRIBUTARIA DE CARGA EN METROS
CUADRADOS PARA CUALQUIER ELEMENTO
INCLINACION DE LA CUBIERTA ESTRUCTURAL

0a20 21a60 Sobre 60

Piana o con pendiente menor que 1:3
Arco o béveda con flecha menor 2 1/8

de luz. 100 80 60
Pendiente de 1:3 a menos de 1:1
Arco o bdveda con flecha de 1/8 de luz a 80 70 60

menos de 3/8 de luz
Pendiente de 1:1 y mayor

Arco o béveda con flecha de 3/8 de luz o 60 60 60
mayor.
L Margquesinas, excepto cubiertas con tela 25 25 25
Invernaderos y edificios agricolas 50 50 50
5.3 Cargas desequilibradas

Las cargas desequilibradas deben utilizarse cuando tal condicion de carga produzca elementos o
conexiones mas grandes. Las celosias y los arcos deben disefiarse para resistir los esfuerzos
producidos por las cargas vivas unitarias, actuando sobre la mitad de la luz, si tal condicién de carga
da como resultado inversion de esfuerzos o esfuerzos mayores en cualquier parte que los producidos
por la carga viva unitaria requerida sobre toda la luz. Para cubiertas cuya estructura esté compuesta
de un cascarén esforzado, reticulado o macizo, donde los esfuerzos producidos por cualquier
condicién de carga concentrada estén distribuidos sobre toda el area del cascarén, los requisitos
para el disefio por carga viva unitaria desequilibrada pueden reducirse al 50%.

(Centinta)
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5.4 Cubiertas con finalidad especial

Las cubiertas para fines especiales deben disefiarse para cargas apropiadas, aprobadas por el
Inspector Autorizado de las Construcciones.

5.5 Acumulacién de agua

Todas las cubiertas deben diseRarse con la suficiente contraflecha o inclinacién para asegurar el
drenaje adecuado, después de producida la deflexién de larga duracién por la carga muerta, o deben
disefarse para soportar cargas maximas, incluyendo posibles estancamientos de agua debidos a la
deflexion, Véase la Seccién 7.1 para criterios sobre deflexiones.

CAPITULO 6. REDUCCION DE LAS CARGAS VIVAS

6.1 En el disefio de columnas, pilares, muros, cimentaciones, celosias, vigas y losas planas, se
permiten las reducciones indicadas en la Tabla 6.1, de las cargas vivas unitarias para pisos y
cubiertas establecidas en las Tablas 4.1 y 5.1. Esta reduccién, o la indicada en la Seccién 6.2,
predominando la que sea mayor, se puede tomar en cuenta en el disefio de! elemento en analisis.

TABLA 6.1 Reduccién de las cargas vivas unitarias totales.

NUMERO DE PISOS, INCLUYENDO LA | % DE REDUCCION DE LA CARGA
CUBIERTA, SOPORTADOS POR EL VIVA UNITARIA TOTAL DE TODOS
ELEMENTO EN ANALISIS LOS PISOS SOPORTADOS POR EL
ELEMENTO EN ANALISIS

1 0

2 10

3 20

4 30

5a10 40

mas de 10 50

6.2 Excepto para sitios de reuniones publicas y para cargas vivas mayores de 500 kglmz. la carga
viva de disefio sobre cualquier elemento que soporte mas de 15 m® puede reducirse a razén del 0,8
% por metro cuadrado del drea de piso o cubierta soportada por el elemento. La reduccién no debe
exceder del 40 % para elementos horizontales o elementos verticales que reciben carga de un sclo
nivel, del 60% para otros elementos verticales, ni de R, determinado por la siguiente formula:

R=23(l+—D-]
L

R = reduccién, en porcentaje.
D = carga muerta por metro cuadrado del érea soportada por el elemento.
L = carga viva unitaria por metro cuadrado del area soportada por el elemento.

6.3 Para cargas vivas de almacenaje mayores de 500 kg/m’, no debe hacerse ninguna reduccion,
con excepcién de las cargas vivas de disefio sobre columnas que pueden reducirse en un 20 %.

(Continda)
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6.4 En garajes para almacenaje de vehiculos con capacidad maxima de nueve pasajeros por unidad,
la reduccion de la carga viva no debe exceder el 40 %.

CAPITULO 7. DEFLEXION

7.1 La deflexion de cualquier elemento estructural no debe exceder los valores indicados en la Tabla
7.1 (a), basada sobre los factores indicados en la Tabla 7.1 (b). Debe aplicarse el criterio de deflexion
que represente la condicion mas restrictiva. El crterio de deflexién, para materiales no
especificados, debe desarrollarse de acuerdo con las disposiciones de este Capitulo. Véase la
Seccién 5.5 para requisitos de contraflecha.

TABLA 7.1 (a). Deflexién maxima permisible para elementos estructurales (1)

ELEMENTO CARGADO ELEMENTO CARGADO
TIPO DE ELEMENTO SOLAMENTE CON CARGA| CON CARGA VIVA MAS
VIVA (L.L) CARGA MUERTA (L.L +
K.D.L)
Elemento de cubierta que
soporta cielos rasos de yeso o L/360 L/240
elemento de piso.

NOTA (1): Se prevera suficiente contraflecha o inclinacion para cubiertas planas, de acuerdo con la Seccién 5.5,

L.L. Carga viva

D.L Carga muerta

k  Factor que se determina en la Tabla 7.1 (b)

L Longitud del elemento en las mismas unidades de la deflexion.

TABLA 7.1 (b) Valor de "k” para deflexiones

HORMIGON ARMADO
MADERA (2) ACERO
NO CURADA CURADA
(1)
1,0 0.5 [2-1,2(A"¥A)R 0,6 0
Véase la Parte 2
NOTAS:

(1) La madera curada es aquella que tiene un contenido de humedad menor que & 16 % al momento de instalacion y es
utilizado bajo condiciones secas, como en estructuras cublertas.
(2) Los isitos de la deflexion de el de igon se especifican en la Parte 2 de este Codigo.

(Continua)
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CAPITULO 8. INDICADORES DE CARGAS VIVAS

8.1 El propietario de un edificio comercial o industrial debe indicar claramente las cargas vivas de
disefio de cada piso o parte de él, en aguella parte en que deban aplicarse, usando sefales
permanentes de metal. Es ilegal remover o dafiar tales avisos. El ocupante del edificio es
responsabie del mantenimiento de la carga real, dentro de los limites permisibles.

CAPITULO 9. MUROS DE CONTENCION

9.1 Adicionalmente a las cargas de disefio especificadas en esta Parte, los muros de contencion
deben disenarse para resistir la presién lateral del material retenido, de acuerdo con la practica
aceptada de ingenieria. Los muros de contencién de suelo drenado pueden disefiarse para una
presion equivalente a aquella sjercida por un fluido de peso unitario no menor de 500 kglm:’ y con
una profundidad igual a aquelia de |a tierra retenida. Cualquier scbrecarga debe afiadirse a la presion
equivalente del fluido.

CAPITULO 10. MUROS INTERIORES

10.1 Los muros interiores, los tabiques divisorios permanentes y temporales, que excedan de 2
m de alto, deben disefiarse para resistir todas las cargas a las cuales estén sujetos, pero no menos
de una fuerza de 25 k}:;/m2 aplicada perpendicularmente al muro. La deflexién de tales muros, bajo
una carga de 25 kg/m*, no debe exceder de 1/240 de la luz, para muros con acabados fragiles y de
1/120 de la luz, para muros con acabados flexibles. Para los requisitos de disefio sismo-resistentes,
cuando éstos sean mas restrictivos, véase CPE INEN 5:2001 Parte 1. Capitulo 12.

11. AREAS DE ATERRIZAJE Y ESTACIONAMIENTO
DE HELICOPTEROS

11.1 Adicionalmente a otros requisitos de disefio de esta parte, las areas de aterrizaje o
estacionamiento de helicopteros deben disefiarse para el esfuerzo maximo, inducido por las
siguientes combinaciones de cargas:

-| a)Lacarga muerta mas el peso real del helicdptero.

b) La carga muerta mas una carga concentrada de impacto individual (que cubra 0,10 m?) de 0,75
veces el peso del helicoptero totalmente cargado si esta equipado con absorbedores hidraulicos
de choque, 0 1,5 veces el peso del helicdptero totalmente cargado si esta equipado con tren de
aterrizaje tipo rigido o de patin.

c) La carga muerta mas una carga viva uniforme de 500 kg/m®. La carga viva requerida puede
reducirse de acuerdo con el Capitulo 6.

(Centinia)
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ANEXO 2

TABLA DE REPORTE CLIMATOLOGICO DE
LA CIUDAD DE QUITO (INAMHI)
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MINISTERIO DE ENERGIA Y MINAS
INSTITUTO NACIONAL DE METEOROLOGIA E HIDROLOGIA

N°
FECHA:

Sefior Ingeniero

Rodrigo Salguero isch
Gerente General de PLANING
Presente.-

De mi consideracion:

En atenci6n a su oficio solicitando informacion referente a la precipitacion sélida que ocurre en
el Distrito Metropolitano de ia ciudad de Quito, debo manifestarle que en nuestra region
Interandina, las particulas de hielo que no alcanzan a licuarse en su recorrido por efectos de
vientos ascendentes y descendentes, caen en forma de granizo, provenientes del
Cumulunimbus, nube que pueden alcanzar hasta los niveles de la Tropopausa ( 15 a 18 Km.).
Este tipo de precipitaciones sélidas no son muy frecuentes, sin embargo en lo que va del aiio
en el mes de abril ocurrié este evento anémaio en el Sur de la ciudad de Quito, alcanzando
una altura de 50 cm. En referencia a su diameuo $g considera al granizo a las particulas
solidas que oscilan entre los 5 a 50 mm, en varios casbs pueden Superar estos didmetros, en
nuestra zona existen evidencias de granizos de 25.4mm de diametro, su densidad es muy
variable oscila de 0.2 a 0.9 gr/cm3 que es la densidad del hielo puro, para los casos
mencionados su densidad posiblemente alcanzara maximo 0.8 gr/cm3, el tiempo de duracion
de la caida de granizo es de 1 a 15 minutos siendc uni termino medio el de 5 minutos.

La ocurrencia de estos eventos se producen gencrzimertte ‘en los meses de marzo y abril,
meses en los cuales el ITCZ ( Zona de Convergencia Intettropical) se encuentra en nuestras
latitudes, consecuentemente es cuando existe la mayor actividad atmosférica.

Atentamente,

“Ing. Ramén Chango S.
Jefe Dpto. Instrumental INAMHI

DIRECCION:Iiiaquito 760 (N36 14} 7 Corea - QUITO-ECUADOR
Teléfonos 433935/433936 - Fax: 433)3< - Casiliere Pestal: 16-310 - E-mail: inamhi@inamhigov.ec
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Practica REQUISITOS GENERALES DE DISERO: PELIGRO SISMICO, $:2001
Ecuatoriano ESPECTROS DE DISERO Y REQUISITOS MINIMOS DE Parte 1. Cap. 12
Obligatorio CALCULO PARA DISERO SISMO-RESISTENTE. 2001-08
0. INTRODUCCION

0.1 Las especificaciones Oe este Capituio osben ser coNsiceradas como requisitos minimos a
Mmumymuwmm«mumwmaumm

Dasan principaimente en & comportamiento dINamico 02 esiructuras de
mpn«mummamoommmomm
tanques, slios, puentes, tofres 0 transmision, muelies, estructuras hidraulicas, presas, tuberias, eic.,
cuyo comportamiento dinamico es dslnto 3l 0 13s estructuras de edificacion, se deden aplicar
consideraciones adicionales especiaies que complementen 10§ requisitos minimos que constan en el
presente cOdIgo.

0.2 Es Ia Intencion del presente cOMIGO que, al cumplir con 108 requisitos aqul O2tallados, se
proporcione 3 13 estructura Ge un adecuaco diselo sismo-fesistente que Cumpla con 13 siguiente

- Prevenir daflos en elementos no estructuralés y estructurales, ante teremotos pequefios y
frecuentes, que pueden OCUITir curante 1a vida (il de 13 estructura.

- Prevenir daflos estructurales graves y controlar cafics no estructurales, ante teremotos
MOGEracos y poco frecuentes, que pueden ocurrir durante 1a vida Ot de 1a estructura.

- Evitar & colapso ante teremotos Severos Que puecen OCUITIF rara vez durante 1a vica ot ce la
SSUCIUra, Procurando Savaguardar 1a vida oe sus ccupantes.

0.3 Est08 0bjetivos se consiguen diseflando 13 estructura para que:

= Tenga 3 capacicad para resislir 1as furzas recomendadas por el codgo.

- Presente 1as 0erlvas o2 piso, ante dichas cargas, Inferiores 3 1as admisibies.

- Pu2da disipar ensrgla de Ceformacion Inelastica, dado que &l sismo de aisefo produce fuerzas
mucho Mayores que 1as equivalentes recomendadas por & codigo.

0.4 La memoria de calculo INCIUIra una descripcion o2l sistema estructural, I0s parametros wilizados
para oefinir 1as fuerzas sismicas oe diseflo, el espectro o2 aiseflo O cuaiquier oiro meétodo de
definicion oe 13 accion sismica ulliizada, asi como también 1os desplazamientos y dernvas maximas
que presente |3 estructura, demostrando & cumplimiento de las especificaciones 02 este cOdIgo,
dediendo InCiulr una Cescripcion o2 |a revision del comportamiento Inelastico, acorde con 1a Miosoria
gescnta.

1. OBJETO
1.1 £ odjeto oe esle cOdIQO es & de esladiecer un CONJUNID 02 especincaciones DAsICas acecuadas

para el @sefio de estructuras que estan sujetas a 10§ efacios de 1ememoios que podrian presentarse
en aigin momento de su vida ol

2. ALCANCE
2.1 Este c0dIgo €5 G apiicacion nacional, por 10 tanto, 10308 108 profesionaies € Instituciones

PODICas y privadas 0edicatos 3 tareas de diseflo, CONSITUCEION O NSCAZACIon, tienen 1a ODIGacion de
cumplir y hacer cumpiir 10§ requisitos MINIMOs aqui e5LabIeciaos.

(Continga)

DESCRIPTORES: Myterges de COnSinuccidn y edficacion, Secncioghy Je © construccitn, COdQ0 ecustorane de 13 constnucodn,
requsics generaes de dzefc.
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3. DEFINICIONES
3.1 Para efectos de este cONIQO 5& AJOPian Ias siguientes denniclones:
3.1.1 Artura oe piso: La distancia entre 10s diferentes niveles de piso 02 UN3 estructura.

3.1.2 Base de la estructura: Nivel 3 cual se considera que 13 accion sismica actta soore 1a
estructura.

3.1.3 Cortante basal de aisefio: Fuerza tota de aiseflo por cargas laterales, aplicada en 1a base de la
estructura, resuitado oe la accion del sismo de a@iseflo con O sin reduccion, de acuerdo con las

especficaciones del prasente cOTgo.

3.1.4 Cortante de piso: Sumatora o2 1as fuerzas laterales de 10006 106 pisos superores al nivel
consideraco.

3.1.5 Derva de piso: Despiazamiento lateral relativo de un piso con respecto al piso consecutivo,
medico en dos puntos UbICados en 1a misma linea vertical de la estructura.

3.1.6 Eaificaciones esenciales: Aquellas estructuras que deben permanecer operativas luego de un
terremoto para atender emergencias.

3.1.7 Efectos P-A: Son Ios efectos secundarnios que afecian 3 13s fuerzas cortantes y axiales, y a los
momentos flectores, cuando s2 aplican cargas verticales que acttan en porticos deformados
Iateramente.

3.1.8 Espectro de respuesta para disefio: E5 un espectro de Upo elastico para una fraccion de
amortiguamiento respecto al critico del 5%, utllizado con fines de disefio para representar 106 efectos
dinamicos oe! sismo de diseflo. Este espectro ge disefio puede representarse mediante un espectro
de respuesta Dasado en 1as condiciones geoiogicas, tectonicas, Sismoiogicas y del tipo de suslo
asocladas con el sito de emplazamiento de 13 esiruciura, O bien puede Ser Un espectro construldo
$2g0n 08 requenmientos especincacos en este codIgo.

3.1.9 Estructura: Conjunto de elementos ensambdIados para resistir cargas verticales y sismicas. Las
estructuras pueden clasificarse en estructuras de edificacion y oiras estructuras distintas a las de
edincacion.

3.1.10 Fuerzas sismicas oe disefio: Fuerzas |aterales que resultan de distribulr adecuadamente el
cortante basal de disefio en 1003 13 estructura, $2gUn |as especificaciones de este cOTgo.

3.1.11 Muro Oe cortante (Diafragma). Pared diseflada para resistir fuerzas sismicas en su proplo
plano.

3.1.12 Muro estructural: Muro de cortante cuyo diseflo proporcionara un comportamiento coctl ante
cargas sismicas.

3.1.13 Muro de mamposteria confinada (reforzada O nO reforzada): muro de cortante con o sin vaniias
de acero oe refuerzo, confinado mediante elemenios de borde construldos en hormigon armado,
fundidos posteriormente a Ia construccion del muro g mamposteria.

3.1.14 Muro de mamposteria reforzada: Muro ge cortante de mamposteria, reforzado con varlllas de
3cer0, y Que NO necesita de elementos de DOrce para su confinamiento.

3.1.1S Paramelros de respuesta elasticos: Fuerzas y deformaciones determinadas 3 partir de un
analisis elastico, utiiizando 1a representacion del sismo de diseflo sin reduccion, de acuerdo con 1as

especficaciones del presente COTQO.

(Continva)
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3.1.1€ Piso diango: Piso en el cual su rigidez Iateral es menor que el 70% de |a rigidez lateral del piso
Inmediato superior.

3.1.17 Piso 0édi: Piso en el cual su resistencia Iateral es menor que el 80% oe 13 resistencia del piso
Inmedato superior.

3.1.18 Portco espacial sismo-resistente: Estruciura formada por columnas y vIgas descoigadas que
resiste Cargas verticaies y ge orgen sismico, en 1a cual tanto el portico como 1a conexion viga-
columNna sON capaces de resistir t¥es fuerzas, y esta especiaimente misefiado y detallado para
presentar un comportamiento estructural doctil.

3.1.19 Porico espacial sismo-resistente con dlagonales rigidizadoras: Sistema resistente de una
estructura compuesta tanto por porticos espaclales sismo-resistente como por dlagonales
estructurales adecuadamente aispuestas, diseflados t000s ellos para resistir fUerzas sismicas. Se
entiende COMO UNA 30ECUIC AISPOSICIOn el ubicar las dlagonales Jo mas simétricamente posible,
hacla la periferia y en t0do 10 aito de la estructura. Para que 1a estructura se considere portico con
dlagonales se requiers que & sistema o2 dlagonales absorba 3l menos el 75% del conante basal.

3.1.20 Portico espacial sismo-resistente con Muros estructurales (sistemas duales). Sistema
resistente 02 uUna estructura COMPUESta tanto por POricos espaciaes sismo-resistentes como por
muros estructurales adecuadaments dspuesios, disefados todos 2llos para resistir fuerzas sismicas.
Se entlende COMO UN3 3Jecu3da IISPOSICION & UDIC3r 10§ MUros estructurales 1o mas simétricamente
posibie hacla 1a perfena y que mantienen su longitud en planta en todo lo aito de 1a estructura. Para
que 13 estructura se considere COMO un sistema dual se requiere que 108 Mures adsordan al menos el
75 % oel corte Dasa.

3.1.21 Portico espacial sismo-resistente con vigas banda: Estructura compuesta por columnas y 10sas
con vigas banda (o2l mismo espesor de 13 10s3) que resisten cargas vertcales y 02 orgen sismico,
€n 13 cual tanto &l portico cOmO 13 CONSXION I0S3-COIUMNA $0N CIPICES 02 resistir tales fuerzas y esta
especiaimente disefiada y cetallaca para presentar un comportamiento estructural doctl.

3.1ﬂmzm&m:smumwmamummmmum
estructuraies del piso.

3.1.23 Resistencla lateral del piso: Sumatona ce |a capacidad a core o2 los elementos estructurales
verticales oel piso.

3.1.24 Sismo de diseno: Terremoto que tiene una prodadbilidad del 10% de ser excedido en S0 afos,
determinado dien a partir de un analisis de 1a peligrosidad sismica del sitio de emplazamiento o2 1a
estructura, 0 3 partir 62 un Mapa de peligro sisMIico, ta Como &l Proporcionado por este codigo. Para
Wmemammmmmumumw

as Oe 135 Caracteristicas 1ectonicas, geoiogicas y geotecnicas del sitlo. Los
«eaaammwmooeauﬁommmewtemmum
para disefo.

4. DISPOSICIONES GENERALES
4.1 Generalidades

411 MOmummuMWmmmmowMﬂcmo
sismo-resistente de estructuras, que refleje lo que se conoce actuaimente de |a realidad sismica del
Ecuador, y que permita, por un 1aco, poner al alcance de Ios calculistas y aisefladores herramientas
sencillas de caicuio utilizando conceptos actuaies 02 Ingenieria Sismica, y Por otro, permitiendo que
el aseflador conozca claramente 1as hipotesis de caiculo y tome conclencla de Ia responsadilidad
que implica tomar clertas decisiones a la hora de aceptar tales hipotesis.

(Continva)
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4.1.2 Consecuentemente, s2 ha estadlecico claramente 1a fliosofla de diseflo sismormresistente que
s2 persigue mediante e cumpimiento estricto de los requisitos minimos de calculo y disefio
especificados en este cOdIgo. Dichos requisitos se aplicaran con Dase en 13s hipotesis que el
caiculista haya decidido adoptar, 13s cuales deben estar claramente descritas en 1a memoria de
calculo que debe acompafiar 3 1os planos estructurales oe detalle.

4.1.3 Debioo 3 que este documento s CONSIJEra un punto de partida que dede ser MoaIfIcado y
actualizadgo, conforme 10§ avances 02 1a Ingenieria SISMICa y 108 NUSVOS requISIIos y tendenclas que
existen hoy en dla y 108 que vayan apareciendo, s2 ha consicerado mantener Ia MIosofia tradicional
de diseflo que data de hace ya 3lgunas decadas, que busca el evitar 13 peraida de vIcas 3 través de
Impedr &l colapso de las estructuras. Sin embargo, 1as actuales tendencias en el mundo se dirigen
no s0i0 a I3 proteccion de 1a vida, sino también 3 |3 proteccion de 1a propledad y 3 |a bosqueda del
cumplimiento de diversos niveles o2 desempefio de 13 estructura, 10 que sin Juda se reflejara en
requisitos oe oiseflo mas severos en el futuro, Criterios que dedben ser INCOrPOrados en 13s futuras
VErsiones o2l codigo.

4.2 Definiclones. E£s o2 Interés &l disminuir Incertioumbres n cuanto a 1a gefinicion de 1os 1erminos
que se refleren a los elementos que forman parte de Ias estructuras, 3 10s parametros de

sismica ce 1as mismas e Inciuso 3 10§ 1erminos Ge definicion de 1a accion sismica de . Las
definiciones Incluidas en este cOMIQO deben ser utiizadas ieraimente durante 10do el proceso de
caiculo y disefio sismo-resistente, Incluyendo 1a etapa de elaboracion de la memoria de caiculo y de
los planos estructurales. Otras definiclones e elementos 0 de CONceptos de caicuio y aiseflo sismo-
resistente que se utliicen y que NnO estén Incluidas en este apartado, deben aplicar los terminos
dennicos en el presente cOTIGO.

4.3 Zonas sismicas y factor de zona Z. El mapa de zonas sismicas para propositos de disefio
Inciuido en el presente codigo proviene de un estudio completo que considera fundamentaimente los
resutados de los estudios de peligro sismico del Ecuador, asl como también clerntos criterios
adiclonales que tienen que ver principaimente con Ia uniformidad del peligro de clertas zonas del
pals, criterios de practicidad en el diseflo, proteccion de cludades Imporiantes, Irreguiaridad en
Curvas de definicion de zonas sIsSmIcas, suavizado de zonas de limites Inter-2onas y compativilicad
©on Mapas o2 peligro de oS palses vecinos.

43.1 El mapa reconoce el hecho de que 13 subduccion de 13 Placa de Nazca dentro de 1a Placa
Sudamericana s 13 principal fuente de generacion de energla sismica en & Ecuador. A este hecho
s2 aflade un compigio sistema de rallamiento locd superficlal que produce sismos Importantes en
gran parte del temitorio ecuatorano.

432 Elestudio 02 peligro sismico fue realizado o6& manera integral para 1000 &l termitorio nacional,
de acuerdo con Ias metodologlas actuales USadas 3 nivel mundia y 3 1a disponibiidad de |a
Informacion a nivel local, Incluyendo:

- Un oetenico estudio 02 Ias principales fuentes SISMICas CONOCIas en & pals y de sus
mecanismos focales, que Junto con |a sismIcidad y nectectonica, permitio modelar |a geometria
de Ias fuentes sismogeneéticas (rumbo, buzamiento, profundidad media de actividad sismica y
magnitud maxima)

- La evaluacion de los principales eventos historicos y un analisis de 13 homogeneidad y
completitud de los catalogos sismicos para el Ecuador. Se modelaron 22 000 sismos locales, de
los cuales, puliendo 1as réplicas y los eventos premonitores, se obtuvieron l0s sismos
independientes 0@ magnitud minima de homogeneidad 3.9 y maxima 8,6 utiizados en el
anaiisis.

- L3 utllizacion de 13 base de datos microsismicos del Instituto Geofisico de 13 Escuela Politécnica
Nacional.

(Continva)
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- Lautilizacion Ge 1as curvas G atenuacion de 1a ley Ge Young para las fuentes de subauccion y 1a

de Katayama /74 para ias fuentes de fallamiento continental, ambas con una desviacion estandar

o = 0,80, calibradas con I0s registros de aceleraciones oe 1a red de acelerografos del Instituto

gmuusmmwaymuwmcma«w«
uayaquil.

- La cefinicion de S3 fuentes sismogenéticas contenidas en 10 provincias sismotectonicas,
determinancose SuS parametros sismologicos (magnitud minima de homogeneidad, a tasa
media de actvidad SismIca y magnitud maxima probable).

- Un estudio sodre as Incertidumbres en 10§ OISUNOS parametros utilizados, particuarmente 13s
leyes de atenuacion.

- La modelacion de |a ocurmencla 02 106 SISMOs COMO UN Proceso de Polsson, oblenléndose Mapas
de Iso-aceleraciones para periodos de retomno de 475 aflos, equivalentes 3 una prodabliicad del
10% oe excadencia en S0 afos, de acuerco con |a definicion de sismo de disefio.

433 Se reconoce que 10§ resultacos alcanzados hasta el momento en 0s estudios de peligro
sismico tienen un caracter GINamMICO, ya Que refiefan & estado actual del conocimiento en la
SiSM0i0ogIa y neotectonica del Ecuador. A medida que S8 1eNga Mayor INfomacion proveniente de 1as
redes de sismoOgrafos y acelerografos que funcionan actuaimente en el temtoro nacional, del
fallamiento aCUVO y 02 Mejores leyes 06 tenuacion, esta INformacion sera Inciulda en estwdlos
postenores. Se 0ecidlo que Para esta 2tapa oe revision oel cOMIgo, NO Sé presenten Curvas oe Iso-
aceleracion sino Onicamente |a AIVISIon del pals por Zonas. Sin embargo, para dennir 1a propuesta de
zonINcacion, s trabajo sobre 105 Mapas de IS0-3celeracion cbtenidos del estudio de peiigro sismico
ajustandose 108 IIMtes y valores 0 IS0-aceleraciones 08 acUSrao a J0s Criterios expuestos en el iniclo

del presente numeral.

4.4 Geologia local y perfiies de suelo. Coeficlents S y Cm. £ factor de sueio S ha sido definido
de taf forma de simplificar, desce &l punto de vista practico, los distntos ipos de suelo existentes en
¢l pais, reduCiendolos 3 SO0 & 11pos, Cada UNo Ge 108 Cuales se ha Cescrito e 1a forma mas concisa
posidie, 3 través de diversas propledaces fisicas. La expenencia y 10s conocimientos sobre 10s Bpos
de sueio existentas en el Ecuador sirvieron como premisas oe esta definiclon.

4.5 Tipo de uso, destino & Importancia de la estructura. Coeficients y. La Intencion el presente
codigo es el de disponer un mayor nivel de requisitos minimos de caiculo 3l disefio 02 estructuras,
QUE DOr SUS Caracteristicas Oe UtNZacion O de Importancia deben permanecer operativas o sufrir
menores daflos durante y 0espues 08 13 OCUITENncia de un SISmO SEvero.

4.6 Seleccion gsl procadimiento de calculo de fuerzas laterales. Por ser &l Calcuo estatico una
Smpinicacion gel caculo Anamico, el presente COGIGo permite LtilZarno por si s0l0 Gnicament2 en los
Cas0s en que 1as estructuras presentan regulandad tanto en planta como en elevacion. En 10s casos
restantes, la apliicacion cel caiculo oinamico permitird detectar prodlemas de concentraciones de
esfuerzos dedicos 3 13 presencia de imreguiariaades, 106 cuales dedbe enfrentar el calculista.

46.1 El codigo permite 1a utiizacion de otros procedimientos de calculo sismico, tales como Ios

anaisis no-lineales, staticos O AINAMICOS, que requieren o2 1a aplicacion o2 prNCIPIos 3vVanzacos de

Dinamica de Estructuras y de Ingenieria Sismica, que podran ser aplicacos por profesionales
aisciplinas.

Jltamente CANCI0s y CON 10§ suficientes conocimientos de estas

4.7 Bases del diseNo, fuerzas laterales de diseio minimas y efectos relacionados

4.7.1 Requisitos del modeio estructural a utiNzarse.

4.7.1.1 El modelo matematico de |a estructura dedbe ser Capaz de representar su comportamiento real

y por tanto, debe fomar en cuenta la distribucion espacial de masas y rigideces de todos 10§
elementos o8l Sistema estructural.

(Continds)
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4.7.1.2 En & caso de estructuras de hormigon armado, el modelo debe reconocer &l hecho de que
wmummmummmmmumouwm
y. por tanto, e modelo matematico debe refiejar este hecho apiicando los valores de Inerclas
agrietadas. En el caso de 1as vigas, el valor de Ig debe considerar 1a contribucion de 1a Iosa de piso a
1a nigidez de la misma, siempre que |3 I0sa s& encuentre monoliticamente unida a 1a viga. En el caso
de 10835 armadas unidraccionaimente |, 13 participacion de 13 1063 se 0ebe considerar anicamente en
1a direccion de 13 armadura principal En el caso 02 0s Muros estructuraies, los valores de Inercla
agrietada se aplican Onicamente en 10s Pisos en 10s cuales se esperaria que se forme una rotula
plastica por efectos de cargas sIsmicas severas.

4.8 Procedimiento de calculo de fuerzas estaticas.-
4.8.1 Cortante Basal gde Disefo.

4.8.1.1 Los valores de Cm y O S establecidos en 13 tabia 3 provienen de 10§ valores de
aceleraciones espectrales Maximas esperados para valores de Z y oe tipdo de suelo Criticos.
Adiclonaimente, 13 Interseccion entre el valor ge C y de su limite superior Cm, define 13 frecuencia de

0 de corte que separa 1a Zona Oe periodos con aceleracion constante con |3 zona de
periodos de velocidad constante, dependiendo del tipo de suelo.

4.8.1.2 SI de estudios de mICrozonificacion sismica realizados para una region determinada del pals,
s2 establecen valores de C, Cm y o2 S diferentes 3 106 estabiecidos por este c0dIgo, s2 podran
utilizar los valores de 10s mencionados estudios, prevaleciendo 10s de este COdIgo como requisito
minimo.

4.8.2 Coeficlente de configuracion estructural en pianta @p.

4.8.2.1 E1 cOdIgo Incorpora factores penalizantes al diseflo de estructuras Irreguiares, tanto en planta
como en elevacion, dedido a que la presencia de dichas rregulandaces usualmente causan
prodlemas en 1as estructuras ante 1a ocummencla de un sismo. Este codIgo describe 13s tipologlas de
irregulandaces que s pueden Presentar con Mayor fecuencla en 1as estructuras de edincacion, y
Junto 2 13 descripcion s2 ha INclulco una caracterizacion de 1a severidad (acumulativa o no) de tales
mgumsmemoago la Gescripcion de estas Imeguiandades no faculta al calculista o

a consideranas como normaies. La utilizacion ce ios factores penalizantes Incrementa el
vaotoeleonaeoeaseﬂo CON 13 INteNciOn 02 Proveer 08 Mayor resistencia a Ia estructura, pero no
evita 10s problemas que pudieran presentarse en el comportamiento sismico de 1a edificacion. Por
tanto, es recomendabie evitar al MaXIMo 1a presencla de 13s Ireguiandaces Mencionadas.

4.8.3 Coeficlente de configuracion estructural en elevacion @y . L0 comentarios vertidos en el
numeral 4.5.2 son tambien aplicables 3 este apartado.

4.8.4 Perfodo de vbracion 7. La expresion cel método 1 de calculo del periodo fundamental de
VIDracion proporciona un vaior referencial simpiificado, Gl para apiicar el meétodo de caiculo sismico
estatico. El metodo 2, en cambio, requiere de UBNZar una GIStribucion aproximada de fuerzas
lateraies y el caiculo de las deniexiones elasticas estaticas resultantes de €53 GIStribucion de fuerzas
en la estructura (inciuye por tanto ef efecto de a distribuciones de Ias ngideces laterales de 1a
estructura). Por 10 tanto, 0§ resuitados del metodo 2 constituyen una mejor esImacion.

4.8.5 Factor ge reduccion de resistencia sismica R. Para 13 definicion del facior g reduccion de
resistencla R, se 1omaron como criterios, tanto 1as recomendaciones de 106 codigos UBC-34 y UBC-
97, como oftros proplos, que Incluyen aspectos de Agrupamiento 08 estructuracion, dferenclas entre
realldades coNStructivas y de calldad entre 1os matenales y 1a consiruccion en 1os Estados Unicos y el
Ecuador, asl como penalizaciones dingidas hacla clero tipo de estructuras que No permiten AIsponer
de ductiidad aproplada para mmwmmmwwamou
disefo. swumammumfwmoemonum dependen
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reamente de muchas variables, entre otras, del Upo o2 estructura, del tipo de suslo, 2l periodo de
vibracion considerado y de los factores de ductilidad, sobre-resistencla, regundancia y
amortiguamiento de una esiructura en condiciones limite, se ha simpiificado a un parametro
constante dependient2 Onicamente de 13 tpoiogla estructural. Sin embargo, conceptuaimente es
Importante su wtliizacion, ya que reempiazando de alguna manera al factor K gel CEC-77, permite
observar claramente 3l diseflador una hipotesis fundamental del calculo sismormresistente, cudl es 1a
de disminuir substanciaiments 13 ordenada elastica espectral, exigiendo un aisefio eficlente que
permita dsponer de un adecuado comportamiento Inelastico durante & sismo de diseflo, proveyendo
as! 13 adecuada ductildad y isipacion de energla suficientas que Impidan &l colapso o2 13 estructura
ante eventos sISMICOs SEVEros.

4.9 Distribucion vertical de fuerzas laterales. Para |3 distriducion o2l cortante basal en altura, se
ha utlizado una aiISMdUCIOn triangular 3sociada con el Modo fundamental de VIDFAcion, mas una
fuerza en el tope que toma en cuenta I3 contribucion de MOJos superiores de vibracion.

4.10 Efectos p-A. La consiceracion de 10§ efectos P-A se ha estadiecico tomando lgunos critenos
del UBC y de 13 normativa coiombdiana, con simplificaciones en cuanto a 1as expresiones a utilizar. €1
coeficiente de Inestadilidad INCOrPOrado es una sudstanclal mejora para 13 normativa, a fin de tomar
en cuenta este efecto poco CoNsIderaco anterormente en el pals.

4.11 Limites de la deriva de plso. Debido 3 Que en Clertas 0casion2s No son 13s fUerzas sismicas,
sin0 &l control 02 ceformaciones, el parametro de aisefo critico 3 ser enfrentado durante 1a fase de
diseflo 08 una estructura, se enfatiza este requisito, estableciendo un cambio conceptual de aquel
descrito en el CEC-77, a traveés del calculo de 1as derlvas Inelasticas maximas de piso. Tales denvas
son Imitadas por valores que se han tomado utiizando criteros de todos Ios Jocumentos de radajo y
de crienos proplos. Este Necho reconoce y enfrenta Ios probiemas que se han obServado en sismos
pasados, conde las deformaciones exceslvas han 0Casionado tes perdidas por dafios a
elementos estructurales y no estructurales. Con este codlgo, el gebe comprobar que su

estructura presentara deformaciones Inelasticas controlables, mejorando substanciaimente & disefio
conceptual. Los valores maximos se han estadlecido considerando que el calcullsta utiizara
secciones agnetadas, de conformicad con el presente cOMQO.

4.12 Separacion entre estructuras adyacentss

4.12.1 E] establecimiento de separaciones maximas entre estructuras desea evitar el goipeteo entre
estructuras adyacenies, 0 entre panes de 13 estructura Intencionaimente separadas, dedido a las
deformaciones iaterales. Este concepto esta directamente relacionado con 1as derivas maximas
inelasticas del numeral anterior.

4.12.2 Se considera el efecto desfavorable en que Ios sistemas o2 entrepiso de C3da una de las
partes intencionaimente separadas de 1as estructuras, 0 0e estructuras adyacentes, no coincidan a la
misma cota de altura. Para 10§ Casos de coincidencla 0 no coincidencia, se establece la
cuantificacion de separacion maxima. Cabe mencionar que 1a exigencia Impuesta esta cerca al S0%
del vaior de separacion maxima que dederia estriciamente cumpiirse. Esta consigeracion cbedece a
criterios de caracter economico.

4.13 Componentes verticales del sismo de diseno.

4.13.1 £l codigo reconoce la necasidad de considerar [0s efectos de la componente vertical de los
sismos, especiaimente sodre elementos que excaden ios limites de 1as plantas de los pisos, como
s0n 108 voladizos. La expresion toma en cuenta que, 3l Menos en & campo No C2rcano, Ia accion
maxima de 1a componente vertical se puede esimar como I0s dos tercios de 13 accion maxima
norizontal, y que 1a rigdez de 10s voladizos horizontales requernna wilizar un espectro de disefio
plano establecido por el valor Cm, que a su vez depende del tipo de su2io del emplazamiento.

(Continoa)
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4.14 Procedimiento dinamico de caiculo de fuerzas.
4.14.1 Definicion de i3 accion sismica.

4.14.1.1 Un aporte muy Importante, y que guarda mucha relacion con 1as recomendaciones oel USC-
97, €5 13 agopcion 02 varias cefiniciones de 1a accion sismica, con fines 02 analsis anamico. Se
establece 13 posibilidad de utliizacion de un espectro de aisafio tipo coadgo, estadlecido por 1a misma
nOrMativa, I3 utiZacion de un espectro estabiecido Para un Caso espPecifico, o 1a utiizacion de una
familia de acelerogramas reales o simulados artficiaimente. Con elio se abre una puerta hacla el
diseflo de estructuras mediante 1a aplicacion ge conceptos oe Ingenleria Sismica mas actuales.

4.14.1.2 A aiferencia 02 1a version g2l CEC-77, en esta version se especifica ciaramente |a forma del
espectro de aiseflo elastico, que se puede UNliizar indstintamente para el CAlCUIO eSLatico COMO para
el dinamico. Para &l establecimiento del espectro mencionado y de sus limites, se consideraron Ios
siguientes crteros:

3) Estudio de 135 formas espectrales elasticas de 105 sismos ecuatonanos registrades en 1a Red
Nacional 02 ACeierograos: A iraves 02 13 recopiiacion de 108 registros o aceleracion disponidies
de sismos ecuatorianos, especiaimente en roca y suelo firme, se estudiaron 1as formas
espactrales de 105 mismos aplicando tecnicas de promediado espaciral.

D) Simuiacion estocastica dge acelerogramas artinclales y estudio de Tormas especiraes: A partir de
10§ registros e aceleracion reales aisponidies, y 02 1a Informacion sismoiogica del sismo real y
del siSmo mayor 3 Smular (Calda de esfuerzos, momento sismico) se simularon
artificlales mediante procesos estocasticos y funciones de Green. La simulacion de varias famlillas
de reglistros permitlo estudiar 13 forma espectral 02 SISmos Mayores.

C) Estudio de las formas especirales elasticas de 1as normativas del UBC 94 y 97, de Colombia 1598
y del Perd 1997: Se estudiaron 13s formas especirales, 1as frecuencias dge core, 13 plataforma
superior maxima, 1a ecuacion de 13 curva oe caida y los valores minimos de 1as ordenadas
especirales, segun el tipo de suelo. Se CONSIJEraron (0§ NUEVOSs Criterios INCOMPOrados en 1a
normativa gel UBC-97, que establece 1a varabiiidad de |a plataforma maxima del especiro como
dependiente, entre otros factores, del tipo de suelo y del valor de |3 aceleracion maxima, asl
como 1a tendencia de los cOTIgos 3 LLiizar 13s curvas de calkda del espectro con una relacion 1/T
(T periodo de vibracion), en lugar del VT gel CEC-77.

d) Revision de 105 estudios clasicos de Seed & laris y de Seed, Ugas y Lysmer, que han servido para
13 definicion de duena parte de l0s espectros de l0s COTIgos en el mundo, estudiandose 1as
frecuenclias ge corte oel espectro y 0§ valores maximos de 13 meseta dependiendo del tipo de
suelo.

4.14.1.3 A partir de toda esta Informacion, se establecio la forma espectral. El termino S°, aunque no
na sido Ltiizado por COTIGO Alguno anteriormente sino Unicamente por este, se estabiecio a partir del
ajuste matematico a 1a envoivente de 1000 0S Crteros analizados en 1os literales anteriores. Tanto
S como su exponente tienen el mismo valor. Por otro 1ado el valor de 10s limites superior Cm e
Inferior se establecieron de similar manera, consigerando los valores respectivos del UBC-37 para
10008 108 tpos 0@ suelo similares a 10s del presente cOdIgO, Y Para aceleraciones en roca o suelo
firme de entre 0,3 g y 0,4 g. Iguaimente, dedido a Ia Imposdilidad de wiiizar |a ductiidad para
disminuir 1a orgenada espectral elastica para periodos cortos con fines de aisefio, y por criterios de

practicidad, s elimind e ramal Izquierdo de ascenso de |0s SSPectros elasticos Oe respuesta tpicos
y s establecio que 1a mesata maxima llegue hasta valores de perodos de VIDracion C2rcanos a cero.

4142 Descripcion de los Procedimientos de Analisis. Puesio que existe 1a posibiidad de utilizar
diferentes cefiniciones de la accion sismica de dseflo, Oesde especiros hasta registros de
aceleracion rea’es 0 simulacos artficialmente, s Incrementan 1as posibilidades o2 MeEtodos de
analisis dinamico, s2an es10s espectrales 0 Paso a Paso en el tiempo, y dentro de los rangos elastico
0 Inelastico. Para reguiar Ia Llliizacion de 606 Metodos, se ha adoptado las recomendaciones del
UBC-97.

(Continda)
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4.15 Otras estructuras diferentss a las de edificacion

4.15.1 Es la Intencion del presente cOdIQo proporcionar igunos requisitios minimos que deben
aplicarse para el calcuo sismico de estructuras aiferentes a Ias de edficacion. A mas oe estos
mmmmmmump«mymmawu
reconocimiento Intemacional, aplicabies al Ipo de estructura en cuestion

4.15.2 Periodo: Puesto que & comportamiento sismico 0e estas esructuras pueds ser diferente al de
135 estructuras de edinNCacion, se requiere UtIZar Metodos apropiados de 13 anamica de estructuras
para la estimacion del periodo fundamental de vidracion. £l meétodo 1 del numeral 6.24.1 no s
aplicable, 0eDICO 3 que ha sldo establecido Unicamente para estructuras de eafcacion. No asl el
metodo 2 del numeral 5.2.4.2, el cual considera 13 distribucion de rigideces en 13 altura de 13
edifcacion 3l ser necesano estadlecer 1as deformaciones laterales 02bIdas a 13 aplicacion de Ias
fuerzas laterales de disefio.

S. DISPOSICIONES ESPECIFICAS

5.1 Bases del diseflo. Los procedimientos y requisitos 0escrios en este cOTIgo se determinaran
consloerando 1a zona sismica del Ecuador donde s& va a consirulr 13 estructura, 13s caracteristicas
del suelo oel sitio de empiazamiento, el tipo de uso, desting € Imponancia de 13 estructura, y & Upo
de sistema y configuracion estructural 3 utlizarse. Las estructuras oeben oisefarse para una
mummmmmmmmwumoam
consioerando 13 respuesta Inelastica, 13 redundancla y sobre-resistencia estructural inherente, y 13
QUCtIAad de 1a estructura. La resistencia minima de diseAo dede Dasarse en Ias fuerzas sismicas de
diseflo establecidas en este cOTIGO.

5.2 Zonas sismicas y factor 0 zona Z. El sitio 0ONGe S8 CONSIrUra I3 estructura detemminara una
de 135 Cuatro Zonas sismicas del Ecuador, de acuerdo con |a definicion de zonas de la Figura 1. Una
vez loentificada 1a zona sismica comrespondiente, se adoptara el valor del factor de 2ona Z, segun 1a
13dla 1. El valor de Z de caca Z0Na rapresenta Ia aceleracion maxima efectiva en roca esperada para
&l sismo oe diseflo, expresada como fraccion de 1a aceleracion de 1a gravedad.

§.2.1 Para mayor exactitud al escoger &l valor de Z, se Inciuye en 13 tabla 2 un listado de aigunas
pobiaciones con & valor commespondiente. snunaooauﬂarwmenmammnno
consta en |a lista, debe escogerse el vaor de |a podiacion mas cercana.

5.3 Geologia local y perfiles de suelo. Coeficients Sy C,,

$.3.1 Los requisitos estadlecidos en este cOdigo que tienen como finalidad tomar en cuenta 13
geociogla local para propositos de dseflo, son requisitos minimos y no substituyen 10§ estudios de
geologla de ostalle, 10§ CUIIES SON NECesarios para el Caso Je proyuscios de Infrassiruruta y ptors
proyectos distintos a os de edificacion.

§.3.1.1 Las condiclones geotecnicas de 0s sitios o perfiles de susio s 1as clasifica de acuerdo con
mmmmmwm,mmums&mﬂukuwn
135 ondas de corte. Este 0IUMO parametro puede Ser COMElacionado con otros parametros ol suelo,
como por ejlempio & numero oe golpes del SPT, para algunos BPos 08 suelo en siNos donde se
disponga oe 1as correlaciones comespondientes.

5.3.2 Los tipos de perfiles de suelo se clasifican de |a siguente manera:
§.3.2.1 perfi tipo S1: ROCa 0 su2io firme. A este Qrupo COfresponden 1as rocas y 10s suelos
enaurecicos

con velocidadges de ondas de corte similares 3 13s 0@ una roca (mayores a 750 m/s), con
periodos fundamentales de vibracion menores a 0,20 s . Se Incluyen los siguientes Upos de suelo:

(Continga) |
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a) Roca sanao parciaimente alterada, con resistencia a la compresion no confinada mayor o
igual a 500 kPa (5 kg/em?).

b)
<)

Gravas arenosas, Imosas o arcillosas, densas y secas
Suelosed\esnvosdwos con resistencia al corte en condiciones no drenadas mayores a 100

kPa (1 kg/cm®), con espesores menores a 20 m y sobre yacentes a roca u otro material
endurecido, con velocidad de onda de corte superior a 75 m/s.

d)

Arenas densas, con nimero de golpes del SPT: N > 50, con espesores menores a 20 m

sobreyacentes a roca u otro matenal endurecido con velocidad de onda de corte supernior a

750 m/s.
e)

numero de golpes del SPT: N > 50.

Suelos y depositos de origen volcanico firmemente cementados, tobas y conglomerados con

5.3.22 Perfi tpo S2: Suelos ntemedios. Suelos con caracteristicas intermedias 0 que no se
3justan a los perfiles de suelos tipo S1y S3.

5.3.3 Perfi tipo S3: Suelos blandos o estrotos profundos. En este grupo se indluyen los perfiles de
suelos blandos o estratos de gran espesor, en los que los periodos fundamentales de vibracion son
mayores a 0.6 s, incluyéndose los siguientes casos:

Suelos cohecivos Velookdad de ondac de | Recictencla al oorte No | Ecpecor del ectrato
corte Veime) _ |crenads Su(Pa) (m)
Sianacs <200 <28 »20
Semdiances 200~ 400 26-% »28
Durcs 400-750 $0-100 »40
My duros >7%0 10C = 200 >6C
CSueios graruiyres Velkickiad de ondas de corte, Vaores N del OPT Espesor Gel estra
V, (=) (m)
Svence <200 410 >&0
Semidenszes 200-750 1C-30 > 45
Denzos > 780 >30 >100

FIGURA 1. Ecuador, zonas sismicas para propositos de disefio

Zona sismica ]

Valor factor Z

0.15

(Continda)
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TABLA 2. Poblaciones ecuatorianas y valor del factor Z
CILDAD FROVINGIA CANTON FARROQUIA |
CHORDELBG ATUAY ICHORDELEQ CHORDELEO o
[CUBNCA TUAY CUENCA CORCA 0
71 GoeoN ATUAY GmON GmoN T
L PAN ATUAY | GRS | GRS T
GUACHAPALA ATUAY GUACHAPALA GUACHAPALA T
GUALACEO ATUAY GUALACEO GUALACED T
NABON AZUAY INABON NABON o
ONA IAZUAY JONA JONA a
PAUTE ATLUAY PAUTE PAUTE T
FUCARA ATUAY l:mcm EU:A&A T
SAN FERNANDD ATUAY Iw». FERNANDO Iw FEIONANDO T
[SANTA ISANEL IATUAY A A T
Il as . (CHAOUARTRCO)
SEVILLA DE ORO ATUAY SEVILLA DE ORD SEVILLA DE ORD T
SIGSI0 (AZUAY O8I0 | T
CALUMA IVAR JCALLUMA 'ﬁm m
FCHANDIA DUIVAR [FCHEADIA FCHEANDIA m
TAS NAVES NIVAK ASNAVES S VAVES 1's
TR ANES IVAR AT AT TR A ™
CFUANANDA HIVAX AUARANDA JOOUARANDA v
5 NIVAR TR S T 5 ™
SAN MIGURT NIVAK AN MAFUEL AN MIUEL ™
AZOGUES JCANAR AZOOUES AZOOUES [
AR IAN AN AR | T NAZON (PAMGA DE. T
DOMINGUEZ)
52829 FCANAR 8 a8y 1
CANAR JCANAR JCANAR ICANAR 114
[T TAMEBO AR L TANED | ZE ) ™
LA TRONCAL CANAR LA TRONCAL LA TRONCAL m
BOLIVAR ICARCH v
T ANGEL ICARCHD | 5538 JFL. ANGEL v
HUACA ICARCH) SAN FEDRO DE HUACA, [HUACA v
WORA ICARCHD v
SAN OAHRIFL ICARCH! 13
TULCAN CARCH acan TULCAN ™v
ALALST ICHVBORAZD ALAUSI ALALIS] m
CHUNGH] ICHIMBORATD jCHUNCH] CHLCH] m
CUMANDA JCHIMBORAZD CUMANDA COMANDA m
CHAMPO [CHIMBORAZO ICHANGIO ICHAVGO v
GUAMOTE CHIMBORATO GUAMOTE GUAMOTE ™
GUAND ICHIMBORAZD GUAND GUAND ™v
TA LNION ICHIMBORATD ICOLTA ICATARAMEA v
PALLATANGA ICHIMBORAZO PALLATANGA ALLATANGA v
PENIPE CHIVBORAZD FENITE FPNTE v
RIOBAMEA ICHIMBORAZD TOBAMBA RIOBAMEA v
1. CORAZON jCoTOPA PANGUA FL CORAZON (7]
TA MANA lcoTOPAX LA MANA [CA_MANA m
SIOCHOS jCoTOPAX SIOCHOS [sochcs m
TATACUNGA, jcoTOPA LATACUNGA LATACUNOA v
PRI COTOPAX) | FOIILI v
[SAN MIGUEL CoTOPAX SALCEDO SAN MIOUEL v
SIS COTOVART AL SALUISEY ™
[Continva)
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TABLA 2. Continuacion
CILDAD TROVINCIA CANTON TARROQUIA ZONA|
[CHILLA L ORO ICHILLA IGHILLA o
PACCHA Fl ORO AT AHLIALPA PACCHA o
PINAS L ORO Eu o
PORTOVELO Fl. ORO TOVELO TOVELO o
ZARUMA Fl. ORO [ZARLMA | S o
ARENELAS Fl. ORO ARENILLAS INILLAS [
RALSAS Fl 0RO SAS SAS m
Ei GUABO F1. ORO " GUABO FL OUABO m
TA VICTORIA FL 0RO AS LAJAS LA VICTORIA =
MACHALA _ORO HALA A m
MARCAHEL Fl. ORO CABELL ABELL m
PASAE "ORO | TASAE 7]
[SANT A RUSA . [SANT A ROSA SANTA ROSA m
TWOUELAS TAGUELAS ™
JoTENINE A UNION ™
w8 oy UBA JARATE (TSNS ) 1§
| | m
TACAMES ATACAMES v
SVESALTAS RS ™
Tohr 213 ™
VAL . (LM S) ) ALDEZ (LIMERES) 14
ALTREDO BARERTL  JOUATAS ALY BALLE. MURENG ALY . BALUE. MORENODUIAN | 18
JLUANY
BALAD LAY AS AD AD m
TAK [OTATAS TAK TR 1
COLIMES JOUATY AS UCIAES JOULIAES 1!}
N MARCELING (V) [OUATAS TOT. MARLELING 0T, MARCELING 114
IDUENA ERA
DALLE, JOUAY AS DALLE ALLE m
(5L SALITRE GUAYAS TRBINA JADO T SALITRE (LAS RAMAS) m |
i, TRIUNFO JOUATY AN . 3 RUNFO 1!}
) > JOUAY AS W A : WA ) 1!}
[CAL ANTONIL TR Y AS aE ~ANT 5 [OEERAL ANTONIO FLIZALDE | 10
FLIZALDE _ 1I7ALDE
GENERAL VILLAML IGUAYAS Euvu IOENERAL VILLAMGL PLAYAS) | 1
GUAY AQUIL IGUAYAS U Y AGUIL CHONGON 1]
[TOMAS TF SARUENTILLD [OUATAS TOMAS 1E TOMAS L SARUENTELO ™
= %fms.\n:n B
MEAGROD JOUAY AS AGRO AGRO m
NARANJAL IGUAY AS NIAI NARANIAL m
NARANIITO IGUAY AS IARANIITO NITO m
NARCISA DE JESUS LAY AS NOBOL. INARCISA DE ESUS m
(ONOBCE )
[PALESTINA LAY AS ALESTINA, FPAESTRNA ]
PEDRO CARBO IGUAY AS TR0 CARHO SALINAS m
[SANE BORONDON JGUAYAS [s»:ammrm |u:.¢_rﬂum m
SANTA LUCIA JOUAY AS IMN’TA LUCIA lsm'u LUCIA m
SIMON BOLIVAR JOUAY AS SIMON BOLIVAR JSIMON BOUIVAR [
[UFTASLO) THARIA AT AR Inm I VL ASCL) TRATOCAZES 111
)}
YAGUACHS NUEVD JGUAYAS YAOUACH vﬁx’fiﬂ NUEVO [
LA LIBEXTAD IGUAY AS A LIHERTAD A LIBERT AD ™
SALINAS LAY AS [SaLNAS [Armas v
SANT A FLENA IGUAY AS SANTA FLENA SANTA FLENA ™
ATURT AT A ]x\'rdsm ANTE ATUNT AT ™
(Continva)
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TABLA 2. Continuacion
CITDAD TROVINGIA CANTON TARROQUIA ZONA|
OUANAQUIZA [uzuwnmwn JOUALACIIZA IOUAL AQUTZA [
MACAS SANTIACD [MORONA R ERAL PROANL T
AOABOTA  [RUAMBOYA T
SAY ) X ) ) ']

i ~) 3 ) ) *) ), ' §
TRTA 3 5 ry BT
PALORA MOROMNA SANTIAGD [PALORA PALORA (VE TZERA) m |
ARCHIDONA NAFO ARCHIDONA, ARCHIDONA, ||
[NUEVO ROCAFLERTE  [NAFO AGUARICD NLE VO ROCAFUERTE [
TENA NARO [ TENA ||
BASTA NAFO J0S TA 13
[&= Giaco INAFO FL CHACO CHACO v
TA JOVADE LOS SACHAS JORFLLANA ;gkanos LA JOYA DE LOS SACHAS T

[ORFLLANA LORETO (AVILA (CAB. 52 HUBILING) [
TIANA  [ORELLANA JORFLLANA ﬁ::m.\comomxm T
QOCA)
FASTATA 11
YO [PASTAZA K:r:n FRACKLZ, (INDDLAMA) 7]
|wnacuuu [PASTAZA 7]
PEDRO VICENTE [FICTINGHA FFORO VICENTE FEDRO VICENTE MALDONADO | 18 |
MALDONADO DONADO
AUERTOOURTO [ CHINC A TOQNTC AXTOQUNTO 1']
[SAN MIGURL DF 108 FICHIC AN MR oS SRFOFL T LS BANCLS | T8
RANCOS RANCOS =g
STO DOMINOO DF [PICHINCHA SANTO DOMINOO ruuucav ]
COLORADCS
CAY AMBE [FICHINGHA CAY AN CAY ANEE v
[MAGIAGHT [FICHINGHA INGAA MACHACH] v
GO [FICHINGHA ouTo QUITO v
SANGOLQUT [PICHINGHA RUMDIALT [mrm v
TABACUNDO [PICHINGHA FEORO MONCAYO TARACLAEIO v
T CAGET TRTNER AT L X MTMATO T
|rTiaayo _
SHUSHUFTND | s [Ssnanen TSP 1
NUEVA LOGA | LAGO ACIOO INUEVA LOJA T
1. DORADO DF | GESEY CASCALES Fn TIORADO L CASCALES 7]
SocovEs . [FZARD UNHAGUT 7]
SUCUMBIOS SUCUMEI0S LA BONITA v
TUNGURAHUA ANVHATO ANEATO v
TUNGURAHUA | TR | v
TUNGURAHUA ICEVALLOS ICEVALLOS v
NIOCHA [riGURARUA v
FATATE TORCRANTA ATATE ™
G289 TUNGURARUA ™
(LA TR AR A ) g ™
a9 TRORARUA  foEes R ™
TRALFD TANARUA  [TRARD bw) ™
78 DF MAYO [ZANORA CHINCHIPE. | ¥ ACUAMS I3 DE MAYO (%4 JOSF DF [
¥ ACUAMY
% PANLIUT ARE VA CHINCAITE JFL PANGRT ALY T
CPOAY 21 ANENA CHINUHITTE, [RANGARITIA KTUAY 20 T
YARTIATA ANENA CHINCRITE, [TARTIATA ANTIATA ']
TANI A, ANENA CHINCHITE, [TAMURA AR RA T
ZMEA [ZAMDORA CHINGHIFE, [CHINGHEBT FEYETY T
(Continva)
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TABLA 2. Continuacion
CILDAD TROVINGIA CANTON TARROQUIA TONA
Y [ZAMORA CHINCHIPE JCENTINELA DEL. B ]
|l JCONDOR ___ |
L PIEDRERO Ty —— (7]
TAS GOLONDRINAS T — m |
NUANGIA DE CURA T v — m |

5.3.3.1 Los vaiores de N, V, y
siguientes expresiones:

Va=I(RYIMWVy (1)
N =Z(hyI(Wn) @)
S.~IMYIMS) )

S, son valores promedio del sitio y seran determinados segin Ias

En donde:

n, = Espesor oel estrato |,
Ve= Velocidad de 13s Ondas o corte en el estrato |,
S,= Resistencia al core no drenada promedio del estrato 1.

5.3.4 Perti tipo S¢& Condiciones espaciales 02 evaluacion 0l sueio. En este grupo se Incluyen los
siguientes Upos:

3) Suelos con alto potencial de licuefaccion, colapsibles y sensitivos.
D) Turbas, 10008 y SU2I0S Organicos.
c)Rmeamaneomm
QMym&mﬂmﬂP>7S)

) Arcillas suaves y medio Juras con espesor mayor a 30 m.

§3.4.1 Los perfiles de este grupo Incluyen 108 sueics aitamente compresidies y donde las

condciones geologicas y/o topograficas sean especiaimente cesfavorabies, que requieran estudios
geotecnicos No NINAMoS Para determinar sus Caracternsticas mecanicas.

$3.42 El tpo de suelo exisiente en e sitio de construccion o2 13 estructura, y por ende, el
coeficients e sueio S, se estableceran e acuerso con 10 espacificado en |a tabla 3. B coeficiente S
se establecera anallzanco e perfll que mejor se ajuste a las caracteristicas locaes. En los sitios
donde ias propiedades del suelo sean POCO CONOCIas, S8 podran utilzar los valores del perfil de
suelo tpo S3. Adicionamente sé encuentra tabulado & coeficiente Cm, relacionado con 13 definicion
del espectro o2l sismo 02 diseflo establecioo mas adelante en esle COOIQO, y que depende del peril
de suelo 3 utmizar,

TABLA 3. Coeficients de susio S y Cosficiente Cm

Perfil tipo Descripcion S cm
51 ROCa 0 sUeio rme 1.0 2.5
s2 Suelcs Intermedos 1.2 30
S3 Susios Hiandos v estrato profunco 1,5 238
S4 Congiciones especlaies de suelo 20 25

(") = Este vaior Sede omarse COMe MRITO, y RO SubSthuye £ esACs de detaie NecesIrios DOr COoNSTUr scire este 1poO de
o=

(Continva)
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5.4 Tipo de uso, destino & Importancia de la estructura. Coeficlents L

$.4.1 La estructura 3 construirse se Clasificara en una de 1as categorias que se establecen en 13 1adbla
4, y s2 adoptara i comespondiente factor de importancia L

TABLA 4. Tipo de uso, destino & Importancia de la estructura

| Categoria Tipo de uso, destino & Importancia Factor I
EdNicaciones | Hospitales, clinicas, Centros 0 salud 0 de emergencia sanitaria.
esenciales y/o |Instalaciones militares, de poiicla, bomberos, defensa Civil
Garajes 0 estacionamientos para vehiculos y aviones que
atlencen emergencias. Torres 02 control aéreo. Estructuras de 15
centros de telecomunicacionss U Oiros centros de atencion de
emergencias. ESructluras que albergan equipos de generacion y
@SiDuUCion elecinca. Tanques U Otras estructuras utiizadas para
Oeposito de agua U Olras substancias anti-Incendio . Estructuras

que albergan O2positos tOXICoS, expiosivos, quimicos u otras
suDstancias peligrosas.

Estructuras oe | Museos, iglesias, escuelas y centros de educacion 0 0eportivos
ocupacion Que albergan mas e tresclentas personas. Todas 1as estructuras 13

especial Que aldergan mas de cinco mil personas. EAINCIos pudIicos que
Otras

%

requieren operar continuaments
Todas las estructuras de edificacion y otras que no clasifican 1.0
estructuras gentro de 1as cateqorias anteriores

5.5 Estructuras regulares @ Irregulares

$.5.1 Estructuras reguiares en planta: Una esiructura se considgera como reguiar en planta, cuando no
presenta ninguna de 13s condiciones de Irreguiaridad en planta descntas en & numeral 5.2.2.

$.5.2 Estructuras reguares en eievacion: Una estructura se considera como regular en elevacion,
cuando no presanta ninguna de 13s condiciones de Irreguiaridad en elevacion descritas en el numeral
623.

5.6 Seleccion del procedimiento de caiculo de fuerzas laterales

§.6.1 En general, una esiruciura puede ser CACUIACa mediante procedmientos de caiculo de fuerzas

Iateraies e51aticos o dinamicos. £1 procedimiento escogido dependera de 1a CoNMQUIACon estructural,
tanto en planta como en elevacion.

$.6.2 Para el caicuo de esiructuras regulares tanto en pianta como en elevacion es suficiente la
aplicacion ce procedimienios estaticos de determinacion de fuerzas laterales. Para & caso de
estructuras Imegulares se utliizara el procedimiento de caicuio dinamico. También pueden utiizarse
procedimientos alternativos de Calculo sismico que tengan un 3decuado fundamento basado en los
prinCipios estabiecidos por 13 Ginamica de estructuras, Bevados 3 Cabo por un profesional

£5pecializado. Sin embargo Para 100as 1as esTUCILras |a aplicacion del MEtodo estalico, Propuesto
por éste COTIQO, 52 CONSICErara como requisito minimo.

6. DETERMINACION DE LAS FUERZAS LATERALES DE DISERO MINIMAS Y EFECTOS
RELACIONADOS
6.1 Generalldades: Las estructuras oeben disefiarse para resistir fuerzas sismicas provenientes de

cuaiquier direccion horizontal. Debe asumirse que 13s fuerzas sismicas de diseflo actdan de manera
no concurrente en 13 direccion de c3da eje principal de 13 estruciura.

(Continga)
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£.1.1 La carga sismica reachva W para fines de esle codigo, representa |a canga reactiva por sismao,
lqual 3 |a carga muera total de 13 estruciura. En el caso o2 estnuciras de bpdegas o de almacenale,
W s2 calcula como |3 carga muerta mas un 25% de la carga viva de piso.

£.1.2 El modelo matematico de la estuchra Inclulra todos los elementos que conforman el slstema
esinuchural resisiente, asi como su disiibucion espacial de masas y ngldeces en |3 estnuciura.

6121 Para & caso de esiructuras de hormigén amado, en & calculo de la ngldez se dederan
utilizar los valorss de las Inercias agrietadas Ior de los elemenios estruciurales, de la slguwsntes
manera: 0,5 Ig para vigas (considerando 13 contribucion de 135 losas, cuando fuera aplicable) y 0,3 Ig
para columnas, slendo Ig el valor de 13 Inercia no agristada de 13 sscclon fransversal del elemento
conslderado. Para el caso g2 murss estruciwales, los valorss de Inercla agrietada tomaran 2l valar
de 0,6 Ig y s& apilcaran unicamenie en los 9os primeros plsos de 13 edifizacion [para estructuras sin
subsweios) o en los dos primencs plsos ¥ en & primer subsuelo (para estrucieas con subsusios).
Para el resto de plsos 13 (nenzla agrietada del mumo estnuciwal pusde considerarss lqual a 13 Insrcla
no agretada.

£.1.2.2 Para &l caso de estructuras de mamposteria, & valor de 13 Inendia agristada a willlzar para los
Mo sera ge 0,5 In.

&2 Procedimlento de calculo da fusrzas eataticas.

621 Coranie Basal de Disefior El cortanie basal tolal de diseflo W, gue s=rd apllcado a wna
esinichura en una drecchan dada, se deteminara medianie las expresiones:

I o
RO ,0,

Vo

{4

L15%"
T

=]
£n donde:

G = Nooebe exceder g2l valor ge Cm estanlecido &n 13 13013 3, no debe s&7 menor @
0.5 y puede uillzarse para cualquier estructura,

5 = Suwaory el de su exponents 2 obilensn de 13 1a0la 3,

i = Facior de reduccion de respuesia estnuciural,

@p, D Factores de configuracian estructural en planta y en elevacian.

£.2.2 Coefficendte de conffguacion estrucuwal en plants de .

£.2.2.1 El coeNdente @, 52 esbmara a partir gel anallsls de las caracieristicas de regulandad e
imeguianidad ge |as plantas en 13 estructura, descritas en 1a tabda 5 y en la Figwa 2. Se utillzara |a
Sxpresian:

¢'r- - ¢'rp, ® ¢'m I:Eil
En donde:

2pa = El minimo valor & de cada plso | de la estruchora, obtenldo de |a tabla 5, para

cuando s2 encuentran presentes 13s megulandages fipo 1, 2 yio 3 (@ en cada plso

& calcula como & minimo valor exprésado por |a tabla para las tres Imeguiaridades),
Fpe= 52 eslablece de manera analoga, para cuando se encuentran pressntes las

Imequiaridades tipo 4 yio 5 en |3 estrechura.

§.2.22 Cuandp una estructura no contempla ninguno de los tpos 2 Imeguiaridades descilias en la
tabla 5, en ninguna de sus plsos, & tomara el valor de 1.

{Continga)
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£.2.3 Coeficiente de configuracion estructural en elevacion @,

€.2.3.1 El coeficiente ©¢ se estimara 3 partr del analisis de 13s caracteristicas Oe reguiardad
reguiandad en elevacion de [a estructura, descritas en 1a tabla € y en la Figura 3.

expresion:
= Ou O O (7)
£n donde:

S = Eiminimo vaior © de Cada piso | ge 13 estructura, odtenido oe I3 1adia 6; para
CUaNT0 se encuentran presentes 1as irregulandaces tipo 1 y/0 S (O en cada piso
§e caicula como el minimo valor expresado por I3 tadia para 13s ¢os ireguiandades),

Q= Se estavlece de manera analoga. para cuando se encuentran presentes 1as
Irreguiaridades tipo 2 y/o 3 en Ia estructura,

Qwc= Se estdlece para cuando se encuentre presente Ia irreguiaridad ipo 4 en 1a
estructura.

$.2.3.2 Cuando una estructura no contempia ninguno de 106 BPOS de IMeguiancaces descrios en la
1adia 6, en ninguno de sus niveles, O, tomara & valor o2 1.

€.2.3.3 Adicionaimente, se debe tomar en cuenta que, CLUANJO |3 derva maxima de cualquier piso es
menor de 1,3 veces 13 derlva del piso Inmediato superor, puede considerarse que no existen
irreguiandaces de 105 Upos 1,2, 0 3.

€.2.4 Periodo ge vibracion T. El valor de T serd determinado a partir de uno de 10s metodos descritos
3 continuacion:

6.2.4.1 Metodo 1. Para estruciuras 02 edificacion, el valor g2 T puede determinarse dé manera
Jproximada megiante 1a expresion:

T=Cifha ™ ®
£n donde:

N, = Allura maxima de 1a eENCacon de n pisos, Medida desde Ia base de 13 estructura
C, = 0,09 para porticos de acero

Ci = 0,08 para porticos espaciales de hormigon armaco

Cy = 0,06 para porticos espaciales de hormigon armagdo con MUros estructuralés o con
dI3goNn3les y Para oiras estruciuras

§.2.42 Merodo 2 El periodo fundamental T puede ser calculado utiizando 1as propiedades

estructurales y 13s caracteristicas de deformacion o2 los elementos resistentes, en un analisis
aproplado y agecuadamente susientado. Este requisito puede ser cumplido mediante 13 utilizacion de

1a siguiente expresion:

L .
re2d S vt iaS ) (9)
=1 1

En donde:
f, = Representa cualquier aIStriducion 3proximada de 13s fuerzas |aterales, de acuerdo con
los principlos descritos mas adgelante, 0 cualquiera otra distribucion racional.
& = Defexion eastica oel piso |, calculada wtilizando 1as fuerzas laterales 1.
6243 El valor ge T calculaco segun & metodo 2. no dede ser mayor en un 30% al vaior oe T
calculago con & Metodo 1.

(Contnva)
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TABLA S. Coeficlentss de configuracion en planta.

Descripcion de las Irregularidades en planta

Dy |

Irreguianidad torsional

Existe Imeguianaad por torsion, cuando 1a maxima derva de piso
0 un extremo de 13 estructura CaicUada Inciuyendo 13 torsion
accigental y medioa perpendicularmente a un gje determinado, es
mayor que 1.2 veces 1a derva promedio o8 10§ extremos de 1a
ESIUCIFa CON respecto al mismo eje oe referencla. La torsion
accioental se define en el numeral 5.4.2 del prasente codigo.

09

Enwrantes SXCeSIVOS en 135 esquInas

presenta entrantes excesivos en sus esquinas. Un entrante en una
esquina se consigera excesivo cuando 1as proyecciones de 13
esiructura, 3 ambos 1ados del entrante, son mayores que el 15%
oe 13 dmension 02 13 planta de 13 estructura en 13 direccion cel
entrante.

Disconunuidad en ol SIsTema de Piso

La configuracion de 13 estructura se considera meguiar cuando el
sistema de piso Uiene discontinuidades apreciadles o vanaclones
significativas en su rgidez, Incluyendo 1as Causadas por
abenuwras, entrantes 0 NUECCS, CON areas mayores al S0% del area
total gel piso 0 con camdios en 13 rgidez en & plano del sistema
gée piso de mas del S0% entre niveles CONSECcUtivos.

Desplazamiento del plano de accion de elementos vericales

giscontinuidades en los ejes verticales, 1tales como
cgesplazamientos del plano de accion de eiementos verticales del
sistema resistente.

EJes esIructurales no paralelos
La estructura se considera Imequiar cuando los ejes estructurales

Cuando 1a relacion de aspecto en planta de 13 edincacion
mayor que 4:1 0 CUaNdo e sistema de piso No s2a rigido
propio plano se dede revisar 1a condicion de piso Nexibie
mogelo estructural.

(Continoa)
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TABLA 6. Coseficientes de configuracion en elevacion
Tipo Descripcion de las irregularidades en elevacion Porticos Sistemas
espaciales duales o
y porticos con
con vigas dlagonales
banda OE,
OE,

Piso bIando (Irrequlandad en rigidez)

La estructura se considera Irreguiar cuando la rigicez lateral de
un piso es menor que el 70% o2 1a rigidez Iateral del piso
superior 0 menor que &l 30 % del promedio de 1a rigidez lateral
0e 106 tres pisos SUPEnores.

0.3

1.0

Irmeguiaridad en 1a GISTTIDUCION 08 Ias Masas

La estructura se considera Irreguiar cuando la masa Oe
cualquier piso &6 Mayor que 1.5 Veces 1a masa de uno de 10§
pisos adyacentes, con excepaion del piso de cudlena que sea
mas Iviano que & piso Inferior.

0.3

1.0

Irreguiandad geomeica

La estructura se CONSICera Imeguiar cuando 1a aimension en
planta oel sistema resistente en Cualquier piSO 86 Mayor que
1.3 veces 1a misma dimension en un piso adyacente,

ex el de 108 altlios de un s0l0 :

1.0

Desalineamienio de ejes verticales

La estructura se considera Imegular cuando existen
desplazamientos en & alineamiento de elementos verticaes
dei sistema resistente, dentro del mismo piand en & que se
encuentran, y eslos desplazamientos son mayores que 1a
dimension horizontal del elemento. Se exceptita 1
aplicadbilicad de este requisito cuando 0§ elementos
desplazados solo sostienen 1a cublerta o2 1a edficacion sin
oiras cargas adicionales de tanques 0 equipos.

Piso debil-Disconiinuidad en a resistencia

La estructura s& considera Irreguiar cuando 1a resistencia oel
piso es menor que el 70% de la resistencia oel piso
Inmedatamente superor, (entendiendose por resistencla del
piso 1a suma de |as resistencias de 1000s 10§ elementos que
comparten el cortante del piso para la direccion considerada).

0.8

1.0

Columnas coras
Se gede evitar 13 presencia 02 columnas coras, tanto en el
disefio cOMO en 13 cCoNSiruccion de 135 estructuras.

€.2.5 Factor ge reduccion de resistencla sismka R.

6251 EIYWRJMU\GCWOWMWWJWW“
edificacion, en cuaiquiera de las drecciones de caiculo adoptadas, se escogera de 1a tabia 7,
tomandose el menor de los valores para 10s C3s0s en |08 cuales & sistema resistente estructural
resute en una comMbINacion de vanos sistemas como 0§ 0escritos en 1a tabia. Para otro tipo de
estructuras diferentes a 1as de edficacion, se debera cumplir con 108 requisitos estadlecioos en 1a
seccion 7 de este 0odigo. El valor de R podra aplicarse en ef caiculo del cortante basal, siempre y

Cuando 13 estructura sea

acorges con 1a Mosofla de aisefo oel presante cOIgO.

cumpiiendo con 10dos l0s requisitos de aisefio slsmo-resistente

(Continda)
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TABLA 7. Coeficlentss de reduccion de respuesta estructural R

Sistema estructural R
Sistemas de portlicos espaciales sismo-resistentes, g2 hormigon a¥Frmado con
vigas descoigacas 0 de acero laminado en callente, con mMuros estructurales de 12
hoMIigon amMmado( sisiemas duales).
Sistemas Oe pOrlicos espaciaies sismo-resistentes, 02 NOMIQON ¥FMado con 10
| vigas 026c0ig3das o 0 acero laminaco en callente.
Sistemas de porlicos espaciales sismo-resistentes, 02 hormigon a¥rmado con
vigas banda y muros estructurales ge hormigon armado (sistemas duales) 10
Sistemas de porticos espaciales sismo-resistentes, 02 hormigon armado con 10
v es5 =

Slstemas 0e pOrticos espaciales sismo-resistentes o2 NOrMIgON anmado con vigas B
panda y dlagonales rigiaizadoras. *
Sistemas 0e pOrticos espaciales sismo-resistentes 0e NOrMIGON armado con vigas 8
danda.

Estructuras de acero con elementos arMmacos de placas 0 con elementos de
3CLro cONfOrMados en frio. Estructuras de aluminio.

[Estructuras oe madera
Estructura g mamposteria reforzada o confinada

winl~ -

EStructuras con muros portantes de Yera reforzada o confinada

* Cuando Ze UiIon 3agonaies, e debe verficy Que 02 slemento en 1en2idn Cooan antes Que oS slementos en compresidn.

6.3 Distribucion vertical de fuerzas laterales.

6.3.1 En ausencia de un procadimiento mas rguroso, basado en 1os prncipios de 13 dinamica, las
fuerzas laterales totales de caiculo deben ser distridudas en |a aitura oe 13 estructura, utliizando 1as

siguientes expresiones:

VeF+Y f, (10)

-l
Fr=007TV (11)
En donde:

Fi= Lafuerza concentrada que se apiicara en ia parte mas alta de la estructura,
constituyéndose una fuerza adicional a 1a fuerza en el GItimo piso.

n = NOmMero de pisos Ge 1a estructura

T = Elperiodo utiiizado para el caiculo del cortante basal total V.

€.3.1.1 Sin embargo, Ft no necesita excader e valor de 0,25 V, y puede considerarse nuio cuando T
es menor o igual 3 0,7 s. La parte restante del cortante basal debe ser distribuldo sodre |a aitura de 1a
estructura, inciuyendo e nivel n, ge acuerdo con Ia expresion:

-(r-Fthh'

v F-l'lhl

del

F, (12)

En dongde:
F .= Lafuerza en el nivel x de |a estructura que debe aplicarse sobre 1003 &l area del edificio

en ese nivel, de acuerdo 3 su distribucion de Masa en cada nivel.

W, = Es el peso asignaco 3 cada nivel de 13 estructura, siendo una fraccion de 1a carga
reaciiva w.

(Continoa)
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€312 mmymmmmmmnmmmo
resutado del efecto 02 1as fuerzas F, y F,, aplicadas en 106 niveles aproplados de 1a estructura sobre
SU Dase.

6.4 Distribucion horizontal del cortants.

€.4.1 EIcortante de piso V, en cuadquier piso X, e 1a suma oe 1as fuerzas F, y F, sobre ese piso. V,
debe Osiribuirse entre los diferentes elementos del sistema resistente 3 cargas laterales en

proporcion a sus rigidecas, Considerando |a rigicez del piso.

€.4.2 La masa de ¢ada nivel dede considerarse ComOo CoNCenirada en el centro de masas del piso,
pero desplazada una distancia igual al S por ciento de 13 maxima aimension del edificio en ese piso,
perpendicular 3 1a direccion de Jplicacion de 1as fuerzas laterales bajo consideracion, para tomar en
cuenta ios posibies efectos de torsion accidental. £l efecto de este desplazamiento debe Incluirse en
13 distribucion del corante de piso y en los momentos torsionales.

6.4.3 En el caso de que 13 estructura presente un sistema de pisos fiexibies, 1a distribucion del
cortante de piso hacia los elementos o2l sislema resistente se realizara tomando en cuenta aquella
condcion.

6.5 Momentos torsionales horizontales.

6.5.1 EI momento torsional de disefio en un piso determinado dede calcularse como el momento
resutante de 1as excentricidades entre 1as cargas laterales oe diseflo en 106 pisos superiores al piso
consiceraco y 106 elementos resistentes 3 cargas laterales en &f piso, mas 1a torsion accigental
(3asumiendo e! centro de Masas 0esplazado, COMO 2 describe en &l numeral §.4.2).

6.5.2 Cuando existe imegulandad torsional, como se Oefinid en el numeral comespondiente a
irreguiandad en planta, 106 efectos deben ser considerados Incrementando 13 torsidon accidental en
€ada nivel mediante un factor g2 amplificacion Ax, Calculado con 13 expresion:

o
] o

En donde:

§ sum = Promedo de los desplazamientos de 108 puntos extremos de 1a estructura en i nivel
X.
O wae = Vaior de! desplazamiento maximo en &l nivel x.

6.5.2.1 Elvalor de Ax no necasita ser mayor que 3.0.
6.6 Voilcamiento

6.6.1 Toda estructura dede ser diseflaca para resistr 10s efectos de volcamiento Caus3dos por 1as
fuerzas sismicas espacificadas en este codigo. En cualquier nivel, 1os momentos de voicamiento a
ser resisticos deben geterminarse utllizando 1as fuerzas sismicas (F, y F ). 13s cuales acttan en los
niveles sobre el piso considerado. En cuaiquier nivel, ios cambios Incrementales de 10s momentos de
voicamiento de disefio deben ser disrDUcos hacla los diferentes elementos resistentes. Los e%ectos
de volcamiento en cada elemento deden trasmitirse hadia 1a cimentacion.

(Continga)




ANEXO 4

CARGAS EXCENTRICAS EN GRUPOS DE
SOLDADURA



ECCENTRIC LOADS ON WELD GROUPS
TABLE XIX Coefficients C

al P
Required Minimum C = X
" . P
l D = x|‘
P
" » i P
CcC,0

Ly’l P = Aliowable eccentric load in kips
{ = Length of each weld in in. 4
D = Number of sixteenths of an in.
in fillet weld size
C = Coefficients tabulated below ! P
C, = Coefficient for electrode used = 1
(see Table on p. 4-72). P «m
« 1.0 for E70XX electrodes. SPECIAL CASE*
P = CC,D! (Load not in plane of weld group)
Use C-values given in column headed k = 0
. k
0 |o1]o02]/03]04|/05|/06|07[08]09]10]12]14]16] 18] 20
glm 167 |1.68 [168 [1.68 |1.69 |1.69 |1.89 169 [1.70 {170 [1.70 171 [171 [170 [amn
184 [1.65 |1.65 |1.65 |1.66 [1.66 |1.66 [1.68 |1.67 167 |1.67 [1.67 |1.68 |1.68 |1.60 |1.69
10[1.61 |1.61 |1.62 |162 [1.62 |1.63 |1.63 |1.63 [1.63 [1.64 164 |1.65 |165 [1.66 [1.66 |1.67
A8|1.51 |1.51 |1.52 |152 |153 |1.53 |1.54 |1.54 [155 [156 |1.56 |1.57 |158 [1.50 [1.60 |1.61
139 (1,39 [1.40 |1.41 [1.42 [1.43 [1.44 [1.45 |1.46 147 |1.48 {150 [152 |1.53 [1.54 |1.56
i}lm 1.27 [1.28 [1.30 131 [1.33 |1.35 |1.38 |1.38 [1.39 [1.41 [1.43 |1.45 |1.47 [1.49 |150
114 (115 [1.17 |1.19 |1.21 [1.24 [1.26 [1.28 |1.90 [132 |1.33 [1.36 {139 |1.41 [1.43 |1.45
40| 939| 951| 978}1.01 |1.04 |1.07 |1.10 |1.13 [1.16 [1.18 |1.20 [1.24 |128 [1.31 [1.38 [1.38
865| 903| 941| 976/1.01 [1.04 |107 [1.09 [1.14 |1.18 [121 |1.25 [127
734 795| 834| 872| 07| 940 970| .988/1.05 |1.09 [1.13 [1.47 [120
847 08| .748| .787| 823| 857 888| 918| .971]1.02 [1.06 [1.10 [1.13
579| 698| 676| .714| 751| .788| 18| 848| 903| 952| .995/1.03 |1.07
524 576| 815| 654| 690| .725| 757 .788| .844| .8e3| 38| 978|102
«78| 527| 565| 602| 638 672| .704| 735| .791| 42| s87| 928| 965
406| 448| 484| 519 .sssl s88| 617| 647| .702| 752| 798| 840 78|
352 zool 423| 4ss| 488| s19| s48| s77| 631| 80| .725| .768| 805
11| 344] 37| 405| .435| 465 493| 520| 572| 619 64| 704 .ml
278| 308| 308| 965| 393 421| 448| .474| 523| se9| 612| 652| 689
251| 279] 2308 th 58| 384 410| 434| 81| 528 s67| .606| 642
m.wmlmmvmmm 446| .488| 528| 568 .602]
211| 23¢| 26| 280| 308| 327| 3%0| 372| 415| .4s6| 49s| 531/ .
195| 218 237| 289| 282 304| 328| 347| 388 428| 465 500 54
81| 201| 21| 242| 263] 284 305| 325| 35| .402| 438] 472
16| .188| 207| 226 266| 286| 306 344| .380| 415| 44| .

*Valid only when the connection material between the welds is solid and does not bend in the
plane of the welds.
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ECCENTRIC LOADS ON WELD GROUPS
TABLE XXIll Coefficients C

P = Allowable eccentric load in kips
{ = Length of weld parallel to load P, in,
D = Number of sixteenths of an in.

C, = Coefficient for electrode used
(see Table on p. 4-72)
= 1.0 for E70XX electrodes
x = Distance from vertical weld to

al
? 4 center of gravity of weld group
i - P = CC,Dt
i
P
Required Minimum C = m
xz——._'l
K > n
b cCl
: SRR T TR 2
cC,D
a k
0 {o01|o2|/03|o4]o05]|c6]|o07|08]|o9|10|12]|14]16]18]20
06| 835883105 |1.22 |1.40 |1.58 |1.76 [1.94 [2.12 |230 [248 |284 [321 [358 |395 |432
08820 .895(1.06 [1.23 [1.41 |1.58 [1.76 |1.94 |2.12 [2.30 248 |285 |321 (358 |394 |431
10).804 | .902(1.07 [1.24 [1.41 |1.59 [1.76 |1.94 |2.12 |230 [248 |283 |320 |356 [392 |4.28
15| 7531 .895(1.06 [1.22 |1.39 |1.56 |1.73 |1.90 |2.07 |224 [2.42 [278 |311 |348 |381 |4.16
20| 693 .865(1.02 [1.18 [1.34 |1.50 |1.67 [183 [1.99 |2.16 [232 |265 |299 (332 |366 |4.00
25| 630 823 972{1.12 [1.28 |1.43 [1.59 |1.74 [1.90 |2.06 |221 |253 |285 [3.18 [351 (384
30| .570|.750| 917 121 [1.35 |150 {165 [1.80 |1.95 |210 |2.41 |272 |3.04 [336 |368
40| 469 627 ﬁ 1.07 |1.20 [1.33 |1.47 |1.61 |1.74 [1.89 |2.17 |247 |2.77 |308 1339
50! 393|.529| 666 819 937[1.06 |1.18 [1.30 [1.43 |1.56 |1.69 [1.96 |22¢ |263 [283 [313
801.336| 453 574| 721) 829| 939[1.05 [1.17 |1.28 [1.40 [153 |1.78 |205 [232 [261 [290
70| .293| .395| 502 ml 239| 042[1.05 |1.16 {127 [139 163 |188 |214 [241 |260
80| .259| 349| .444 664] .756| 852| 950|1.05 |1.16 |127 |1.49 [1.73 [1.98 |224 |251
00| 232| 312 02| 687| .775| 867| 962(1.06 [1.16 |1.38 [1.60 {184 |2.09 |236
1.00| 209| 282| . 550| 629| .711| .796| 885| 978|107 |1.28 [1.49 [1.72 |1.96 [2.21
1.20| .176| 236/ . 445| 536| 608| 683 .762| 844| 920[1.11 [1.31 [152 [1.74 197
1.40|.151| 203/ . 384| 4e6| s30| 597| 867| .741| 818| 985(1.17 |1.36 |1.58 |1.78
1.60|.132|.178] . 338 412| .469| 529 .ml 860| 731| 883|105 [1.22 [1.41 |1.61
180/ .118].158] . 01| 369| 420| .475| 533| 595| 660| .799] 951/1.11 [1.29 |1.47
200 .108] .142| .1 272| 234| 381| .431| .484| 541 601] .730| 870[1.02 |1.18 [1.35
220|.097].128| .1 247| 05| 348| .394| 444| 496| s552| 671| 802| 942/1.09 [1.25
240|089 .119| .152| .188| 227| 280| .320| .363 .aool 48| 510 621| 743| 874[1.01 |1.16
260).082|.110| .140| .174] 210| 250| .297| 337] 380| 425 474| 578| 692 815 946|1.00
280 .078|.102} .1 105 242| 277| 314 354| 397| 442| 540| 647| .763| 886/1.02
300(.071)|.095| .122| .151| .182| 226| .250| 204| 332| 372| 415| 507| 608| 717| 834| 958
x | 0 |008| o28| 056 .ce8| .125[ .163] 204] 26| 280| 3%a| 423] 515 .e00| 704] 800]
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ECCENTRIC LOADS ON WELD GROUPS
TABLE XXV Coefficients C

P = Allowabde eccentric koed in kips
I = Length of weld parafel to load F, in.
0 = Number of sixteenths of an In.
in fillat wald slze
' = Cosfiicients tabulated below

2 -
I £ C, = Coaflicient for slecirode used
* (==& Table on p. 4-72)
i = 1.0 for EVOXK elecirodes
i xi = Diatence from vertical weld o
| P centar of gravity of weld group
+ L W= Distance from vertical wald 1o
[ G canler of gravity of weld group
| F= o0
- P
LM wired Minimum C = ——
= Req oo
F‘
b= coyl
(=P
T oo,b
a K ==
GO 01 02|03 |04 |05 |06 |07 |06 (08| 10([12 (1416148 | 20
06| 835( B0M | BE2| SE5(1.05 |1.94 [1.22 [1.31 (140 (148 157 [1.75 |183 |21 |239 247
OB 8200 B14| B2 o74108 (114 (123 |1.32 140 143 {158 1,74 (132 |210 (220 247
AD|804) B18) 805 O7E1.08 |1.04 [1.23 |1.31 180 |148 157 173 A 200 (228 |47
A5| . 7E3| BI10) BE2| SAT .03 111 1A% (18T 1134 (142 ||1_51 167 1184 (200 (224 IE.d-E
20| .893| 780 944 515 BE5 106 143 [1.20 1.27 |1.35 |1.42 1.58 (174 |1.81 (2238 246
25| 630|714 TOS| BE2| GP6| 990)1.06 [1.12 (119 |1.28 [134 149 184 |1.B0 (157 |24
0| 570 648 724) TOB| BS4| 023 8840005 |10 118 125 133 (155 1.0 (187 204
A0 | 459|538 602 G5 F29| 79T 851 B0B) 96T)1.03 [1.08 (1.23 (138 |[1.53 |[168 185
i :393!.452 507 B&2| B1B| EPE| .740| 791) 845 04 9RO(1.09 (9123 [1.38 (153 [168
L] BEE!.EE-? 435 483| 532| 594 B40( A7) 47| BOM) 453 884|101 [1.25 (140 [1.55
TO[.2930 337 | 373 421 485 512 563| &20| 667 18| TT1| 887|101 (115 |129 1143
80| 258, 207 | J373| 413| 455 501 558 602| B48) 604| BDA| S26)1.05 |19 133
90| .232 | .268| 300 334 70| 409| 452 498( S547| 59| 638 41| 853| 975|110 124
10002008 240 271} 303 335( 37| 40| 453| 501( 542| 586 683 790 S0&6(1.03 [1.16
120} 476 ) 201 | 227 .254| 282 13| 47| 384) 428 44| 504 504 GOEB| 7R3 S051.02
1400151 .173) 186 218 243| 270) 300| 333) AT3| 406 A4 S20) 607 70| BOG| 15
1.60) 132|152 T2 192 213] 237| 264| 294 330| 360] 362 464| 543( E30( 725 825
1.80| 018 435 A8 A7 90| .2i2| .236| .283) 29§ 324 383| 41B] 481 57| BEE .TH
200(.906] 122 A5 154 472) 91| 213 J238) 268 204 321 0| e47) 521 E02 684
220( 087 111 25 40 156 7] 184 T 242 2650 294) 348 411] 480| 554 B35|
240| cas| 01| 115 28| 43| eb| 7| 00| 223 | 271 a2e| 30| 444] 513 589
2601 082 084 106 118 132] 148| 165| .185| 207| 230 251( 298| 353 413| 47H| 548
280|076 .0av) 08af 90 923 A7 A54) AT2) 52| E4) 234 ZTH| 330| 286 447 513
300|071 | 081 082 03 15 188 144) 161 80| 200 210 63| S09| 362 4320 482
T O | 00d4| 016 034 .I}E?I 083 M2| J144) ATT| 13| 250 32T 408 492 578 BS6
¥ [500) 454| 416) 64| 35T, 33| N2 294| 277 263 250) 22T 208| 192| 78| 166
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ANEXO 5

ESTUDIO DE ALTERNATIVAS:
TIPO DE MATERIAL PARA LA
ESTRUCTURA DE LA VIVIENDA



A.5 Toma de decision para el tipo de material de la estructura

A.5.1 Estructuracion del problema multicriterio

A.5.1.1 Definicion del problema multicriterio

A través de este andlisis, se definird el tipo material a utilizar para la estructura de la

vivienda.

A.5.1.2 Indicacion de alternativas analizando el tipo de material de la estructura

El aluminio se ha descartado como alternativa dentro de este analisis, debido a que no
existen perfiles estructurales que soporten las cargas a las que va a ser sometido la
estructura, existiendo elementos solo para estructuras tipo membrana y fachadas ligeras
que no es el caso de este proyecto y para soportar pesos relativamente pequefios

(maquinas, transportadores, entre otros).

a) Alternativa 1. Vigas y columnas de hormigdn armado.

Las vigas y columnas de este tipo de estructuras estan constituidas por el resultado de la
mezcla de uno o varios conglomerantes que entre los mas utilizados esta el cemento,
unidos a su vez con arena, grava (ripio), agua, aditivos si es el caso y barrillas o mallas
de hierro corrugado, que en conjunto y una vez fraguado y endurecido forman un
material muy resistente a la compresion, traccion y sobre todo brinda la posibilidad de

ejecutar estructuras Utiles dentro de la construccion de viviendas.

e Ventajas de la alternativa 1.
» Formado por elementos solidamente unidos entre si, sin divisiones y partes que
la convierten en estructuras de caracter monolitico y continuo.

» Es moldeable debido a que toma cualquier forma de acuerdo al molde utilizado.



» Seguridad contra incendios ya que es mal conductor del calor y por lo tanto el
fuego no afecta peligrosamente.

» La conservacion de la estructura no exige un gasto elevado.

» Se puede decir que el hormigdn armado es relativamente econdmico debido a sus
materiales utilizados.

» Buena resistencia mecénica, pudiendo dosificarse de acuerdo a la resistencia que
se necesite.

» Puesta en obra relativamente simple, llevado a cabo por operarios no muy

especializados.

e Desventajas de la alternativa 1.

» Tiempo largo de fraguado y endurecimiento de la mezcla.

» Utilizacion de materiales para encofrado cuyo costo puede ser importante dentro
del total de la obra.

» Excesivo peso y volumen, pesa entre 5y 9 veces mas que una de acero y ocupa

un mayor volumen, ademas en las zonas traccionadas, pasa a ser peso muerto, ya

que ese esfuerzo lo recibe el acero.

Retraccidn del hormigon con el consiguiente peligro de aparicion de fisuras.

Dependencia del clima para su ejecucion.

Prefabricacion limitada, sobre todo por las uniones.

Dificil control de calidad.

vV V V V V

Materiales no recuperables.

b) Alternativa 2. Vigas y columnas de acero (estructura metalica).

Las vigas y columnas de este tipo de estructuras estan constituidas netamente de acero
estructural y forma parte de un sistema de construccion que ha ganado terreno en
muchos paises, cuya utilizacion crece en funcion de la industrializacién que alcanza
dichas regiones. Ademas que estas estructuras poseen una gran capacidad resistente por

el empleo de acero.



Estos elementos cumplen con los mismos condicionantes que las estructuras de

hormigon, es decir, que deben estar calculadas para resistir cargas verticales y
horizontales.

Y

vV V VYV V

Y VvV

YV V VYV V V

Ventajas de la alternativa 2.

Secciones menores de los miembros resistentes, en consecuencia permite
optimizar espacio.

Tiempo de ejecucion relativamente rapido de la obra por su rapidez en el
montaje.

Son mas livianas es decir menos peso propio de la estructura.

Menor nimero de apoyos.

Mayor homogeneidad del material.

Aviso previo con grandes deformaciones (material ddctil) antes de ocasionarse
el fallo.

Propiedades mecénicas casi invariables con el tiempo a excepcion de las
deformaciones térmicas.

Relativa facilidad de modificacion de una estructura ya construida.

Se puede volver a utilizar el acero de una estructura derribada.

Facil control de calidad por simple observacion visual.

Desventajas de la alternativa 2.

Corrosion de los elementos que conforman la estructura.

Mayor costo de los materiales que conforman la estructura.
Incremento de puntos de falla por soldadura.

Genera mayor problema a nivel estructural en caso de incendios.

La conservacion de la estructura exige un gasto moderado.


http://www.construmatica.com/construpedia/Hormig%C3%B3n_%28c%C3%A1lculo%29

A.5.1.3 Determinacioén de criterios.

a) Criterio 1 (C1):
b) Criterio 2 (C2):
c) Criterio 3 (C3):
d) Criterio 4 (C4):
e) Criterio 5 (C5):
f) Criterio 6 (C6):
g) Criterio 7 (C7):

Costo.

Seguridad.

Estética.
Tiempo.

Control de calidad.

Mantenimiento.

Optimizacion de espacios.

A.5.2 Analisis del problema multicriterio

Se realiza mediante el proceso de analisis jerarquico AHP.

a) Jerarquizacion general del problema multicriterio

MATERIAL DE LA

ESTRUCTURA
Seguridad Costo Estética Tiempo Optimizacion Control de Mantenimiento
(C1) (€2 (C3) (C4) de espacios calidad (C7)
(C5) (C6)

Estructura de
hormigdén armado
(A1)

Estructura de
metalica
(A2)




b) Comparacién en pares de los criterios en analisis.

Matriz de comparacion de pares de criterios

CRITERIOS C1 C2 C3 C4 C5 C6 C7
C1 1 1 3 1 5 2 5
C2 1 1 3 1 5 2 5
C3 1/3 1/3 1 1/3 2 Yo 1/3
C4 1 1 3 1 5 2 3
C5 1/5 1/5 Yo 1/5 1 Yo 1
C6 Y Yo 2 Yo 2 1 2
C7 1/5 1/5 3 1/3 1 Yo 1

TOTAL 4,23 4,23 | 1550 | 437 | 21,00 | 850 | 17,33

c) Priorizacion local de los criterios en analisis.

Matriz de prioridades y vector de prioridades de los criterios

CRITERIOS | C1 | C2 | C3 | C4 | C5 | C6 | C7T |VPC
C1 0,24 10,24 10,19 | 0,23 | 0,24 | 0,24 | 0,29 | 0,24
C2 0,24 1 0,24 10,19 | 0,23 | 0,24 | 0,24 | 0,29 | 0,24
C3 0,08 | 0,08 | 0,06 | 0,08 | 0,10 | 0,06 | 0,02 | 0,07
C4 0,24 10,24 {019 | 023 | 0,24 | 0,24 | 0,17 | 0,22
C5 0,05 ( 0,05 | 0,03 | 0,05 | 0,05 | 0,06 | 0,06 | 0,05
C6 012|012 | 0,13 | 0,11 | 0,20 | 0,12 | 0,12 | 0,12
C7 0,05 | 005|019 | 0,08 | 0,05 | 0,06 | 0,06 | 0,08
TOTAL 1,00 { 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00

RC=10.03678 <0.10
Los criterios de seguridad (C1) y costo (C2) para el anélisis de alternativas del tipo de
material de la estructura son los preponderantes, seguidos por el tiempo (C4), control de

calidad (C6), mantenimiento (C7), estética (C3) y optimizacién de espacios (C5).



d) Priorizacion global para las alternativas.

Matriz de prioridades global

ALTERNATIVAS | VPA | VPA |VPA |VPA VPA|VPA|VPA
Cl | C2|C3|C4|C5|C6|Cv

Al 0,75/0,33|0,50|0,17 | 0,33 | 0,25 | 0,86

A2 0,25|0,67 (0,50 (0,83 |067|0,75|0,14

A la matriz de prioridades global se multiplica matricialmente por el vector de
prioridades de los criterios (VPC) calculado en el item 2.2.2.3. y da como resultado la

prioridad global respecto a la meta global o vector de prioridad global (VPG)

De acuerdo con los resultados obtenidos bajo la aplicacion del AHP, A2 (Vigas y

columnas de acero) es la mejor alternativa de construccion para la vivienda con una

prioridad del 56.4%.

VPG

Al

0,446

A2

0,564




ANEXO 6

CONEXIONES RiIGIDAS PRECALIFICADAS
(FEMA 350)



FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY FEMA-350 / June, 2000

Recommended Seismic
Design Criteria for New
Steel Moment-Frame
Buildings

000000
000000

Steel Moment-Frame Structures

e
e
w
°
Tt
<
N
<
=
=]
=
&
=
=2
=
—
—_
s
z
<
o
o
=
<
=
.=
Y
~
Q
o
E
S
-
20
<)
-~
=




Recommendad Seismic Design
FEMA-350 Cnteria for New Steel

Chapter 3. Coanecton Qualification Moment-Frame Buildings

and in the specific laboratory test reports referenced therein. Design procediures
are given in FEMA-351 for some of these connections for use in upgrading
existing buildings.

Prequalified connections are also recommended for use without firther
testing in structures having dual systems, as defined in FEMA-302, provided that
attachment of bracing to the connection does not inhibit or alter the yield
mechanism for the assembly.

3.4.1 Load Combinations and Resistance Factors

Design procedures for prequalified connection upgrades contained in Sections 3.5, 3.6 and
3.7 of this document are formatted on an expected strength basis, as opposed to either a Load and
Resistance Factor Design basis or Allowable Stress Design basis. Loading used in these design
formulations is generally calculated on the basis of the stresses induced in the assembly at
anticipated yielding of the beam-column connection assembly. Where these design procedures
requure that earthquake loading be applied simultaneously with dead and live loading. the
applicable load combmations of the 1997 AISC Seismic Provisions apply. Resistance factors
should not be applied except as specifically required by the individual design procedure.
3.5 Prequalified Welded Fully Restrained Connections

This section provides prequalification data and design procedures for altemative types of
welded. fully restrained. steel moment-frame connections, suitable for use in new construction.
Table 3-1 indicates the vanious types of prequalified fully restrained connections, and the
structural systems for which they are prequalified Additional prequalification data on these
connections are provided in the following sections.

Table 3-1 - Prequalified Welded Fully Restrained Connections

Connection Type Criteria Section Frame Type
Welded Unreinforced Flanges — Bolted Web (WUF-B) 351 OMF
Welded Unreinforced Flanges — Welded Web (WUF-W) 352 OMF, SMF
Free Flange (FF) 353 OMF, SMF
Reduced Beam Section (RBS) 354 OMF, SMF
Welded Flange Plate (WEP) 355 OMF, SMF

Commentary: FEMA-355D, State of the Art Report on Connection Performance,
provides extensive information on the testing and performance of these
connections, as well as others, that is not repeated in this document. The data
presented in FEMA-355D have been prepared in support of the development of
prequalification performance data, design procedures and limitations on design
parameters for these connections. The design recommendations contained in
FEMA-355D will not in all cases be identical to those contained herein. In some

3-26




Reconznended Seismic Desizn

FEMA-350 Criteria for New Steel
Chapter 3. Coanection Qualification Moment-Frame Buldings
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See Secton 3.5.5.1 for calculation of RBS dimensions. See FEMA-353, Recommended Specifications
and Qualnty Asswrance Guadelmes for Sweel Moment Frame Conztruction for Seismic Applications, for
fabnication details including curang methods and smoothness requirements.

See Fizure 3-8, and Note 1 to Figure 3-8, except that weld access hole may be as shown there, orasin

AISC LRFD Vol. 1, Fig C-J1.2, for rolled shapes or groove welded

Web Connection: Erection bolts: number, type, and size selected for erection loads.

2. Altemanve 1. CJP welded web. deQCQACaanIL Slnunbhngdnsqn!wm
distance berween the weld access boles plus 4. Shear tab thickness 15 as required for erection and
the tab serves as backing for CJP weld (3/8” mun thickness). Shear tab may be cut square, or
tapered as shown. Weld of shear tab to column flange is nunimum 3/16™ fillet on the side of the
beam web, and a fillet sized for erection loads (5/16™ muininmum) on the side away from the beam
web. No weld tabs are required at the ends of the CJP weld and no welding of the shear tab to the
beam web 15 required Weld: QC/'QA Category BM/L. Erection bolts are sized for erection loads.

b.  Altemative 2: Bolted shear tab. Shear tab and boits are sized for shear, calculated as in Section 3.2
and using the methods of AISC. The shear tab should be welded to the colunmn flange with a CJP
groove weld or fillet of 4 £y on both sides. Weld: QC/QA Category BL'T. Bolts shall be ASTM
A325 or A490, and shall be fully-tghtened

For connmuty plates and web doubler plates see Figure 3-6.

Figure 3-12 Reduced Beam Section (RBS) Connection

340
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ANEXO 7

RESULTADOS DE MIEMBROS CRITICOS
OBTENIDOS DEL PROGRAMA SAP 2000



SAP2000 Project
Job Number
Engineer
AISC-ASDES STEEL SECTION CHECK
Combo : DSTL2
Units : Kgf, m, C
Frame : 236 Design Sect: VIGA400
X Mid : 0,987 Design Type: Beam
Y Mid : 4,500 Frame Type : Moment Resisting Frame
Z Mid : 3,000 Sect Class : Compact
Length : 1,933 Major Axis : 0,000 degrees counterclockwise from local 3
Loc : 0,000 RLLF : 1,000
Area : 0,003 SMajor : 3,768E-04 rMajor : 0,159 AVMajor: 0,002
IMajor : 7,536E-05 SMinor : 2,883E-05 rMinor : 0,024 AVMinor: 0,001
IMinor 1,730E-086 ZMajor : 4,342E-04 E : 20389019158
Ixy : 0,000 ZMinor : 4,47SE-05 Fy : 25310506, 541
STRESS CHECK FORCES & MOMENTS
Location P M33 M22 vz V3 T
0,000 395,032 -6542,991 =-13,123 =4575, 486 -7,363 =-2,310E-04
M4 DEMAND/CAPACITY RATIO
| Governing Total P MMajor MMinor Ratio Status
| Equation Ratio Ratio Ratio Ratio Limit Check
{H2=-1) 0,993 = 0,009 + 0,960 + 0,024 1,000 oK
AXIAL FORCE DESIGN
P fa Fa Ft
Force Stress Allowable Allowable
Axial 395,032 132029,376 10764506,09 15186303,92
HMOMENT DESIGH
M fb Fb Fe Cm K L Ch
Moment Stress  Allowable Allowable Factor Factor Factor Factor
Major Moment -6542,991 17364710,06 18086303,00 78608717.9 1,000 1,000 3,000 B,140
Minor Moment =-13,123 455120,971 18982879,91 16241941,07 1,000 1,000 1,000
SHEAR DESIGN
v fv Fv Stress Status T
Force Stress Allowable Ratio Check Torsion
Major Shear 4575,486 2859678,714 6213135,078 0,480 OK 0,000
Minor Shear 7,363 6135,558 10124202, 62 0,001 OK 0,000

SAP2000 v10.0.1 - File:

marzo 18, 2010 12:10



SAP2000 Project
Job Number
Engineer
AISC-ASDBY STEEL SECTION CHECK
Combo : DSTL2
Units : Egf, m, C
Frame : 153 Design Sect: VIGA300
X Mid : 3,867 Design Type: Beam
Y Mid : 3,250 Frame Type : Moment Resisting Frame
Z Mid : 3,000 Sect Class : Compact
Length : 2,500 Major Axis : 0,000 degrees counterclockwise from local 3
Loc + 0,000 RLLF : 1,000
Area 0,002 SMajor : 2,260E-04 rMajor : 0,120 AVMajor: 0,001
IMajor : 3,390E-05 SMinor : 2,003E-05 rMinor : 0,021 AVMinor: 0,001
IMinor : 1,002E-06 ZMajor : 2,593E-04 E : 20389019158
Ixy 0,000 ZMinor : 3,115E-05 Fy : 25310506, 541
STRESS CHECK FORCES & MOMENTS
Location B M33 M22 V2 v3 T
0,000 3,377 2349, 606 0,858 =220, 060 0,343 =-0,026
Fid DEMAND/CAPACITY RATIO
Governing Total P MMajor MMinor Ratio Status
Equation Ratio Ratio Ratio Ratioc Limit Check
(BENDING) 0,772 - 0,000 + 0,770 + 0,002 1,000 OK
AXIAL FORCE DESIGH
P fa Fa Ft
Force Stress Allowable Allowable
Axial 3,377 1435,876 T112932,787 15186303,92
MOMENT DESIGH
M fb Fb Fe Cm K L Ch
Moment Stress Allowable Allowable Factor Factor Factor Fhctor
Major Moment 2349,606 10397398,42 13506332,72 242099406,9 1,000 1,000 1,000 [,750
Minor Moment 0,858 42820,317 18982879,91 7153172,844 1,000 1,000 1,000
SHEAR DESIGN
v fv Fv Stress Status L
Force Stress Allowable Ratio Check Torsion
Major Shear 220,060 1B3383,414 8901095,830 0,021 OK 0,000
Minor Shear 0,343 343,089 10124202,62 3,389E-05 OK 0,000

SAP2000 v10.0.1 - File:
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SAP2000 Project
Job Number
Engineer
AISC-ASDBY STEEL SECTION CHECK
Combo : DSTL2
Units : Fgf, m, C
Frame : 11 Design Sect: COLUMNAG
X Mid : 5,800 Design Type: Column
Y Mid : 0,000 Frame Type : Moment Resisting Frame
Z Mid : 1,500 Sect Class : act
Length : 3,000 Major Axis : 0,000 degrees counterclockwise from local 3
Loc : 0,000 RLLF : 1,000
Area H O,DEJS SMajor : 2,923E-04 rMajor : 0,079 AVMajor: 0,002
IMajor : 2,923E-05 SMinor : 2,923E-04 rMinor : 0,079 AVMinor: 0,002
IMinor : 2,923E-05 ZMajor : 3,3BBE-04 E : 20389019158
Ixy : 0,000 ZMinor : 3, 38BBE-04 Fy : 25310506, 541
STRESS CHECK FORCES & MOMENTS
Location P M33 M22 v2 v3 T
0,000 -18176, 659 -2553,502 -62,984 -1477,105 -90,570 -17,247
PMM DEMAND,/CAPACITY RATIO
Governing Total P MMajor MMinor Ratio Status
Equation Ratioc Ratio Ratio Ratio Limit Check
{H1-1) 0,798 - 0,304 + 0,482 + 0,012 1,000 OF
AXIAL FORCE DESIGN
P fa Fa Ft
Force Stress Allowable Allowable
Axial -18176,659 3903921,538 12854009,61 15186303,92
MOMENT DESIGH
M fb b Fe Cm K L Ch
Moment Stress Allowable Allowable Factor Factor Factor Fhctor
Major Moment -2553,502 8734857,633 16704934,32 50396438,9 0,850 1,206 1,000 E,300
Minor Moment -62,984 215452,568 16704934,32 40734073,2 0,850 1,341 1,000
SHEAR DESIGH
v fw Fv Stresas Status T
Force Stress Allowable Ratio Check Tersion
Major Shear 1477,105 615460,571 10124202, 62 0,061 OK 0,000
Minor Shear 90,570 37737,627 10124202, 62 0,004 OK 0,000

SAP2000 v10.0.1 - File:
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ANEXO 8

PLANOS



ANEXO 9

COTIZACION



SN
CONSTRUCCIONES
ELECTROMECANICAS

.M. de Quito

15 de Marzo del 2009
Sefiores:

Julio Cesar Tapia / Stalin Bonilla
Ciudad.-

Agradecemos vuestra solicitud de cotizacion para la fabricacidn e instalacion de
Estructura Maetdlica del edificio de su propiedad;, me permito remitir la misma.

Se fabricard en acero estructural ASTM A-36 de primera calidad conforme a

requerimientos de normas locales sujete a verificacion por parte de su empresa en
huestras instalaciones.

ESPECIFICACIONES GENERALES

s La fabricacion de perfiles de alma 1llena, soldados en procese MIG vy
recubrimiento con pintura anticorrosiva, los precios incluven transporte v
entrega de pertiles en obra.

s Las placas base serdan construidos en acero estructural ASTM A-30.

s FEl costo por mano de obra para fabricacion de estructura incluye fungibles,
gases, y soldadura

s+ Montaje de estructura utilizando perfiles construidos.

PRECIOS
Total de Ke: 14220.80 Kg
C'osto unitario; 2.20 USD/Keg
Costo Total: 31285.76 USD

Los Arupos N67-120 y calle E TELF. (593)-2-2806428, [593)-2-2481050, (591)-2-2486660
e-mail: spadllla@andinanet.net, P.Q.BOX. 17-17-1610, QUITO - ECUADOR



JAAL
CONSTRUIUCCIONES
ELECTROARMECANICAS

CONDICIONES TRABAJO
30% anticipo per el total de kilos a ser fabricados v 50% contra entrega.
Pago con cheque a la vista.

El valor por kilogramo de no toma en cuenta el valor de trabajos de obra civil ni
trabajos no contemplados dentro del contrato.

No consideramos valor por instalacién del DECK o KUBILOSA.

En espera de vuestros comentarios v seguros de poder aclarar sus inquietudes y llegar a
un acuerdo de beneficio para las partes me despido.

Muy respetuosamente,

Ing. Samuel Padilla Pereira
Dpto. Provectos / Supervision de Proyectos

Los Arupos N67-120 y calle E TELF. (593)-2-2806428, [593)-2-2481050, (593)-2-2486660
e-mail: spadllla@andinanet.net, P.0.BOX. 17-17-1610, QUITO - ECUADOR



ANEXO 10

PROTOCOLO DE PRUEBAS



PROTOCOLO DE PRUEBAS

CONTROL DIMENSIONAL

ELEMENTO

Viga principal VP1

CODIGO DE PLANO | 222.227.01.01

ESQUEMA:
A
v X —=
ol
b
) TOL MEDIDA | MEDIDA NO
ITEM DIM. INSTRUMENTO | PLANO REAL PASA
(mm) PASA
(mm) (mm)
1 LO”E't“d Flexémetro +/-5 5574
2 d Flexémetro +/-5 412
3 h Flexémetro +/-5 400
4 bs Flexémetro +/-5 120
5 tf Calibrador +/-0.1 6
6 tw Calibrador +/0.1 4

OBSERVACIONES:




PROTOCOLO DE PRUEBAS

CONTROL DIMENSIONAL

ELEMENTO Viga secundaria VVS10
CODIGO DE PLANO | 222.227.01.26
ESQUEMA:
=
v} X—'l—.-ﬁ
o |
T bE |
i TOL MEDIDA | MEDIDA NO
ITEM DIM. INSTRUMENTO ' PLANO REAL PASA
(mm) PASA
(mm) (mm)
1 Longltud Flexémetro +/-5 4470
2 d Flexémetro +/-5 312
3 h Flexémetro +/-5 300
4 by Flexémetro +/-5 100
5 tf Calibrador +/-0.1 6
6 tw Calibrador +/0.1 4

OBSERVACIONES:




PROTOCOLO DE PRUEBAS

CONTROL DIMENSIONAL

ELEMENTO Columna C1
CODIGO DE PLANO | 222.227.01.30
ESQUEMA:
=
d
TOL MEDIDA MEDIDA NO
ITEM DIM. INSTRUMENTO | PLANO REAL PASA
(mm) PASA
(mm) (mm)
LO”E'tUd Flexdmetro +/-5 6000
d Flexdmetro +/-5 200
h Flexdmetro +/-5 200

OBSERVACIONES:




PROTOCOLO DE PRUEBAS

CONTROL DIMENSIONAL

ELEMENTO Placa base PL1
CODIGO DE PLANO | 222.227.01.33
ESQUEMA:
a b b a
T T I -
| $ |
-5 g o
&
. _
ToL MEDIDA | MEDIDA NO
ITEM| DIM. | INSTRUMENTO ‘| PLANO REAL | PASA
(mm) PASA
(mm) (mm)
1 a Flexémetro +/-5 42
2 b Flexémetro +/-5 133
3 C Flexémetro +/-5 350

OBSERVACIONES:




PROTOCOLO DE PRUEBAS

CONTROL GENERAL DE ENSAMBLE

PLANO 222.227.01.00
DESCRIPCION Comprobacion de paralelismo y perpendicularidad de la estructura metalica
c < MEDIDA | MEDIDA NO
ITEM DESCRIPCION INSTRUMENTO TOL. UNIDAD PLANO REAL PASA PASA
1 Ejes entre las columnas Flexometro y +/-8 mm
escuadra
o | Verticalidad entre Nivel N/A N/A N/A N/A
patines de una viga
3 Verticalidad de las Plomada, nivel y +/-8 mm 0
columnas calibrador
4 Cotas de elevacion entre Flexémetro y +/8 mm 3000
plantas de la estructura manguera
5 Diagonales entre Flexdmetro +/-8 mm N/A N/A
columnas

OBSERVACIONES:




PROTOCOLO DE PRUEBAS

CONTROL DE APARIENCIA

ITEM DESCRIPCION OBSERVACION TOL. PASA P/I:EA
1 Uniformidad de soldaduras GMAW Control visual N/A
2 Uniformidad de soldaduras con electrodo E7018 Control visual N/A
3 Uniformidad de soldaduras con electrodo E6013 Control visual N/A
4 Superficies sin rebabas Control visual N/A
5 Pintura de los elementos Control visual N/A

OBSERVACIONES:




