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Resumen

El presente trabajo monogréafico contiene el procedimiento de andlisis para
un edificio de acero de 10 niveles con un sistema lateral Steel Plate Shear
Wall (SPSW), para lo cual se tom6 como caso de estudio un edificio con
sistema lateral Special Concentrically Braced Frame (SCBF), cuyo uso es
oficinas. Primeramente, se muestra el procedimiento de andlisis para la
estructura con el sistema convencional SCBF, seguido del proceso de
analisis de la estructura con el sistema lateral SPSW, y una vez que se tiene

esto se muestra una comparacién para ambos sistemas.

Para el analisis sismico de ambas estructuras se utiliza el método dinamico
de andlisis modal, describiendo los requerimientos previos para el
desarrollo de éste. De este se obtienen valores tales como periodo
fundamental de vibracibn de la estructura, fuerzas sismicas vy
desplazamientos laterales. Para este método de analisis se utiliz6 como

herramienta de calculo el software computacional ETAB's 2016.

El sistema Steel Plate Shear Wall empleado es un sistema articulado, el
cual es concebido como una red esbelta que se transforma en un muro de
corte de acero con un comportamiento de transmision de fuerzas tipo
membrana, siendo este tipo el fundamento del sistema SPSW. Esta
aplicacién tiene una despreciable fuerza de compresién y el corte de pandeo
gue ocurre a bajos niveles de carga, mientras las cargas laterales son
resistidas por el campo diagonal de tension que se genera en el panel de
acero. Los elementos de confinamiento son diseflados para permitir al panel
de acero desarrollar esfuerzos significantes de tensiéon y para un alto disefio
sismico éstos son disefiados para permitir que la red laminar cumpla con lo

esperado en el campo de esfuerzos de todo el panel.



Finalmente, se realiza un analisis comparativo entre el comportamiento
sismico de la estructura con ambos sistemas SPSW y SCBF, tomando como

referencia los resultados del andlisis dinamico modal - espectral.



Glosario

AISC. American Institute of Steel Construction (Instituto Americano de la

Construccién en Acero).

ASCE 7. Minimum Design Loads for Buildings and Others Structures

(Cargas Minimas de Disefio para Edificaciones y Otras Estructuras).

Sistema Lateral. Sistema Resistente a Carga Lateral debido a Sismo o Viento.

LRFD. Load and Resistance Factor Design. (Disefio por Factores de Cargay

Resistencia).
Deriva de piso. Se conoce como Deriva de entrepiso al cociente entre la diferencia
de desplazamientos laterales de dos niveles consecutivos de la estructura entre la

altura de dicho entrepiso.

Centro de rigidez. Punto central de los elementos verticales de un sistema que

resiste fuerzas laterales.

Ductilidad. Es la propiedad que tiene un material de soportar grandes

deformaciones sin fallar bajo altos esfuerzos de tension.

SMF. Special Moment Frame. (Marco Especial resistente a Momento).

Espectro de Respuesta. Son graficas irregulares de sismos reales que reflejan

valores obtenidos de una frecuencia especifica.

SCBF. Special Concentrically Braced Frame. (Marco Especial resistente a Momento

con Arriostres Concéntricos).

SPSW. Steel Plate Shear Wall. (Muro de Corte de Placas de Acero).



RNC - 07. Reglamento Nacional de la Construccion, publicado por el Ministerio de
Transporte e Infraestructura (MTI) en enero del afio 2007 para la Republica de

Nicaragua.

Centro de masa. Punto donde se concentra el peso de la estructura para

permanecer estable

Espectro de Disefio. Es la envolvente de los espectros de respuesta de una zona o
suelo referido a la aceleracion de la gravedad en funcién de diferentes instantes de

tiempo.

ASD. Allowable Strength Design. (Disefio por Esfuerzos Permisibles).

ASCE. American Society of Civil Engineers. (Sociedad Americana de Ingenieros

Civiles).
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l. Introduccion.

Nicaragua es un pais con un alto registro sismico debido a que pertenece
al cinturén de fuego del pacifico donde existe gran actividad volcanica y
ademas esta ubicada entre las placas tectdénicas Coco y Caribe, por lo
anterior se pretende construir estructuras seguras, que satisfagan diversas
necesidades de resistencia y desempefio ante cualquier evento
catastrofico, utilizando sistemas constructivos ideales para cada disefio. Se
busca que los edificios préacticamente no sufran dafios ante sismos
frecuentes de baja intensidad, que el dafio estructural sea minimo bajo la
accion de sismos de intensidad moderada y que para sSismos
excepcionalmente intensos se tenga un nivel aceptable de seguridad contra
el colapso, debido a la necesidad de construir infraestructuras mas
resistente a sismos es que se ha decidido presentar el sistema lateral
“Steel Plate Shear Wall”’, el cual se disefia para que post terremoto sea de
facil reparacion, orientado tanto a generar seguridad desde el punto de
vista estructural como beneficios econémicos al propietario debido a su

permisibilidad de rehabilitar la estructura después de un evento sismico.

Los conocimientos que se tienen sobre los diferentes sistemas laterales se
han ido desarrollando debido a la necesidad de construir estructuras mas
resistentes a sismo, ya que las edificaciones vulnerables representan una
alta peligrosidad y provocan que los sismos causen mayor dafio debido a
las fallas geoldgicas se sitio donde se construye la estructura, generando
un comportamiento indebido o posible colapso, provocando dafio a la

sociedad en general.

En los ultimos afios muchos ingenieros estructurales de todo el mundo han
dedicado grandes esfuerzos a investigar e implementar métodos para
mitigar la amenaza sismica en los lugares mas vulnerables. Entre éstos, los
sistemas laterales para estructuras de acero han sido una gran solucion
para proporcionar ductilidad y disipacion de energia al sistema resistente a
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cargas laterales, los diferentes cddigos proporcionan una buena cantidad
de configuraciones estructurales que han sido probadas ante eventos de
gran escala y se han obtenido los resultados esperados después ser

sometidas a determinados eventos.

El presente proyecto monogréafico contempla el analisis dinamico modal de
un edificio de estructura metélica de 10 niveles, constituido por marcos
resistentes a momento, mediante la implementacién de dos sistemas
laterales siendo estos; Steel Plate Shear Wall (SPSW) y Special
Concentrically Braced Frame (SCBF).

Dichos anédlisis dinamicos se realizardn con el fin de obtener resultados
satisfactorios en la implementacién de ambos sistemas, utilizando los
requerimientos establecidos en el Reglamento Nacional de la Construccién
del 2007 (RNC - 07). Para tal analisis se utilizaran software de disefio
estructural como: ETAB’s 2016 para revision del comportamiento dinamico,
Hojas de calculo con el software Microsoft Excel para el disefio de las

conexiones y AutoCAD 2019 para generacion de planos.

En esta propuesta estructural se persigue que las deformaciones sean
menores que ciertos limites, para preservar la comodidad y seguridad de
los ocupantes del edificio y del publico en general y para ello se establecera
un versus de dicho sistema Steel Plate Shear Wall contra un sistema
convencional de arriostres concéntricos (SCBF), siendo este el sistema
lateral mdés utilizado en Nicaragua para el disefio de edificaciones, el cual
ha demostrado ser eficaz, siempre y cuando se tomen en cuenta las
disposiciones y criterios necesarios para su debido disefio como sistema

estructural.



Il. Antecedentes.

El sistema Steel Plate Shear Wall (SPSW) ha sido usado en un numero
significante de edificios en el extranjero en paises como Estados Unidos,
México, Canada y Japon aun cuando no existian especificaciones de disefio
propias para tal sistema, pero su implementacion se ha visto acelerada

desde la publicacion de varios estandares de disefio:

AISC 360-16 Specification for Structural Steel Buildings
AISC 341-16 Seismic Provisions for Structural Steel Buildings

AISC 358-16 Prequalified Connections for Special and Intermediate
Steel Moment Frames for Seismic Applications

Este tipo de sistema puede ser utilizado donde sea que las condiciones
permitan utilizar muros de acero de longitud moderada, el sistema se basa
en establecer el efecto de carga sismica en un miembro o conexidén, este
efecto de carga puede ser utilizado en ambas combinaciones de carga
LRFD y ASD.

En Nicaragua el disefio de estructuras con sistema lateral “Steel Plate
Shear Wall” aun no ha sido incluido como un sistema opcional de disefio,
por lo tanto, este sistema no ha sido utilizado para la construccién edificios
de gran importancia. El sistema Steel Plate Shear Wall (SPSW) se basa en
una lamina de acero conectada a los elementos de transferencia de
esfuerzos, esta lamina trabaja en el campo de tension disipando la energia

y transmitiendo menores esfuerzos a la conexion Viga - columna.

Uno de las principales incertidumbres de las estructuras en Nicaragua, es
qgue los edificios de gran importancia que se han construido en los ultimos
aflos no han sido probados para eventos de gran magnitud, siendo ésta la

principal razén que en el pais aun no se hallan implementado sistemas
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laterales diferentes al sistema convencional de arriostres concéntricos, ya
que hasta hoy es el sistema mas comun y confiable con el que cuentan a

mayoria de estructuras importantes de Nicaragua.

El SPSW es un sistema lateral poco conocido, pero que apunta a una
solucidn factible para el futuro de la construccidn en el pais, ya que ademas
de su aporte como sistema que proporciona gran ductilidad, es un sistema
constructivo rapido y econémico, ya que los muros de laminas pueden ser
instalados facilmente y hoy en dia es notable la lentitud con la que los

edificios son construidos en la capital.

En cuanto al sistema Special Concentrically Braced Frame (SCBF), es un
sistema mas conocido en el pais debido a su implementacion en varias
edificaciones de gran importancia en la capital. Este sistema se basa en un
marco de acero con arriostres concéntricos en donde todos los miembros
qgue lo componen se encuentran en un punto en comdun, llamado punto de

trabajo.

Al igual que las cerchas, se supone que todas las uniones en marcos con
sistemas de arriostres concéntricos son asumidas como empotradas. En
muchos de los casos las fuerzas secundarias (También llamadas fuerzas de
distorsion o rotacién) debido a la rigidez de la unidon pueden ser ignoradas.



. Objetivos.

3.1. Objetivo General.

Realizar analisis dinamicos modal - espectral de un edificio de acero
estructural de 10 niveles utilizando los sistemas “Special Plate Shear
Walls” y “Special Concentrically Braced Frame” para estudiar su
comportamiento ante cargas gravitacionales, peso propio y aceleraciéon del

terreno.

3.2. Objetivos Especificos.

e Realizar analisis modal - espectral de ambos sistemas laterales de

acuerdo al Reglamento Nacional de la Construccion (RNC - 07).

e Modelar la estructura de ambos sistemas laterales con el software de
disefio ETAB’s 2016.

e Diseflar las conexiones de ambos sistemas laterales y conexiones
precalificadas de sus miembros Viga - Columna utilizando las normas
de disefio AISC 341 - 16, AISC 360 - 16, AISC 358 - 16 y el manual
AISC Ed.14, utilizando hojas de Excel.

e Disefar las conexiones de un marco tipico de los sistemas laterales
y el sistema Viga — Columna utilizando la norma de disefio AISC 358
- 16

e Realizar planos estructurales y detalles de conexiones de los
sistemas estructurales utilizando el software de disefio Advance Steel
2019

e Realizar valoracion sobre el comportamiento de ambos sistemas

laterales ante cargas sismica en el rango elastico.



V. Justificacion.

Ante los eventuales sismos ocurridos en el pais a lo largo de su trayectoria
como nacién, es que ha nacido la necesidad de la implementacion de
codigos y parametros de disefio a ser aplicados a las estructuras que se
pretenden construir, pero estamos en un pais donde lo econGmico se
convierte en factor decisivo y esto nos lleva a evaluar las opciones de
disefio y a nuestro parecer las estructuras de marcos con el sistema lateral
“Steel Plate Shear Wall”’” deben ser una opciéon a valorar con respecto al
desempefio que este sistema ofrece, donde la fuerza de un sismo no solo
es controlada por su ductilidad sino también por su capacidad de disipar

energia.

Debido a que estamos en zona de alta sismicidad las estructuras deben
tener un comportamiento adecuado ante las eventualidades sismicas y de
vientos por las que se puedan verse afectadas a lo largo de su periodo de
utilizacién. En el disefio de estructuras a base de perfiles metélicos se
busca obtener mejores resultados en cuanto a la parte de disefio dentro del
rango elastico y que la estructura sea capaz de soportar cargas en el rango
inelastico, lo que generaria mayor seguridad para sus ocupantes.

Hay que tener claro que los efectos adversos generados por terremotos la
mayor parte del tiempo no son directo del mecanismo del sismo sino de la
falla de las estructuras construidas por el ser humano, lo cual ha ocurrido
por la ausencia de codigo aplicado a las estructuras y por el pobre o nulo
disefio, porque, aunque los sismos son inevitables, esta en nuestras manos

reducir sus consecuencias a limites aceptables.

Hacemos mencién del sistema Steel Plate Shear Wall ya que es
generalmente utilizado para el disefio de un gran numero de edificios en

paises de con alto riesgo sismico incluyendo a los Estados Unidos, México,



Canadéa y Japon, siendo estos paises pioneros en la utilizacion de tal

sistema.

Steel Plate Shear Wall especialmente, ofrece una ventaja en comparacion
con otros sistemas en términos de costos, desempefio y facil disefio. En
comparacion con el concreto, el espesor reducido representa un beneficio
sustancial. La reduccion de masa puede ser un factor significante en el
disefio de las fundaciones. Mas importante aun los paneles de acero se

erigen mas rapido que las paredes de concreto.

SPSW es visto como una alterativa a los marcos arriostrados, este sistema
puede proveer el equivalente en esfuerzo y rigidez y el mismo plan de area.
Ademas, el esfuerzo y la rigidez del sistema aseguran un buen desempefio
bajo cargas laterales moderadas. La ductilidad del elemento red proveen un

muy buen desempefio bajo cagas sismicas severas.

Los analisis de SPSW y SCBF presentados en este proyecto monografico
se realizardn tomando en cuenta las recomendaciones presentadas en el
Reglamento Nacional de la Construccion (RNC - 07) para la determinacion
de la amenaza sismica (Espectros de disefio) para cada sistema lateral y
para a determinacion de cargas Muerta y Viva y deméas parametros sismo

resistentes.

Para el disefio de SPSW y SCBF se utilizaran las metodologias propuestas
en las guias de disefno del AISC “Steel Plate Shear Walls” y “Vertical
Bracing Connections — Analysis and Design’ respectivamente, las cuales
se basan enlas normas AISC 341 — 16 y AISC 360 — 16. En nuestros disefios
no hacemos uso de la “Norma Minima de Disefio y Construccion General
de Acero Estructural” (MTI), debido a que ésta carece de muchas
ecuaciones para el disefio de SCBF y para SPSW ésta norma no ofrece

nada en cuanto a procedimiento de analisis, estados limites vy
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consideraciones de disefio, evidenciando de que es un codigo que le falta
mucho desarrollo y no genera confianza para el disefio de edificaciones de
acero, por tanto, el uso de dicha norma queda excluido para este proyecto

monogréafico.



V. Marco Tebérico.

En este proyecto monografico se realizara el analisis modal — espectral de dos
edificios de acero, los cuales cuentan con concepciones estructurales distintas para
el mismo edificio, para realizar dichos analisis se utilizard y se cumpliran los
parametros establecidos en el Reglamento Nacional de la Construcciéon RNC - 07, los

analisis de dichos edificios se realizaran mediante el software comercial ETAB’s 2016

Matrices de Rigideces

Aceptando la hipétesis de comportamiento elastico lineal, se puede considerar que los
métodos matriciales son exactos para el andlisis de marcos y otros sistemas

estructurales. (Meli)

El coeficiente de rigidez Kjj, que ocupa el lugar i, j de una matriz de rigideces Ky referida
a los grados de libertad u, es la fuerza o0 momento que se necesita aplicar a la
estructura en la direccion del grado de libertad i para que se produzca un
desplazamiento unitario en la direccién del grado de libertad j. El conjunto ordenado
de los valores de Kj constituye la matriz de rigideces que es cuadrada, de tamafio
igual al nimero de grados de libertad. De acuerdo con el teorema de reciprocidad de
Betti-Maxwell, Kj = Kj y, por tanto, las matrices de rigideces son simétricas. En vista

de que en estructuras lineales se aplica el principio de superposicion, podemos

escribir
Ku=p
N, N, N, F, F, F,
(AE 12E1 .\ AE 12E7) GEl AE 12E1 ) AE 12E1 6El
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g T AT - At ‘—]A;] 73 M = e 3 ]A.A‘ i e TR 5 A 73 A N
I L \ 1 1 / I 1l L’/ \ i’ £
6El 6E] AET 6El 6El 2E!
——) —hs - =A, ——) —" ||'N
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Matriz de rigideces tipica de un marco, fuente: Analisis Estructural, R.C. Hibbeler



Matrices de masa

Para poder analizar sistemas estructurales de varios grados de libertad, se deben
calcular masas y desplazamientos en cada una de las direcciones (mz, mz, ms, Uz, Uz,
Us), para cada entrepiso de la estructura en cuestion. Las fuerzas en los elementos
elasticos se calculan como el producto de la matriz de rigidez lateral K por los

desplazamientos laterales, es decir:

F,=Ku
k” b."IE l;"I.'!
K=|kn ki kp
y Kz Kas
Donde Kjj = K;;
F:rl
.FI. - .sz
';..r:t
uy
=W

De analoga manera las fuerzas de amortiguamiento viscoso se pueden expresar como

el producto de una matriz de amortiguamiento por las velocidades

F, = Ci

Para cada masa la suma de todas las fuerzas debe ser cero. Asi se llega a que las

ecuaciones de equilibrio dinamico son:

Mii+ Cu + Ku

Donde M es la matriz de masas
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my 0 0
0 m, 0
0 0 mg

Modos de vibracion

Existen distintos métodos para calcular modos de vibracion para estructuras de uno o
varios grados de libertad, los modos de vibracion representan la rigidez y flexibilidad
de un sistema estructural, el método que se emplea de manera mas comun es el

método de Newmark.

El método de Newmark consiste en estimar las masas Yy rigideces de cada entrepiso
de la estructura a analizar, donde se van calculando frecuencias y cortantes de forma

iterativa hasta llegar a calcular los de vibracion siguiendo los siguientes pasos.

a) Suponer una forma X para el modo. Esta es la que aparece en el renglén 1 de
la tabla. Para comenzar, es usualmente apropiado suponer valores iguales al
namero de orden del piso (de abajo hacia arriba).

b) Obtener la fuerza de inercia en cada masa correspondiente a la configuracién
supuesta. Estas fuerzas serian M X w?, como se desconoce w?, se calculan
los productos M X = F/w?, que forman el segundo renglén de la tabla

c) A partir de las fuerzas de inercia se deben calcular las fuerzas cortantes en los
entrepisos, también divididas entre w?; esto es, se calcula V/w?, como se
denota en el tercer renglon de la tabla.

d) Se dividen las fuerzas cortantes entre las rigideces de entrepiso, se deben
obtener las deformaciones de entrepiso también divididas entre w?. Esto se
representa en el cuarto renglon de la tabla como AY /w?.

e) Se deben acumular las deformaciones de entrepiso determinando una nueva
configuracion de los desplazamientos de las masas Y/w? (Quinto renglon de
la tabla).

f) Se debe obtener w? para cada masa, como los cocientes X;/(Y;/w?); asi se
llega al sexto renglén de la tabla. Si la configuracién X supuesta es la correcta,
resultara en el mismo valor para todas las masas; en caso contrario, es

necesario repetir los pasos empezando con una forma de modo proporcional a
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Y/w? hasta que se obtengan valores de w? suficientemente parecidos en todas

las masas. Asi se obtiene una convergencia en general bastante rapida.

K
{ton/cm) 200 200 200
£ Ty )
Rengldn y —~/\/\/ @ V\ATO VAVAVE®)
[ ton-s eg? 0.408 0.408 0.204
om
1 X 1.00 2.000 3,000
2 Fle? 0.408 0.816 0.612
3 Via? 1.836 1.428 0.612
4 AYlw? 0.00018 0.00714 0.00765
5 Yiw? 0.00018 0.01632 0.02397
6 w? 109 123 125
| X 1.000 1.780 2,610
2 Fla? 0.408 0,726 0.532
3 WViw? 1.664 1.258 0.532
4 A w(._ﬁ 0.00837 0.00629 0.00665
5 Yiw? 0.00837 0.01466 0.2131
6 w? 119 121 122
| X 1.000 1.750 2.550
2 Fla? 0.408 0.714 0.520
3 Viw? 1.642 1.234 0.520
4 AYle? 0.00821 0.00617 0.0065
5 Viw? 0.00821 0.01438 0.02088
6 w? 121.8 121.7 1221
1.000 1.752 2.543

Tabla para el calculo de modos mediante el método de Newmark, Fuente: Bazan &

Meli

Espectro de respuesta elastico

Un espectro de respuesta elastico muestra la seudoaceleracion espectral, F se calcula

multiplicandola por la masa m. Ya que m =W /g, donde W es el peso y g es la

aceleracion de la gravedad, F es también igual a W(A4/g), por lo que se acostumbra

a representar la seudoaceleracion como fraccion de g. Aqui definiremos S, = A4/g,y

asi tenemos F = WS,, es decir que Sa es el cociente de la fuerza sismica maxima

entre el peso.
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Espectro de respuesta elastico, Fuente Bazan & Meli

Disefio de sistemas laterales

Para el disefio de los sistemas planteados en este proyecto de tesis Special Plate
Shear Walls (SPSW) y Special Concentrically Braced Frame (SCBF) al igual que en
el disefio de cualquier otro sistema se debe de considerar durante el proceso de
disefio, el célculo de derivas de entrepiso, participacion de masas modales, periodo
fundamental, el disefio de las conexiones de marcos y el disefio de la conexion del
sistema lateral en si. Cada uno de los objetivos descritos en el parrafo anterior sera
realizado con la utilizacion de manuales y guias de disefio especificas para cada

sistema.

Durante este proceso de disefio seran utilizados, AISC 341-2016, AISC 360-2016,
AISC 358-2016, Guia de disefio 20 del AISC para el sistema Steel Plate Shear Walls
y la Guia de disefio 29 del AISC Vertical Bracing Connections — Analysis and Design.
Ante acciones de tipo dindmico una estructura responde modificando su configuracién
alrededor de una posicion de equilibrio estable. Estos cambios de configuracion
pueden alcanzar grandes amplitudes incluso para valores pequefios de la accion
producida, pudiendo conducir al colapso de la estructura.

En este proyecto de tesis se aplican conceptos basicos del analisis dinamico

estructural que son aplicadas en las normativas sismo-resistentes para el disefio, las
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cuales se ven complementadas con los criterios estructurales de cada disefiador en
particular. La funcionabilidad de una estructura se ve directamente afectada por su
comportamiento ante los eventos sismicos para los cuales se concibio y se pretende
conseguir un desempefio optimo bajo cargas normales de servicio, las cuales tienen

que ver con los aspectos asociados con el uso y ocupacion.

Para cada disefio en particular se realiza un Modelo Matematico en el cual se emplean
las propiedades de la estructura tanto de sus secciones como las propiedades de los
materiales empleados en el disefio, aqui se integran las particularidades del
modelado, las normas que se pretenden emplear y los parametros que se busca la

estructura cumpla.

La determinacion del tipo de suelo del sitio se clasificara de acuerdo a la tabla 2 y la
del Reglamento Nacional de la Construccion, en donde las propiedades del suelo
pueden ser estimadas por el especialista de disefio estructural a través de un informe
de investigacion basado en condiciones geologicas conocidas. Cuando las
propiedades del suelo no se conozcan con suficiente detalle para determinar la clase
del sitio se asumiran valores de tipo de suelo para cuestiones académicas, la clase se

sitio se utilizara la zona C debido a que la estructura esta ubicada en Managua.

En el calculo de los coeficientes sismicos para disefio de edificios u otras estructuras,
estos deben primero clasificarse segun el riesgo para la vida, la salud y el bienestar
humano asociado con su dafio o falla por la naturaleza de su ocupacion o uso, con el
fin de aplicar el viento, tierra, terremoto, o el caso que corresponda segun la zona
donde se ubicara la estructura. Donde a cada edificio o estructura se le aplicara la
carga de riesgo mas alta aplicable. Ademas, las cargas minimas de disefio deberan
incorporar los factores de importancia aplicables que figuran en la seccion para

determinar las cargas y requerimientos debido a sismo del RNC — 07.

Un dato importante en el disefio de estructura es el comportamiento que estos tendran
ante los movimientos teluricos y esto es conocido como Espectro de Respuesta, el
cual se puede definir como un gréfico de la respuesta maxima (expresada en términos
de desplazamientos, velocidad, aceleracion y cualquier otro termino necesario) que

produce una accion dindmica determinada en una estructura u oscilador de un grado
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de libertad. Los cuales fueron propuestos inicialmente en 1932 por Biot y luego
desarrollados por Housner, Newmark y muchos otros investigadores.

La importancia de los espectros en el disefio de estructura radica en el hecho de que
estos graficos condensan la compleja respuesta dinamica en un parametro clave, los
valores de respuesta maxima, que son usualmente los requeridos por el disefiador
para el calculo de las estructuras. Se debe aclarar, sin embargo, que los espectros de
respuesta omiten informacion importante dado que los efectos del terremoto sobre la
estructura dependen no solo de la respuesta maxima sino también de la duracion del
movimiento y del nimero de ciclos con demanda significativa de desplazamientos.
(Universidad Nacional del Cuyo, 2002).

Segun estudios realizados por la (Universidad Centro Americana, 2011) todo sistema
estructural esta determinado por el Coeficiente de Modificacion de Respuesta R, el
cual se rige el comportamiento elastico o inelastico de las estructuras dentro de los
pardmetros y criterios de disefios aplicados segun sea el caso. Este factor fue definido
por la universidad de Berkeley como el producto de tres factores:

e Factor de resistencia.

e Factor de amortiguamiento.

e Factor de ductilidad.

En cuanto a lo referido a la obtencion de datos para el inicio de disefio se debe calcular
el peso propio de la estructura en si, lo que incluye realizar un estudio a fondo de las
cantidades de materiales a utilizar tomando en cuenta las especificaciones de cada
uno de ellos y como requerimiento complementario se debe efectuar célculo de cargas
mayoradas, siendo estos los ultimos valores que definen el disefio. En términos de
disefio estas cargas por peso propio y uso de la estructura son tomadas como Cargas
Gravitacionales siendo estas las que actlian sobre una estructura como consecuencia
de la accion de la gravedad, por lo tanto, siempre tienen direccidn vertical. Entre las

cuales se incluye Cargas Muertas y Cargas Vivas. (Moron, s.f.)

Siendo las Cargas Muertas, cargas permanentes y que no se deben al uso de la
estructura en si, sino mas bien correspondientes al peso propio de los materiales,
particiones y sub estructuras a instalarse en el edificio. A todo disefio estructural se
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adicionan Cargas Vivas las cuales son debidas a la ocupacién normal de la estructura

y que no son permanentes en ella. (www.asosismica.org, 2007).

Las Derivas de Entrepiso usualmente se describen como los desplazamientos
horizontales que sufren las estructuras al estar sometidas a cargas laterales. Estos
estados limites generalmente estan asociados a parametros de esbeltez, rigidez y la
ductilidad, lo cual crea una variante en la cuantificacion de dafios y mediante los

desplazamientos laterales se obtiene la deriva de entrepiso la cual se define como:

8 = %, donde 3i es la deriva de entrepiso del nivel i, Ai el desplazamiento lateral
del nivel i, Ai-1 el desplazamiento lateral de nivel i-1, H, Hi-1 la altura del nivel i y el

nivel i-1 respectivamente.

Las Propiedades Modales de una estructura obtenidas por simulacién (valores
propios), pueden ser diferentes de los valores experimentales debido principalmente
a la suposicidén asociada al modelo analitico. La masa de una estructura se puede
obtener con bastante precision mediante un simple calculo, pero sin embargo la masa
modal es una propiedad dindmica relacionada no solo con la distribucion de la masa
de la estructura sino también con las formas de vibracion. En este estudio la técnica
de la identificacion del sistema se amplia para obtener la masa modal de una

estructura.

En el disefio sismico, es de importancia el célculo de las fuerzas que actuaran sobre
las estructuras, por lo que es comun recurrir a espectros de disefio. Puesto que, para
el uso de estos espectros, es necesario determinar el valor del periodo fundamental,
normalmente se recurre a férmulas empiricas y/o métodos de analisis que dan valores
de periodo que no muestran una congruencia adecuada con los valores medidos en
estructuras reales.

En este trabajo se discuten las diferencias existentes entre resultados analiticos y
datos obtenidos a partir de mediciones, asi como las diferencias que se presentan con
respecto a expresiones utilizadas en distintos codigos de disefio sismico. Para esto,
se toma al valor de periodo como una variable aleatoria normal, en donde la media y
la varianza estan en funcion de la altura de las estructuras. Asi mismo, se hace una

descripcion metodolégica para considerar estas diferencias en el desarrollo de
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espectros de disefio basados en desempefio. (Caracterizacion del Periodo
Fundamental de las Estructuras Como Una variable Aleatoria, 2004)

Dentro del disefio sismico, el céalculo del valor correspondiente al Periodo
Fundamental de las estructuras se vuelve importante debido al gran nimero de
incertidumbres involucradas que dependen de las variables consideradas y de

criterios e hipotesis usados en los modelos de analisis.

Dentro de los aspectos que afectan esta incertidumbre, se puede mencionar como la
importante a la interaccion suelo-estructura, que, a pesar de la obligatoriedad de su
consideracion, normalmente en la practica profesional no se toma en cuenta; la
flexibilidad del sistema de piso, la inclusion de los elementos no estructurales, la
acumulacion de dafios por eventos durante la vida util de la estructura y la rigidez de
las uniones viga-columna entre otros. (Sociedad Mexicana de Ingenieria Estructural,
2004).

Todo disefio estructural tiene como fin cumplir con los parametros establecidos dentro
de las normas y cédigos de construccion correspondientes al mismo, en este caso
como se trata de un edificio de estructura metalica, utilizaremos el Codigo Americano
de la Construccién en Acero (American Institute of Steel Construction AISC) de donde
se logran obtener las provisiones sismicas a tomar en cuenta con respecto al

desempefio de una estructura en funcién de su comportamiento.

La Conexion de Marco consiste en evaluar mediante criterios estructurales el tipo de
conexién viga-columna que se disefiara para contrarrestar los esfuerzos a los cuales
se piensa estara sometida la estructura en si. Todos los criterios de disefio para

conexiones se tomaran del manual de disefio del AISC 2014

Las Conexiones Arriostradas estan basadas en céalculos de disefio a los cuales estan
sometidos estos elementos, que por ser elementos concéntricos deben de presentar
puntos de trabajos que converjan con los puntos de trabajo de la conexion viga-
columna, es bien dejar claro que tales elementos permiten disipar esfuerzos en el
campo de tensién y compresion para evitar transferir menos esfuerzos a la conexiéon

del marco.
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Para el disefio de la conexién del sistema Special Plate Shear Walls debe ser tomado
la cantidad de esfuerzo en el campo de tension en el panel red debido a que este, es
modelado como una membrana que trabaja solo a tension, aduciendo que trabaja en
tiras asumidas en angulos de 45°. El documento con el que se desarrolla este proyecto
de tesis referente al SPSW es la guia 20 del AISC, en donde se contemplan todos los

criterios de disefio para estructuras de gran importancia.
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V1. Capitulo I.

“Analisis de la estructura con el
sistema con el sistema Special
Concentrically Braced Frame (SCBF) y
el disefio de una Conexion Tipo
Esquina”

Imagen 6-a Obtenida del Software ETAB’s 2016.

Se muestra el edificio con el sistema lateral SCBF.

Resumen

En este capitulo se muestra el
analisis y disefio de una estructura
arriostrada concéntricamente,
donde se mostraran el céalculo de
parametros tales como, el periodo
fundamental de vibracion,
desplazamientos de entrepisos,
derivas maximas de entrepisos,
cortantes basales y peso de los
elementos estructurales de la

superestructura.

Seguidamente se mostraréa el paso a
paso del disefio de la conexién y
cada uno de los miembros del
arriostre tipo “esquina’”, cumpliendo
con todos los estados limites y
resistencias requeridas en dicha

conexion.



6.1. Generalidades.

Los marcos arriostrados pueden ser analizados como cerchas simples
con todas sus juntas articuladas. En muchos casos, las fuerzas
secundarias (rotaciones) debido a la rigidez de las juntas pueden ser

ignorados. (Thornton, 2014)

En el disefio de arriostres concéntricos todos los miembros estan
sujetos solo a fuerza Axial debido a las cargas laterales. Estas son
grandemente simplificadas en el analisis estructural, ya que en la
mayoria de los casos los marcos con arriostres concéntricos son

estaticamente determinados. (Thornton, 2014)

Para el disefio de la conexidn presentada en este proyecto monografico
se empleara el método de la fuerza uniforme “Uniform Force Method”
(UFM) desarrollo por Thornton en 1991 como un re investigacion de la
teoria propuesta por Richard en 1986. Este método no produce
momentos en la entre caras de la conexion (Viga — Gusset, Columna —
Gusset y Viga — Columna). En la ausencia de momentos, estas
conexiones son disefladas por Cortante y carga Axial. (Thornton,
2014).

El método de la fuerza uniforme establece un punto de control en el
origen para la transmision de acciones en los miembros que conforman
la conexion, siendo este un punto de interseccién de todos los

elementos a disefiar (Viga, Columna, Gusset). (Thornton, 2014).
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Luego se descomponen en puntos de control para cada miembro a
disefiar, siendo estos puntos e centroide de la figura geométrica de

dicho miembro como se muestra a continuacion.

Control
points

AT
(=] [

Imagen 6-b Obtenida de la guia N° 29 del AISC, laimagen muestra el Método de Fuerza

Uniforme en un campo de fuerza admisible en la interface de la placa gusset.

El método de la fuerza uniforme es exclusivo para conexiones de
arriostre tipo “esquina’ y es el mas basico y facil de trabajar. Existen
otros métodos para el disefio de estas conexiones como el método de
la fuerza paralela “Parallel Force Method”, el método de la cercha
analdgica “Truss Analogy Method”, entre otros, siendo el método de la
fuerza uniforme “Uniform Force Method” (UFM) en el que se basa el
disefio de marcos arriostrados en el “AISC Manual of Steel
Construction” y por ende las guias de disefio del AISC que son

derivadas de dicho manual. (Thornton, 2014)
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6.2. Caracteristicas de la Estructura.

El edificio a estudiar consiste en una estructura de acero de 10 niveles
ubicada en la ciudad de Managua, dicha estructura consta de un
sistema de Marcos Resistentes a Momento y un sistema lateral de
Arriostres Conceéntricos, por tanto, la estructura se clasifica como un

sistema dual “Special Concentrically Braced Frame” (SCBF)

Los perfiles estructurales tipo “I'’’ de patin ancho (W) seran de acero
ASTM A992 grado 50, los perfiles formados por placas y miscelaneos,
tales como placas de conexion y placas base seran de acero ASTM
A572, grado 50, los perfiles tubulares, cuadrados o rectangulares seran
ASTM A500, grado B, Fy = 46 KSI.

Tabla 6.1. Caracteristicas de la Estructura

Planta Elevacion
Sétano1Y2 Sétano1Y2
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
Eje 2 Eje 18 EjeM Eje | 1923.52
34.93 34.85 62.24 62.60 3.44
Nivel 1 Nivel 1
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
34.89 50.30 1402.61 5.00
Niveles 2 -7 Niveles 2 - 7
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
30.20 46.00 1324.12 4.00
Nivel 8 Nivel 8
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
9.00 19.70 157.05 2.70
Area Total del Edificio Altura del Edificio
Area Total (m2) Altura Total (m)
8 180.26 38.58
Fuente: Propia
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6.3. Obtencién de los Parametros Sismicos.

6.3.1. Clasificacion de la estructura.

Grupo B Estructura de normal importancia Arto.20.RNC-07
Q=3 Factor de reduccion por Ductilidad Arto.21.RNC-07
Q=2 Factor de reduccion por Sobre Resistencia Arto.22.RNC-07
Q=3 Factor de reduccion por Ductilidad Arto.21.RNC-07
R=Q*Q=6 Coeficiente de modificacion de respuesta sismica

1500 -

1400 -

1900

-83.00 B7.00 86100 800 8400 £3.00

Longeud
Imagen 6-c. Zonificacion Sismica de Nicaragua — Obtenida del RNC-2007.

Zona sismica C, Managua

a0 =0.30 Ciudades de la zona C Arto.24.RNC-07
Tipo de suelo Il Suelo moderadamente blando Arto.25.RNC-07
S=2 Factor de amplificaciéon por tipo de suelo  Arto.25.RNC-07
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6.3.2. Coeficiente sismico de disefo

c =S5(ay) =0.60 Arto.24.RNC-07

6.3.3. Condiciones de regularidad de la estructura
Las condiciones de regularidad establecidas en el Reglamento Nacional de la
Construccion RNC — 07, nos permitira calcular el factor de reduccion Q’, segun

sea el cumplimiento del articulo 23 de dicho reglamento

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales
por lo que toca a masas, asi como a muros y otros elementos resistentes.
Estos son, ademas, sensiblemente paralelos a los ejes ortogonales del
edificio

NO CUMPLE!!!

2. Larelacién de su altura a la dimensién menor de su base no pasa de 2.5

h/b=1.11
h/b < 2.5 OK!!!

3. Larelacién de largo a ancho de la base no excede de 2.5

a/b=1.84
a/b<2.5 oK1l

4. En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimension exceda en 20 por
ciento de la dimension en planta medida paralelamente a la abertura, las
areas huecas no ocasionan asimetrias significativas no difieren en
posicién de un piso a otro, y el area total de aberturas no excede en ningin

nivel de 20 por ciento del area en planta

v=1.50
v<0.2b oK1l
v<0.21 oK1l
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5. En cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido resistente

oK1
6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension
exceda de 20 por ciento de la dimension en planta medida paralelamente
a la abertura; las areas huecas no ocasionan asimetrias significativas no
difieren en posicion de un piso a otro, y el érea total de aberturas no
excede en ningun nivel del 20 por ciento del area de la planta

a=16.70
a<0.2b NO CUMPLE!!

7. Elpeso de cada nivel, incluyendo la carga vivaque debe considerarse para
disefio sismico, no es mayor que 110 por ciento del correspondiente al
piso inmediato inferior ni, excepcién hecha del ultimo nivel de la

construccion, es menor que 70 por ciento de dicho peso

Kg
N 8 0+38.58 m 99.512,62 NO CUMPLE!!!
N7 0+35.88 m 809.993,25 NO CUMPLE!!!
N6 0+31.88 m 814.599,21 NO CUMPLE!!!
N5 0+27.88 m 824.130,06 NO CUMPLE!!!
N4 0+23.88 m 805.972,58 NO CUMPLE!!!
N3 0+19.88 m 815.503,42 NO CUMPLE!!!
N2 0+15.88 m 827.126,83 NO CUMPLE!!!
N1 0+11.68 m 939.007,33 NO CUMPLE!!!
S 2 0+6.68 m 1.259.763,98 NO CUMPLE!!!
S10+3.44m 1.267.623,37 NO APLICA
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8. Ningun piso tiene un area, delimitada por los pafios exteriores de sus

elementos resistentes verticales, mayor que 110 por ciento de la del piso

inmediato inferior ni menor que 70 por ciento de esta. Se exime de este

altimo requisito Unicamente al dltimo piso de la construccion

N7 0+35.88 m
N6 0+31.88 m
N5 0+27.88 m
N 4 0+23.88 m
N 3 0+19.88 m
N2 0+15.88 m
N1 0+11.68 m
S2 0+6.68 m

S1 0+3.44m

0,00
0,00
0,00
0,00
0,00
0,00

162,57

0,00
0,00

NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!
NO APLICA

9. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos

direcciones sensiblemente ortogonales por diafragmas horizontales y por

trabes o losas planas

OoKtt!

10.La rigidez al corte de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento a

la del entrepiso inmediatamente inferior. El ultimo entrepiso queda

excluido de este requisito

N7
N 6
N5
N 4
N3
N 2
N1
S2
S1

0+35.88 m
0+31.88 m
0+27.88 m
0+23.88 m
0+19.88 m
0+15.88 m
0+11.68 m
0+6.68 m

0+3.44 m

Kg/m
35.240.488,14
46.830.727,38
53.729.686,71
56.123.000,08
73.887.438,02
87.688.464,41

NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!
109.850.463,60 NO CUMPLE!!!
208.377.815,48 NO CUMPLE!!

365.452.784,46 NO APLICA
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11. Laresistencia | corte de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento
a la del entrepiso inmediatamente inferior. El ultimo entrepiso queda

excluido de este requisito

Kg
N 8 0+38.58 m 59,71 oK1

N7 0+35.88 m 545,70 NO CUMPLE!!
N6 0+31.88 m 1.034,46 NO CUMPLE!!
N5 0+27.88 m 1.528,94 NO CUMPLE!!
N4 0+23.88m 2.012,52 NO CUMPLE!!
N3 0+19.88 m 2.501,83 NO CUMPLE!!
N2 0+15.88m 2.998,10 NO CUMPLE!!
N1 O0+11.68m 3.561,51 NO CUMPLE!!
S2 0+6.68 m 4.317,37 NO CUMPLE!!
S1 0+3.44 m 5.077,94 NO APLICA

12.En ningun entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e,
excede del 10 por ciento de la dimension en planta de ese entrepiso

medida paralelamente a la excentricidad mencionada

N8 0+38.58 m 1.373,27 NO CUMPLE!!
N7 0+35.88 m 12.551,18 NO CUMPLE!!
N6 0+31.88 m 23.792,65 NO CUMPLE!!
N5 0+27.88 m 35.165,64 NO CUMPLE!!
N4 0+23.88 m 46.288,07 NO CUMPLE!!
N 3 0+19.88 m 57.542,01 NO CUMPLE!!!
N 2 0+15.88 m 68.956,36 NO CUMPLE!!!
N1 0+11.68 m 89.571,91 NO CUMPLE!!
S2 0+6.68 m 138.857,27 NO CUMPLE!!
S1 0+3.44m 163.319,23 NO CUMPLE!!!
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6.4. Obtener cargas de disefio.

En la obtencion de las cargas de disefio se tomaran en cuenta valores

establecidos en el Reglamento Nacional de la Construccion, en donde

para la evaluacion de las cargas muertas se emplearan

las

dimensiones especificadas de los elementos y los pesos unitarios de

los materiales y en donde se busca que las estructuras puedan ser

disefiadas de manera que su esfuerzo de disefio sea igual o exceda los

efectos de las cargas factorizadas.

Tabla 6-2 Cargas Vivas e incidentales

D O
; ’ ° ° ° 200,00 80,00
o Escuelas primarias 250,00 150,00
Secundaria y universidad 250,00 200,00
200,00 100,00
400,00 150,00
Despachos =)y 250,00 100,00
Salas de Archivo 500,00 250,00
lic Salones de Lectura 300,00 150,00
Salén de Libros 600,00 400,00
6 alones de Baile, g asios, restaurante eo as de 400,00 250,00
Sillas fijas 350,00 250,00
Sillas moviles 500,00 250,00
- Vestibulos 200,00 80,00
Piso del escenario 700,00 350,00
aderia buna 500,00 250,00
- o Pafa BRSO ° 500,00 250,00
° OVISEO ; OVISEO ° 500,00 350,00
aboratorio 250,00 125,00
Ligero 350,00 300,00
omercio Semi - pesado 450,00 400,00
Pesado 550,00 500,00
Ligero 400,00 350,00
Semi - pesado 500,00 450,00
Pesado 700,00 600,00
Ligero 450,00 400,00
Bodega Semi - pesado 550,00 475,00
Pesado 650,00 550,00
100,00 40,00
50,00 20,00
.' 250,00 150,00
Andamio bra para concreto 150,00 100,00
olados e a publica (marquesinas, balcone are 400,00 200,00

Fuente RNC - 07
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6.5. Combinaciones de carga para disefio por resistencia tltima

1.4 CM

1.2CM+ 1.6 (CV + Ps)
1.2CM+1.6 (Pz) + CV
1.2CM+Fs+CV

09CM+ 1.6 (Pz)+1.6 (Ps)
09CM+Fs+1.6Ps

6.6. Resultados del analisis obtenido del software ETAB’s 2016

6.6.1. Participaciéon de masa modal de la estructura

En el andlisis dinamico modal se debe verificar la participacion de la
masa de la estructura en cada una de sus direcciones ortogonales para
cada modo de vibracion, el Reglamento Nacional de la Construccion
establece que para validar un analisis dinamico lineal espectral —
modal se debe cumplir que la suma de la masa de todos los modos de
vibracion estimados en el andlisis de ser como minimo del 90% en cada

direccién ortogonal de la estructura.
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Tabla 6-3 Masas modales y modos de vibracién

\: PACION D ASA ODA
MODO PERIODO UX uy Rz
1,00 1,93 62% 0% 0%
2,00 1,45 0% 63% 0%
3,00 1,25 0% 0% 55%
4,00 0,55 23% 0% 0%
5,00 0,44 0% 20% 0%
6,00 0,39 0% 0% 24%
7,00 0,36 0% 0% 6%
8,00 0,35 0% 3% 0%
9,00 0,29 9% 0% 0%
10,00 0,23 0% 8% 1%
11,00 0,22 0% 1% 8%
12,00 0,20 3% 0% 1%
13,00 0,17 0% 3% 0%
14,00 0,16 1% 0% 0%
15,00 0,15 0% 0% 2%
16,00 0,13 0% 1% 0%
17,00 0,13 0% 0% 0%
18,00 0,12 0% 0% 1%
19,00 0,11 0% 0% 0%
20,00 0,11 1% 0% 0%
21,00 0,11 0% 0% 0%
22,00 0,10 0% 0% 0%
23,00 0,09 0% 0% 0%
24,00 0,09 0% 0% 0%
25,00 0,09 0% 0% 0%
26,00 0,08 0% 0% 0%
27,00 0,07 0% 0% 0%
100% 100% 100%

Fuente, propia

Como se observa en la tabla en las dos direcciones ortogonales cumple
con mas del 90% que la norma exige como requisito minimo, el periodo
fundamental es igual 1.93 s para la direccién “X” y 1.45 s en la
direccién “°Y”, y 1.25 s para la torsion en el eje “Z”, ya que son los
modos donde hay mas participacion de masa en la estructura durante

el analisis.
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RENGLON K (Ton/cm) 2909,11 1610,61 854,01 686,01 583,77 447,05 421,49 360,31 272,26 48,51

M (Ton-seg2/cm) 2,880 2,879 1,879 1,775 1,771 1,768 1,765 1,762 1,746 0,186
1 X 1,000 2,000 3,000 4,000 5,000 6,000 7,000 8,000 9,000 10,000
2 F/w2 2,880 5,758 5,637 7,099 8,857 10,610 12,353 14,099 15,711 1,860
3 V/w2 84,864 81,984 76,226 70,589 63,490 54,633 44,023 31,670 17,571 1,860
4 AY/w2 0,029 0,051 0,089 0,103 0,109 0,122 0,104 0,088 0,065 0,038
5 Y/w2 0,029 0,080 0,169 0,272 0,381 0,503 0,608 0,696 0,760 0,798
6 w2 34,28 24,977 17,717 14,694 13,124 11,924 11,520 11,502 11,841 12,525
1 X 1,000 2,745 5,805 9,332 7,485 5,638 5,905 6,395 6,220 7,644
2 F/w2 2,880 7,902 10,908 16,562 13,258 9,969 10,421 11,271 10,857 1,422
3 V/w2 95,450 92,570 84,668 73,760 57,198 43,940 33,971 23,550 12,279 1,422
4 AY/w2 0,033 0,057 0,099 0,108 0,098 0,098 0,081 0,065 0,045 0,029
5 Y/w2 0,033 0,090 0,189 0,297 0,395 0,493 0,574 0,639 0,684 0,714
6 w2 30,478 30,403 30,643 31,426 18,952 11,430 10,291 10,006 9,089 10,712
1 X 1,000 2,752 5773 9,050 6,871 4,975 5,337 6,524 6,962 8,854
2 F/w2 2,880 7,922 10,849 16,062 12,171 8,797 9,418 11,497 12,153 1,647
3 V/w2 37,713 90,516 82,595 71,746 55,683 43,512 34,715 25,297 13,800 1,647
4 AY/w2 0,013 0,056 0,097 0,105 0,095 0,097 0,082 0,070 0,051 0,034
5 Y/w2 0,013 0,069 0,166 0,270 0,366 0,463 0,546 0,616 0,666 0,700
6 w2 77,139 39,786 34,805 33,463 18,782 10,741 9,783 10,594 10,446 12,641

T 0 0,996 06 086 450 9 009 930
Yy
RENGLON K (Ton/cm) 4223,50 2434,97 1346,06 1104,96 998,73 778,91 721,81 604,95 453,57 55,54

M (Ton-seg2/cm) 2,880 2,879 1,879 1,775 1,771 1,768 1,765 1,762 1,746 0,186
1 X 1,000 2,000 3,000 4,000 5,000 6,000 7,000 8,000 9,000 10,000
2 F/w2 2,880 5758 5,637 7,099 8,857 10,610 12,353 14,099 15,711 1,860
3 V/w2 84,864 81,984 76,226 70,589 63,490 54,633 44,023 31,670 17,571 1,860
4 AY/w2 0,020 0,034 0,057 0,064 0,064 0,070 0,061 0,052 0,039 0,033
5 Y/w2 0,020 0,054 0,110 0,174 0,238 0,308 0,369 0,421 0,460 0,494
6 w2 49,77 37,200 27,176 22,952 21,022 19,481 18,971 18,988 19,562 20,261
1 X 1,000 2,676 5,494 8,673 7,064 5,439 5776 6,628 6,559 8,092
2 F/w2 2,880 7,703 10,324 15,393 12,513 9,617 10,193 11,681 11,450 1,505
3 V/w2 93,259 90,379 82,676 72,352 56,959 44,446 34,829 24,636 12,955 1,505
4 AY/w2 0,022 0,037 0,061 0,065 0,057 0,057 0,048 0,041 0,029 0,027
5 Y/w2 0,022 0,059 0,121 0,186 0,243 0,300 0,348 0,389 0,418 0,445
6 w2 45,288 45,198 45,548 46,606 29,055 18,117 16,576 17,031 15,702 18,192
1 X 1,000 2,681 5,463 8,428 6,550 4,887 5321 6,824 7,321 9,219
2 F/w2 2,880 7,718 10,265 14,958 11,603 8,643 9,391 12,026 12,780 1,714
3 V/w2 35,821 89,097 81,379 71,114 56,157 44,554 35,911 26,520 14,494 1,714
4 AY/w2 0,008 0,037 0,060 0,064 0,056 0,057 0,050 0,044 0,032 0,031
5 Y/w2 0,008 0,045 0,106 0,170 0,226 0,283 0,333 0,377 0,409 0,440
6 w2 117,907 59,482 51,764 49,609 28,969 17,251 15,977 18,105 17,905 20,965

T 0,579 0,8 0,8 0,89 6 4

En estas tablas se muestra el calculo de los modos de vibracion aproximados mediante el método de Newmark, como medida

comprobacion tomando en cuenta las masas y rigideces obtenidas del modelo matematico en ETAB’s

21



6.6.2. Desplazamientos laterales de la estructura

En estas tablas se muestran los desplazamientos elasticos maximos
de la estructura, estos desplazamientos sirven como grado de
oscilacion de la estructura con edificios vecinos, esta separacion es de
gran importancia para evitar que la estructura no ocasione dafios con

su traslacion a demas estructuras durante un evento sismico.

Tabla 6-4 Desplazamientos laterales maximos

DERIVAS MAXIMAS DERIVAS MAXIMAS

NIVEL |ALTURA(m)|  Ox Aa NIVEL |ALTURA(m)| Ay ba
N8 38,58 0,0042 0,015 NS 38,58 0,0055 0,015
N7 35,88 0,0033 0,015 N7 35,83 0,0020 0,015
N6 31,88 0,0036 0,015 N6 31,88 0,0023 0,015
N5 27,88 0,0033 0,015 N5 27,88 0,0023 0,015
N4 23,88 0,0033 0,015 N4 23,88 0,0024 0,015
N3 19,88 0,0027 0,015 N3 19,88 0,0021 0,015
N2 15,88 0,0027 0,015 N2 15,88 0,0021 0,015
N1 11,88 0,0021 0,015 N1 11,88 0,0015 0,015
52 6,88 0,0020 0,015 52 6,88 0,0014 0,015
51 3,44 0,0013 0,015 51 3,44 0,0009 0,015

Fuente, propia
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Imagen 6-f. Rotacién en el Modo 3 (Torsién).
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6.7. Derivas de entrepiso maximas.

El Reglamento Nacional de la construccion establece parametros para
el control de derivas, las cuales dependen del sistema lateral de la
estructura, continuacion se muestran las derivas maximas para los

estados limites de colapso y servicio
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Tabla 6-5 Derivas de entrepiso

DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO (SX)

DISTORSION NIVEL ALTURA DEL| FACTOR SEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 N8 38,58 3,00 0,0054 X 19,00 0,0130
0,0300 N7 35,88 3,00 0,0045 X 173,00 0,0108
0,0300 N6 31,88 3,00 0,0048 X 17,00 0,0116
0,0300 N5 27,88 3,00 0,0045 X 173,00 0,0107
0,0300 N4 23,88 3,00 0,0044 X 17,00 0,0105
0,0300 N3 19,88 3,00 0,0036 X 173,00 0,0087
0,0300 N2 15,88 3,00 0,0036 X 17,00 0,0086
0,0300 N1 11,68 3,00 0,0028 X 173,00 0,0066
0,0300 S2 6,88 3,00 0,0026 X 9,00 0,0063
0,0300 S1 3,44 3,00 0,0017 X 9,00 0,0041

SISTEMA LATERAL
SEGUN RNC-07

MARCOS DUCTILES DE ACERO Q=3

DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO (SY)

DISTORSION NIVEL ALTURA DEL| FACTOR SEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 N8 38,58 3,00 0,0074 Y 118,00 0,0177
0,0300 N7 35,88 3,00 0,0027 Y 510,00 0,0065
0,0300 N6 31,88 3,00 0,0031 Y 17,00 0,0075
0,0300 N5 27,88 3,00 0,0031 Y 510,00 0,0074
0,0300 N4 23,88 3,00 0,0032 Y 17,00 0,0076
0,0300 N3 19,88 3,00 0,0027 Y 510,00 0,0066
0,0300 N2 15,88 3,00 0,0028 Y 17,00 0,0067
0,0300 N1 11,68 3,00 0,0020 Y 510,00 0,0049
0,0300 S2 6,88 3,00 0,0019 Y 44,00 0,0045
0,0300 S1 3,44 3,00 0,0012 Y 46,00 0,0029

DESPLAZAMIENTO DE SERVICIO (SX)

DISTORSION NIVEL ALTURA DEL| FACTOR SEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 N8 38,58 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N7 35,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N6 31,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N5 27,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N4 23,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N3 19,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N2 15,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N1 11,68 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 S2 6,88 3,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 S1 3,44 3,00 0,0000 X - 0,0000

DESPLAZAMIENTO DE SERVICIO (SY)

DISTORSION NIVEL ALTURA DEL| FACTOR SEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 N8 38,58 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N7 35,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N6 31,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N5 27,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N4 23,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N3 19,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N2 15,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N1 11,68 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 S2 6,88 3,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 S1 3,44 3,00 0,0000 Y - 0,0000

Fuente, propia
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Derivas en el eje X.

Ax
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0.0015
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N8 N7 NE N5 N4 N3 N2 N1 52 S1

Imagen 6-g. Grafico de Control de Derivas en el Eje X. — Fuente: Propia.

Derivas en el eje Y.
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0.002

0.001

N8 N7 NE N5 N4 N3 N2 N1 52 S1

Imagen 6-h. Grafico de Control de Derivas en el Eje Y. — Fuente: Propia.
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6.8. Disefo del Sistema Lateral Special Concentrically Braced Frame.

Como ya se mencion0d anteriormente el disefio consiste en una
conexion tipo esquina de la elevacion 9 del edificio, que muestra a

continuacion.
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Imagen 6-i. Marco Estructural en el Eje 9, obtenido del software de disefio ETAB’s 2016.
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6.8.1. Definicion de los materiales y esfuerzos en el marco del Eje 9.

Materiales

ASTM A992 Gr 50 (Viga)
Fy = 3,515.35 Kg/cm? Fu =4,569.95 Kg/cm?
E = 2,043,185.91 Kg/cm?

ASTM A500 Gr B (Columna)
Fy = 2,952.89 Kg/cm? Fu=4,077.80 Kg/cm?
E = 2,043,185.91 Kg/cm?

ASTM A572 Gr 50 (Placa Gusset)
Fy = 3,515.35 Kg/cm? Fu = 4,569.95 Kg/cm?

E = 2,043,185.91 Kg/cm?

Elementos Estructurales

Columna: HSS 20x12x1”’
Ag=387.10cm? H=30.50cm B=50.80cm

Viga: W24x94
Ag=178.71cm? d=61.72cm Bf=23.04cm

Arriostre: HSS 9x9x3/4”
Ag=159.68cm? H=2286cm B=2286cm t

Ry=1.10

Ry = 1.40

Ry=1.10

t=2.54cm

tr=2.22cm ty=1.31cm

=1.905 cm
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6.9. Procedimiento de célculo por el método de la fuerza uniforme

Pu = 70 ksi, es la reaccién de corte en la viga debido a la carga de gravedad

factorizada que actua en los patines de la columna.

Cuando la estabilidad del andlisis es desarrollada usando el método de la
longitud efectiva de acuerdo con la seccion 7.2 del apéndice de las
especificaciones del AISC, K = 1.

Carga Gravitacional

Pu =70KSI LRFD
Disefio del Arriostre

KL =19 K=1 L=19 ft
Resistencia a la compresion

¢.P,, es el esfuerzo requerido en la conexion del arriostre y esta basado en el
esfuerzo esperado del mismo. Es muy importante no sobre dimensionar el
arriostre. El Manual 14 del AISC nos indica el siguiente parametro:

¢cP, > Pu

¢.B, = 260,000.00 kg jOK! Tabla 4-3 Manual AISC Ed 14
Relacion Base - Espesor del Arriostre

De acuerdo con la seccion F2.5a de las Disposiciones Sismicas del AISC los

arriostres deben satisfacer los requerimientos de la seccion D1.1 para

miembros de ductilidad alta.
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E
RyFy

~+ |

< 0.65 = 14.45 jOK! Tabla D1.1 AISC 341 - 16

Relacion Base — Espesor de la viga.

E
RyFy

< 0.40

=9.19 jOK! Tabla D1.1 AISC 341 -16

~+ |

Conexion Arriostre - Placa gusset

De la tabla A.3-1 de las Disposiciones Sismicas del AISC que para materiales
ASTM 500/GrB Ry = 1.4

Tomando en cuenta que la seccion F2.6¢(1)(a) de las Disposiciones Sismicas
del AISC controla el disefio a tensién del arriostre-placa gusset se obtiene la

siguiente ecuacion:

Resistencia a la tension de la conexiéon
P, = R,E,A; = 154,556.39 Kg jOK! Seccion F2.6¢(1)(a) AISC 341 - 16
Relacién de esbeltez

Las Disposiciones Sismicas del AISC en la seccién F2.5b determina que el radio
de esbeltez del arriostre sea menor que 200. El calculo utiliza para la longitud del
punto de trabajo K = 1 y de la seccion F2.3 de las mismas Disposiciones
Sismicas sabemos que la resistencia esperada al pandeo del arriostre debe
basarse en una longitud no mayor que la longitud del arriostre de extremo a

extremo. Por lo tanto, obtenemos:
L. =KL

KL <200
Tr
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K- 6733 jOK! Seccion F2.5b(a) AISC 341 - 16

r

KL

— =47.13
r

Esfuerzo eléstico al pandeo

De la seccidon F2.3 de las Disposiciones Sismicas del AISC, el pandeo esperado
del arriostre debe estar basado en una longitud no mayor que la longitud del
arriostre de extremo a extremo. Con una dimension “Pull off” la cual es asumida
a cada extremo del mismo. La dimensién “Pull off” es la terminologia utilizada
por los fabricadores y detallistas para ubicar el corte actual del arriostre con

respecto al placa gusset.

E, = (”L_)E =9,077.40 kg. Ecuacién E3-4 AISC 360 - 16

4.71\/FE = 123.89 Usar Ecuacion 3-2 AISC 360 - 16
y

Esfuerzo critico

El esfuerzo critico se obtiene segun lo indicado en la seccion E.3 de las

especificaciones sismicas.

F., =0.658Z| = 2,610.94 kg /cm2 Ecuacién E3-2 AISC 360 — 16
Fe

Resistencia nominal a la compresion

El esfuerzo en compresiéon esperado en el arriostre se obtiene de acuerdo con
la seccion F2.3 de las Disposiciones Sismicas del AISC, siendo el menor de
RyFyAg y 1.4FcreAg para LFRD.

P, = 1.14F.,A, = 475,274.68 kg Seccion F2.3 AISC 341 - 16
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Tension

P, = 154,556.39 kg

Compresion

P, = 475,274.68 kg

Resistencia a la fluencia por cortante en las paredes del arriostre

Se escoge una longitud de vuelta entre el arriostre y la placa gusset basado en
el estado limite de la resistencia al corte en la pared del arriostre. La resistencia
al corte es dada en las Especificaciones del AISC.

Resistencia a la flexion por cortante.

$R, = ¢0.60FyA,, < P, Ecuacion J4-3 AISC 360 — 16
Agy = tl = 76.20 cm2

®R,, = 135,006.13 kg jOK!

Longitud de soldadura

Existen cuatro lineas de soldadura de filete entre el arriostre y la placa gusset.
De la ecuacién 8-2 del Manual de AISC se obtiene ¢=0.75 y donde [ =
longitud soldada.

l>10cm

[=60cm Valor Propuesto
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Disefio de soldadura conexién arriostre — gusset

El esfuerzo disponible en una junta soldada es determinado de acuerdo con las
secciones J2-4 y la tabla J-2-5 de las Especificaciones del AISC. El calculo de
una soldadura cargada longitudinalmente puede ser simplificada de la tabla J2-
5 de las Especificaciones. Para una soldadura de filete menor o igual que 100
veces el tamafio de la soldadura, el esfuerzo de corte puede calcularse de la

siguiente manera:

l=60cm

Electrodo

FEXX = 70ksi Seccion J2.6 AISC 360 - 16

FEXX = 4,931.83 kg/cm2

PR, = 1.392DI Ecuacién 8-2 Manual AISC Ed 14

_ Py
T 4(1.392)()

D = 4 diéciseisavos.

Soldadura de filete = 1/4 plg Seccion J2.2 AISC 360 - 16
D >1 jOK!

Ruptura al cortante de placa gusset

El espesor de la zona de pandeo es igual a “2t” (dos veces el espesor de la placa
gusset). Esto es abordado en las en la seccion F2.6¢(3) de los Comentarios de

las Disposiciones Sismicas, donde de igual manera se aborda la localizacion del

punto A, con el cual, se obtiene la zona de pandeo.
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cm Cm Grados

ep= 30,86 ec= 15,250 0= 37,396
Grados cm Cm
tanB = [ =
0,76 60 d= 27,94

Ruptura por cortante en placa gusset

La ruta de falla de la ruptura del bloque de corte es asumida para que siga la
superposicion del arriostre en la placa gusset. El esfuerzo disponible para el
Estado Limite de ruptura al bloque de corte es dado en la seccion J4-3 de las
Especificaciones del AISC.

R, = 0.60F, Ay, + UpsF,Ape < 0.60F, Ay, + UpsF Ane  Ecuacion J4-5 AISC 360 — 16
Espesor de placa gusset

t=1plg Valor Propuesto

Grosor del area de cortante

Agy = 304.80 cm2
0.60F, A4, = 642,887.21 kg
Area neta del cortante

Any = Agy

Componente a ruptura por cortante

0.60F,A,,, = 835,752.46 kg
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Factor de esfuerzo de tensién uniforme

Se utiliza U,; = 1 debido a que es una conexion uniformemente cargada, lo

anterior es dado en la seccion J4-3 de las Especificaciones del AISC.

Ups =1 Seccion J4.3 AISC 360 - 16

Area neta en tension

An = Agy = 58.06 cm?2

Componente a ruptura por tension

UpsF Ay = 265,351.40 kg

0.60E,A,,, + UpsE, Ay = 1,101,103.86 kg

0.60F, Ay, + UpsF, Ay, = 908,238.61 kg

Resistencia requerida a ruptura del bloque de cortante en Placa gusset

R, = 908,238.61 kg Tomar la menor accion

Resistencia nominal a ruptura del bloque de cortante en Placa gusset

PRn = 681,178.96 kg {OK!

Flexién por tensién en placa gusset

[, =92.14cm

Tension a fluencia en la Placa gusset
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R, = 0.90Fylwt = 740,461.67 kg jOK!
Pandeo por flexion debido a la compresién en la placa gusset

Segun la publicacion sobre factores de longitud efectiva para control de pandeos

en placas gusset de Dowswell de 2006 el espesor critico de la gusset es tg
Donde, si el espesor actual de la gusset es menor que tg, la gusset cedera antes

de que se pandee y el Estado Limite de pandeo por flexion no aplicara.

I"=101+ 2t = 65.08 cm.

d
a= E+l'=51.54cm

lp=a+2t=4448cm
d
c= l,cosO — ) sinf@ = 28.40 cm

3

F,
te = 1.5 [2—=1.41
B Eslb cm

t=7/8plg jOK!

Altenert, > tzindica que se tiene una placa gusset compacta. De igual manera

el pandeo por flexion de la gusset se revisa segun la seccion J4-4 de las

Especificaciones del AISC.
La Placa gusset es compacta a la compresion, segun el criterio establecido por
Dowswell en 2006. Donde se refiere a este tipo de placa como una gusset

extendida y recomienda un factor de reduccion K = 0.60

K= 0.6 O F = 2,867.51 Kg/cm2 r= 222 cm
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jOK!

¢.F.r = 2,867.51 Kg/cm2.

Resistencia nominal a compresion de Placa gusset

GcFerlyty = 671,113.23 kg {OK!

Revisién de la ruptura por tensién en el arriostre

El esfuerzo de ruptura a la tensién disponible del area efectiva del HSS debe ser
mayor que el esfuerzo de tension requerido de la conexion del arriostre. Ademas
de acuerdo con la seccion F2.5b(3) de las Disposiciones Sismicas, el area

efectiva del arriostre no puede ser menor que el area gruesa del mismo.
Se debe suponer que la ranura en el arriostre es 1/176” mas ancha a cada lado

que la placa gusset.
Valor Propuesto

Dranura = 1/16 plg

Area neta del Arriostre

Ap = Ay — 2tDpanurea = 148.79 cm2
Tabla D3.1 AISC 360 - 16, Caso 6

X = iz(;ifg =0.75cm
U=1- ? = 0.99 Tabla D3.1 AISC 360 - 16, Caso 6
Area neta efectiva del arriostre
Ecuaciéon D3-1 AISC 360 - 16

Debe Reforzarse

A, = AU = 146.93 cm2
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Nota: Cuando el area efectiva es menor que el area gruesa, el reforzamiento es

necesario.
Disefio de placas de refuerzo de 7°X4’1 1/8” ASTM A572 G50

Areas de las placas de refuerzo
Cuando A, < A, el reforzamiento es requerido. La seccion F2.5b(3)(i) requiere

que el limite de elasticidad minimo del refuerzo sea por lo menos el del arriostre

Ademas, ASTM A572 Grado 50 debe ser usado para las placas de refuerzo.

A, =20cm2
Factor de cortante retrasado para conexiones de miembros a tension

Tabla D3.1 AISC 360 - 16, Caso 6

2BHt+ B%t+2A,B
—=912cm

T 4 (Bt+Ht+4,)

Tabla D3.1 AISC 360 - 16, Caso 6

x|

= 0.85

~ 1R

Area neta del arriostre

A, = Ay + 24, = 188.80 cm2
Ecuacion D3-1 AISC 360 - 16

Area neta efectiva del arriostre
jOK!

A, = AU = 160.10 cm2

Placas de reforzamiento ASTM A572 G50

La seccion F2.5b(3)(ii) de las Especificaciones del AISC requiere que la fijacion
de las placas de refuerzo en el arriostre HSS desarrollen el esfuerzo de tension

de refuerzo esperado a cada lado de la seccion reducida. El esfuerzo de tensién
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esperado en cada placa de refuerzo es determinado como sigue con R,, tomado

de la tabla A3-1 de las Disposiciones Sismicas.

Resistencia requerida a tension

B, =77,347.37 kg Seccion F2.5b(b) AISC 341 - 16
B, = 170.16 klb

Resistencia requerida de la soldadura

R, = 1392 () DI Ecuacion 8-2a Manual AISC Ed 14
Resistencia nominal de la soldadura

R, = 0.85R,,,: + 1.5R,,¢ Ecuacion J2-10b AISC 360 - 16
Longitud de transferencia de fuerzas dentro de la placa

Note que la longitud “a” se requiere para transferir la fuerza a las placas.
Aplicando la ecuacion J2-10b de las Especificaciones del AISC para tener en
cuenta las soldaduras de filete orientadas longitudinalmente y transversalmente
a la direccién de la carga aplicada y la ecuacion 8-2 del Manual 14 ed del AISC
para cada placa de refuerzo.

a=4"=10.16cm Valor Propuesto

Altura de la placa de refuerzo

Hp. = 7" =17.78 cm Valor Propuesto

B, = [2a(0.85) (1.392 ’“'”) D] + [(Hpr)(1.5) (1.392 "”’) D]

in in
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El factor de 0.85 en la ecuacion anterior es el factor de resistencia para
soldaduras de filete cargadas longitudinalmente, mientras que el factor 1.5 es
usado para soldaduras cargadas de filete cargadas transversalmente.

Nota: Se debe proponer una longitud “a” de la placa para poder resolver D
Al sustituir D se obtiene.

Py

) + H,,(1.5) (1.392 lenp)

D =

1.392kip
in

2 ()(0.85) (
D = 5.91 Diésciseisavos de plg

Soldadura de filete 3/8 plg

Distribucion de fuerzas (MFU)

El Método de la Fuerza Uniforme (UFM) es utilizado para determinar las fuerzas

en las conexiones Gusset - Viga y en las interfaces Gusset - Columna.

La guia 29 del AISC expresa que, la esencia del Método de Fuerza Uniforme
(UFM) es la seleccién de la geometria de una conexién que no producira
momentos en las interfaces de la conexion Gusset - Viga, Gusset - Columna y
Columna - Viga. En ausencia de momento estas conexiones son disefiadas para

corte y fuerzas normales Unicamente. Por lo tanto, el origen del nombre UFM.

Esta formulacién logra un campo de fuerza admisible interna que provee un

campo de fuerzas coincidentes en la Gusset, Viga y Columna.

Las dimensiones “a y B ” describen la locacion ideal de los centroides de las
conexiones Gusset - Viga y Gusset - Columna respectivamente. Estas
dimensiones deben satisfacer las limitantes de la ecuacion 4-1 de la guia 29 del
AISC.
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Cm

eb= 30.861 ec=
Grados
tan@ = 0.764 I =

a — ftanf = eytand — e, = 8.34 cm

a= §+ I'tan30° = 63.72 cm

cm Grados
15.250 0= 37.396

cm Grados

60 Senf = 0.607

Ecuacion 13-1 Manual AISC Ed 14

Note que el angulo de transferencia de 30° es utilizado para acomodar la seccion

“Whitmore”. La seccion Whitmore de 30° define el ancho efectivo méximo de la

carga transferida desde el inicio al final de la conexion Arriostre - Gusset. Cuando

toda la seccibn Whitmore es acomodada, la seccidn entera es efectiva en

resistencia a la tensioén y a las fuerzas de compresién en la Gusset.

Si se requiere una Gusset mas pequefia, el angulo de transmision debe ser

tomado entre 0° - 30°. Tal supuesto resultara en una gusset mas pequefia y de

mayor espesor.

Longitud de la ranura en el Arriostre para Placa gusset.

L = [(eptand + asenBtanh)?(e, + asend)?]%> = 87.56 cm

Longitud horizontal de la Placa gusset

L+2t=94cm

Longitud vertical de la Placa gusset. (Dimensiones de la placa)

a
Agicr = eptanl — e, + =72cm
dist b c cosH
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h=72cm
Fuerzas en las interfaces de las conexiones

Usando la notacion y ecuaciones de la Parte 13 del Manual del AISC

L= e, +§= 22.51 cm

Distancia de la cara de la Viga al centroide de la Placa gusset

=8 =2251cm

a — BtanB = eptanb — e, Ecuacion 13-1 Manual AISC Ed 14
Como a # a habra un momento en la interface de la conexion Gusset — Viga
Distancia de la cara de la Columna al centroide de la Placa gusset

a = eytanf — e, + Ptanf = 25.55cm

a=38cm

Por tanto, Actuara un Momento entre las caras de la conexion Viga - Gusset
r se determina de la Parte 13 del Manual 14 del AISC.

r=(a + e)? +(B+e,)?=6718cm Ecuacién 13-6 Manual AISC Ed 14

N
p = 2,303.66 kg/cm.
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Cortante requerido en la conexién Columna - Gusset

Ve = Pr—“ = 51,787.87 kg Ecuacion 13-2 Manual AISC Ed 14
Carga Axial requerida en la conexion Viga - Gusset

Vup = €p Pr—“ = 71,000.69 kg Ecuacion 13-4 Manual AISC Ed 14

YV + Vip) = 122,788.57 kg

Carga Axial requerida en la conexién Columna - Gusset
Hye = €.~ = 35,085.08 kg Ecuacién 13-3 Manual AISC Ed 14

Donde:

V,c = Fuerza de corte requerida en la conexiéon gusset — columna.
H,. = Fuerza axial requerida en la conexiéon gusset — columna
Vup = Fuerza de corte requerida en la conexién gusset — viga.

H,, = Fuerza de corte requerida en la conexién gusset — viga.

Cortante requerido en la conexién Viga — Gusset
H,, = aPT“ = 58,779.96 kg Ecuacion 13-5 Manual AISC Ed 14

S (Hye + Hyp) = 93,865.04 kg
My, = Vyup (@ — @) = —884,017,95 kg — cm
Conexion Viga — Columna

Se usa una conexién directamente soldada entre la viga y la columna, donde:
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V, = Vyp + 70 kips Cortante Gravitacional LRFD

Cortante

V, = 102,818.87 kg

Fuerza normal

N, = Hy, = 58,779.96 kg
Revisién del Cortante en Viga

Del Manual de AISC en la tabla 3-2 se obtiene el esfuerzo de corte disponible

Axial, donde:

¢V, > V,,p de esto ser asi la conexion cumple con la limitante Capacidad >

Demanda.
¢, Ve = 170,454.55 kg. jOK! Tabla 3-2 Manual AISC Ed 14

La fuerza axial sera distribuida a la columna por le patin de la viga y el alma de

la viga en la proporcidn de sus areas de la siguiente manera:

Ay = Ay — 24 =7631cm

N —A—fN = 16,840.89 k
uf_Ag u - ’ ' )

N,y = Fuerza axial distribuida por el patin de la viga

N, = j—: N, = 25,098.19 kg
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N,, = Fuerza axial distribuida por el patin de la viga

Disefio de soldadura en la conexidn Viga - Columna

Se asume que todo el corte es cargado por el alma soldada. La longitud de la
union soldada del alma de la viga al patin de la columna es tomada de la
ecuacion 8-2 del Manual del AISC y el aumento permitido de la fuerza direccional

en la seccidon J2.4 de la Especificacion del AISC para soldaduras de filete.

0 =13.72°
[ =78.08cm Valor Propuesto
Ry _ o
D = 5.14 Diéciseisavos de plg

~ 13920 (1 + 0.50sen’56)
D =1/8 plg

Disefio soldado del patin de la Viga al patin de la Columna
Longitud de soldadura en los patines

l =44.77 cm.

b $Ry
1.3921 (1 + 0.50sen1590°)

= 1.01 Diéciseisavos de plg

Revision de flexion local en la Columna y desgarramiento local del alma

adyacente al alma de la Viga

La ecuacion J.10-2 de la Especificacion del AISC es aplicable para la fluencia
local del alma (La carga concentrada es aplicada a una distancia del final de la

columna, la cual es mayor que el peralte de la columna).

®R, > Ny jOK!
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¢Ry = BFtyl, = 585,634.09 kg

l,/d = 2.56 Usar Ecuacion 9-43 Manual AISC Ed 14

1.5
Rs = 0.40¢2 [1 ~0.2 (t—W) l Ebywly Ecuacion 9-43 Manual AISC Ed 14

ty tw

Rs = 68,781.98 kg

1.5
Rg = 0.40t2 (%) ()  |Zhwi Ecuacién 9-44 Manual AISC Ed 14
da tr tw

R = 2,212.58 kg

Debido a que [,/d > 0.2 se usa la ecuacion 9-48 del Manual del AISC para

revisar el esfuerzo de deformacion local en el alma de la columna.

El esfuerzo disponible para la fractura local del alma ¢R,, es determinado en la
seccion J10.3 de las especificaciones, usando las ecuaciones J10-4, J10-5a, o
J10-5b con las cuales se puede simplificar el calculo utilizado las constantes R3,
R4, R5 y R6 de la tabla 9-4, donde ¢ = 0.75.

Cuando la fuerza de compresion a ser resistidas son aplicadas a una distancia x

desde el extremo del miembro la cual es menor que la mitad del peralte del
miembro x < d /2.

Para < 0.2 - @R, = PR3 + I,(PR4)

Para>0.2 - @R, = ®RS + I,(PR6)

R: Las R son contantes de capacidad de la viga,dadas en la tabla K3 —

2 de las Especificaciones.
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OR, = PR, + 1, (PpRy) = 241,542.56 kg Ecuacién 9-48 Manual AISC Ed 14

Conexidn Viga - Placa gusset

Se usan los valores obtenidos en los resultados del Método de Fuerza Uniforme
(UFM)

H,,:Esfuerzo de corte requerido
Vup: Esfuerzo de normal requerido

My, Esfuerzo de flexion requerido

Axial

H,, = 58,779.96 kg

Cortante

V., = 71,000.69 kg

Flexiéon

My, = —884,017.95 kg — cm

[, =69.46 cm

Revision de Placa gusset a flexién por fluencia de cortante y fluencia de
tension alo largo del patin de la Viga

Para facilitar la combinacion de la fuerza normal requerida y el esfuerzo de

flexion, las tensiones seran usadas para revisar los estados limites de fluencia al

corte y a la tension.

49



La fluencia a la tensién es revisada de acuerdo a las Especificaciones del AISC
en la seccion J4-1 y la fluencia al corte es revisada usando la seccién J4-2 de

las Especificaciones.

Vub

fua = — = 40243 kg/cm2
AQ
Mub

fup = —= = —288.55 kg/cm2

Z: es el modulo de seccion plastica tomado sobre el eje de flexion.

Resistencia a fluencia de Tensién

Es la sumatoria del esfuerzo normal donde: f;, < ¢F,

fn = fua + fup = 133.89 kg/cm2 jOK!

Resistencia a fluencia de Cortante

Donde: f,, < tpF,

fo =333.17 kg/cm2 jOK!

Se considera la ecuacion de interaccion derivada de la teoria de plasticidad de
Astaneh — Asl (1998) y Neal (1997) para placas gusset. Una ecuacion de cuarto

orden es recomendada.

Neal establece que esta ecuacion de interaccion produce resultados dentro del
5% de la falla de carga inferior obligada de la teoria para todas las posibles

combinaciones de corte, normal y esfuerzos de flexion.

Cuando el calculo de la interaccion es menor que 1, la interaccion no es critica.
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(B 4 (B 4 (H2) <4 (OK!
=0.07 kg/cm?2

Momento nominal.

M, = M, =10,769,904.56 kg — cm

Axial nominal.

N, = ty41 = 620,207.58 kg

Cortante nominal.

V, = 0.60F,A,, = 372,124.55 kg

Disefio de soldadura Viga - Placa gusset

Ecuacion F2-1 AISC 360 - 16

Ecuacién J4-1 AISC 360 - 16

Ecuacion J4-3 AISC 360 - 16

La parte 13 del Manual del AISC recomienda un incremento en la fuerza de

disefio para una conexién soldada entre una gusset y un patin miembro, tomando

en cuenta la distribucién de fuerza desigual a través de la superficie de la

soldadura.

El esfuerzo promedio debe ser multiplicado por un factor de 1.25 y luego

comparado con el esfuerzo pico y el mayor de los dos debe ser seleccionado

como el esfuerzo de disefio para la soldadura.

fua = ETi 511.09 kg/cm

2M,,,
fup = —7— = —366.46 kg /cm
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fun = fua + fup = 144.63 kg/cm

Hup
21

Jfuv = 423.12 kg/cm

fpico = \/(fua + fub)? + f,2, = 447.16 kg/cm

fprom = % Vo = fun)® + £+ V(fua + fun)* + i = 710.69 kg/cm

1.25fprom = 888.37 kg/cm Se debe usar 1.25 fprom

-1 fun

uv

= 18.87°

0 = tan

De la ecuacién 8-2 del Manual del AISC se obtiene el didmetro requerido de la
soldadura.

D - fprom
Ted 4™ 13921 (1 4+ 0.50senl50)

= 3.27 Diéciseisavos de plg

Dreq’d =1/8 plg.

Fuerza axial equivalente Ne

La fuerza concentrada para la cual la viga debe ser disefiada incluye ambas
fuerzas normales y adicional una fuerza debido al momento. Por conveniencia,
se convierte el momento en una fuerza normal equivalente y se agrega a la

fuerza normal.
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2M,,
Ne = Vup + == = 20,092.66 kg

2

Revisiéon de la flexion local del alma de la viga

De la seccion J10.2 de la Especificacion del AISC se utiliza la ecuacion J10-2
debido a que la distancia en donde actlia la fuerza resultante de la gusset es

mayor que el peralte de la viga.

La fuerza resultante actta a una distancia l;/2, donde:

¢R,, > Ne jOK!
OR, = PEty, (5 kges + 1p) Ecuacion J10-2 AISC 360 - 16
SR, = 348,898.93 kg {OK!

Revision de la fractura local en el alma de la Viga

De la misma manera en la que se determina la fluencia local en el alma de la

viga, la fuerza concentrada actia a una distancia [, /2 del final de la viga, la cual

es mayor d/2, donde:

¢R, > Ne jOK!
Y (e \| [EFpwts o
PR, = $0.8023 |1 +3(2) (ﬁ) [t Ecuacion J10-4 AISC 360 - 16
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Q = 1 Tabla K3.2 AISC 360 - 16
#R, = 286,311.99 kg {OK!

Conexion Columna - Placa gusset

Debido a que el momento no existe en esta conexion los esfuerzos promedio y
pico son los mismos. El factor de ductilidad de la soldadura de 1.25 debe ser

incluido, siendo este el discutido en la seccién 13 del Manual 14 del AISC.

Resistencias requeridas

H,. = 35,085.08 kg Esfuerzo nominal requerido

V,c =51,787.87 kg Esfuerzo de corte requerido

H
0 = tan~1 (%) = 34.12°

uc

De la ecuacién 8-2 del Manual del AISC y el incremento de la fuerza direccional
permitida en la seccion J2-4 de las Especificaciones del AISC para soldaduras

de filete. El tamafio de la soldadura es determinado.

D = Ry Ecuacion 8-2 Manual AISC Ed 14

1.3921 (1+0.50sen1-59)

= 1.49 Diéciseisavos de plg

D =1/8plg.
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6.10. Disefio de Conexion Arriostrada Tipo Chevron

El valor del esfuerzo axial requerido P, en la conexion del arriostre es el obtenido
del software de disefio ETAB’s 2016.

P, = 58,577.08 kg

Disefio de los arriostre

El método desarrollado esta basado en una seccion a-a, la interface de la viga-
gusset. Este es el control de interface y todo el resultado de las fuerzas de
distribucion en la interface son determinados mediante ecuaciones de equilibrio.
Es posible incluir una seccion b-b extendida para incluir el alma de la viga como

un control de interface.

El punto de trabajo de esta conexion esta en una locacion "e" concéntrica en el
eje gravitatorio de la viga. La gusset debe ser simétrica y la asimetria de la placa
sera A =0.

Utilizando la notacién general del capitulo 5 de la guia 29 se obtiene lo siguiente:

Asimetria de la placa

A=2(Ly—L) =0

L, =89.54cm Distancia desde el centro de la viga al extremo 2 de la gusset
Ly =89.54cm Distancia desde el centro de la viga al extremo 1 de la gusset
L =179.07cm Longitud total de la placa gusset

e =30.86cm Centroide de la viga

h=63.02cm  Altura de la gusset
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Para los siguientes célculos el suscrito 1 se refiere al arriostre 1 ubicado en la
parte izquierda del dibujo (Agregar imagen) y el suscrito 2 se refiere al arriostre
2 ubicado al lado derecho. La fuerza axial, la fuerza de corte y el momento
actuando sobre la seccion b-b tienen un simbolo primo para distinguirlos de la

fuerza axial, fuerza de corte y el momento actuando sobre la seccion a-a.

Las componentes vertical y horizontal de esfuerzo del arriostre son:

Py = —F

P,; = —58,577.08 kg Carga Axial a Compresion del Arriostre

Componente horizontal de la carga axial del arriostre 1 (Compresion)

H,; = —P,cos45°
H,, = —41,420.25 kg

Componente vertical de la carga axial del arriostre 1 (Compresion)

V1 = —P,sen45°
V1 = —41,420.25 kg

Carga axial a tension del arriostre.

Py, = P
P,, = 58,577.08 kg

Componente horizontal de la carga axial del arriostre 2 (Tension)

H,, = P,cos45°
H,, = 41,120.25 kg

Componente vertical de la carga axial del arriostre 2 (Tensién)
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V2 = P,sen45°
Vo = 41,420.25 kg

Momento debido a carga axial del arriostre 1 (Compresion)

Mul - Hule + VulA
M,, = —1,278,270.35 kg —cm

Momento debido a carga axial del arriostre 2 (Tensién)

Muz = Huze + VuzA
M,, = 1,278,270.35 kg — cm

Momento aplicado al arriostre 1

M,ul - 1/8Vu1L - 1/4‘Hu1h - 1/2Mu1
M',; = 364,609.52 kg — cm

Momento aplicado al arriostre 2

M'y, = 1/8Vy,L — 1/4H,h — 1/2My,
M'y, = —364,609.52 kg — cm

Calculando los esfuerzos en la seccidén a-a de la interface de la Viga-Gusset,

basado en el capitulo 4 de la guia 29 del AISC.

Carga axial en la conexidon Viga - Gusset

Ny = Vg + Vi
N, = 0.00 kg

Cortante en la conexion Viga - Gusset
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V= Hy1 + Hy;
I, = —82,840.50 kg

Momento en la conexion Viga - Gusset

My, = My, + My,
M, = —2,556,540.70 kg — cm

Los signos negativos en el esfuerzo de corte y en el momento indican que estas

fuerzas acttian en sentido opuesto a la direccion positiva asumida.

A continuacion, se calculan los esfuerzos actuando en la seccién b-b, de acuerdo

a lo indicado en el capitulo 4 de la guia 29 del AISC.

Carga axial conexiéon Viga - Gusset, combinado en ambos arriostres

N,
N,

1/2(Hu1 + Huz)
0.00 kg

Cortante Viga - Gusset, combinado en ambos arriostres

' 2My,
Viu= 1/2(Vy1 + Vi2) -7

V', = —12,866.72 kg

Momento Viga - Gusset combinado en ambos arriostres

M’u Mul + Muz
M', = 0.00 kg —cm

Estas fuerzas estan actuando en la mitad izquierda de la placa Gussety V',;
actla opuesto a la direccion asumida, lo anterior reflejado por el signo menos (-
). Con todas las interfaces (seccion a-a) y fuerzas internas (seccion b-b)

conocidas la conexion puede ser disefiada.
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Conexioén Arriostre — Gusset

Esta parte de la conexidn debe ser disefiada primero debido a que se requiere

un tamafio minimo de la placa gusset.

El esfuerzo de fluencia a la tension disponible es determinado segun la seccion

J4.1(a) de las Especificaciones del AISC.

Revision de la fluencia a la tensién en el arriostre.

$Rn = pF,A; > Pu jOK! Ecuacion J4-1 AISC 360 - 16
¢Rn = 424,358.02 kg

Revision de ruptura a la tension en el arriostre

De acuerdo a la ecuacién J4-4 de las Especificaciones del AISC, se determind
la longitud minima de soldadura requerida para proveer el adecuado esfuerzo de
ruptura al corte disponible en el material del arriostre. Se escoge una longitud de
la conexion entre el arriostre y la placa gusset basados en los estados limites de

la ruptura al corte en la pared del arriostre.

Resistencia a ruptura por corte de los elementos conectados

Pu = 0.60[F, tl(4)]

l=24cm Longitud de soldadura en la conexion Arriostre - Gusset

Pu = 13,982.78 kg

La seccion J4-2 de las Especificaciones del AISC denota que, para soldaduras

de filete el esfuerzo disponible se determinara tomando en cuenta un aumento
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direccional de la fuerza de (1.0 + 0.50sen'°8) si se considera la compatibilidad
de deformacion de los diversos elementos soldados es considerada.

Donde:

@: 0.75 para LRFD

6 : Angulo entre la linea de accion de la fuerza requerida y el eje longitudinal de

la soldadura en grados.

De la tabla J2-5 de las Especificaciones del AISC se obtiene:

1
PPy = $0.60Fzxx () w(4l) = P,
0.60Fsgxx: Esfuerzo de clasificacion del metal de relleno.

Py (i) w(4) = 0.94 cm

~ @0.60Fggxx \V2
Longitud de la soldadura en la conexion Arriostre Gusset
[ =3048cm Valor propuesto

Espesor de la gusset

tg=1 gplg Valor propuesto

Area neta de la gusset

Ap = Ay — 2tdgot Ecuacion D3-1 AISC 360 - 16

A, = 143.48 cm2

De latabla D3.1 de las especificaciones del AISC se obtiene el factor de cortante

X para miembros en tension.
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B%+2BH

X = 4(B+H)
X =8.58cm
U=1-@
U =072

Las areas efectivas de los miembros a tensién pueden se determinados segun

la seccion D3 de las Especificaciones del AISC.

Area neta efectiva del arriostre

A, = AU

A, =103.06 cm2 Ecuacion D3-1 AISC 360 - 16

Resistencia nominal de ruptura del arriostre debido a la tension

De acuerdo con la seccion J4.1(b) de las Especificaciones del AISC se obtiene:

$R, = ¢EA. > QB jOK!
$R, = PFA.
$R, = 315,205.42 kg (OK! Ecuacion J4-2 AISC 360 - 16
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Revisiéon de ruptura en el bloque de corte de la gusset

El esfuerzo disponible para el estado limite del bloque de corte en la gusset es
dado en la seccidn J4-3 de las Especificaciones del AISC donde especifica que
el esfuerzo disponible para los estados limites del bloque de corte a lo largo de
una ruta de falla de corte o rutas y una ruta de falla perpendicular a tension.

Ry, = 0.60F, A, + UpsFyApy < 0.60F, Ay, + UpsF, Ay, jOK! Ecuacion J4-5 AISC 360 - 16

Componente a fluencia por corte

=2t,l = 251.61 cm2

0.60F,A4, = 530,703.39 Kg

Componente de ruptura al corte

0.60F,A,,, = 689,913.65 Kg

Factor de esfuerzo a tension para conexiones cargadas uniformemente

De la seccién J4-3 de las Especificaciones del AISC se obtiene U, = 1, debido
a que los pernos son cargados uniformemente. Lo anterior es tomado de la

seccién de Comentarios CJ4-3 de las Especificaciones del AISC.

Componente de ruptura a la tensién
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UpsF Ay = 431,950.53 kg

Los esfuerzos disponibles para los estados limites de ruptura al bloque de corte

se determina de las siguientes maneras:

0.60F, Ay, + UpsE,Ape = 1,121,864.18 kg

0.60F,Agy + UysF, Ay, = 1,652,567.67 Kg

Resistencia nominal para el estado limite del blogque de corte

R, = 1,652,567.57 Kg

PR, = 1,239,425.68 kg {OK!

Revision de la placa gusset debido a fluencia a tension basado en la
seccién Whitmore

De acuerdo con la parte 9 del Manual del AISC la longitud de la seccion Whitmore

se determina de la siguiente manera:

Longitud de la seccion Whitmore

l,, = B + 2ltan30°

Area de la seccién Whitmore

Ay, = (I, — 2in)ty; + 2in (typ)

A, = 22547 cm2
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Fluencia a la tension en la gusset

Dénde: ¢ =0.90

R, = ¢EA,, Ecuacion J4-1 AISC 360 - 16
R, = 713,331.72 kg

Revision de la gusset por pandeo en la seccién Whitmore

El esfuerzo de compresion disponible en la placa gusset esta basado en el
estado limite de flexion al pandeo el cual es determinado segun la seccién J4-4
de las Especificaciones del AISC, usando un factor de longitud efectiva K = 1 de
acuerdo con la publicacion de Dowswell 2006.

Donde:

KL = Longitud efectiva

KL =39.59 cm

L = Longitud no arriostrada lateralmente de la placa gusset

Relacion de esbeltez

B —959 {OK!

r

., . . KL
De acuerdo con la seccion J4 de las Especificaciones —< 25. El esfuerzo en

compresion es el mismo que para la fluencia a la tension.
Conexion viga - gusset
Resistencia requerida a corte

V, = 82,840.50 kg
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Resistencia axial requerida

N, = 0.00 kg

Resistencia requerida a flexion

M, = 2,556,540.70 kg

Revisiéon de la placa gusset para la fluencia a la tensién y fluencia al corte

alo largo del patin de la viga

Se realiza una combinacion de la resistencia normal requerida y la resistencia a

la flexién. Los esfuerzos seran utilizados para revisar los estados limites de la

fluencia al corte y la fluencia a la tensién de la placa gusset. La fluencia al corte

es revisada utilizando la seccién J4-2 de las Especificaciones del AISC y la

fluencia a la tensién es revisada utilizando la seccién J4-1.

Esfuerzo de fluencia a la tensiéon

fur = 112.08 kg /cm?2
0.60¢F,Ag, = 530,703.39 kg/cm2
fuvr < 0.600F,Ag, jOK!

Esfuerzo de fluencia a tension

N.
fua:ﬁ

fua = 0.00 kg/cm?2

Seccion J4-2 AISC 360 - 16

65



Esfuerzo de fluencia a tensién

— My
fub_Z

fup =77.26 kg/cm2
Esfuerzo normal total
fun = fua + fup

fun =77.26 kg/cm?2

E,A, = 796,055.09 kg/cm2

fun < F,Ag {OK! Seccién J4-2 AISC 360 - 16

Disefio de la soldadura en la conexién de la placa gusset al patin de la
viga

La resistencia requerida al corte es Vj,. La fuerza normal y el momento pueden
ser combinados para generar una fuerza normal maxima equivalente.

Fuerza normal equivalente maxima.

2M.
Nax = [Nyl + | Eu |

2

4M,,

= [Ny| + 2|

Npax = 57,107.07 kg

Fuerza normal equivalente minima
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2M
Npin = |Nu|_| Eul

2

4My |
L

= [Nyl =1

Npax = —57,107.07 kg

Fuerza resultante pico de la soldadura

Ryeax = 100,616.93 kg

Fuerza resultante promedio de la soldadura

Rapg = \/Vuz + (M)z

Ravg = 100,616.93 kg
1.25Rg,, = 125,771.16 kg

Debido que 1.25R,,; > 1.25R,.q, S€ debe usar 1.25R,,, para dimensionar el

tamafio de la soldadura. Del Manual 14 del AISC se obtiene la ecuacién 8-2 que
incluye el incremento de la resistencia direccional de soldaduras de filete provista

en la seccién J2-4 de las Especificaciones del AISC.

Nota: 1.25 es el factor de ductilidad

Angulo de aplicacion de la fuerza de la soldadura

6 = tan‘l(—Nm“")
Vu
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0 = 34.58°

Resistencia requerida de la soldadura

$R, = 1.392DI

— PRn
1.392(1+0.5Sen1-59)

D = 8.83 dieciséisavos de plg

= g plg, diametro del electrodo
Revision del esfuerzo interno en la placa gusset (seccion b-b)

La seccidn de control para la placa gusset tipo Chevron es la seccién horizontal
a-a. La seccion b-b, la cual es una seccion interna de la placa gusset mas la
seccién transversal de la viga por encima de seccion b-b de las gusset deben
ser capaces de transferir al arriostre componentes verticales de esfuerzos a
través de esta seccion.

Las resistencias requeridas son:

Resistencia requerida al corte

V', = —12,866.72 kg

Resistencia requerida axial

N', = 0.00 kg
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Resistencia requerida a flexiéon

M', =0.00 kg —cm

Revisiéon de la placa gusset para la fluencia al corte en la seccién b-b

De la seccion J4-2 de las Especificaciones de la AISC, obtenemos que la

resistencia disponible de la placa gusset para la fluencia al corte es:

R, = 0.60F,Ag, > V', jOK! Ecuacion J4-3 AISC 360 - 16
R, = 132,930.32 kg

Debido a que N’ y M’ son igual a cero no hay mas controles.

Si N’ y M' tuvieran valores distintos a cero, es posible que un esfuerzo de
compresion exista en el borde libre de la placa gusset en la seccion b-b. En este
caso la placa gusset debera ser revisada para pandeo bajo este esfuerzo. Tal

procedimiento es dado en las paginas 9-8 y 9-9 del Manual del AISC.

Revision de esfuerzos en la placa gusset (seccidn b-b) en casos de cargas

hipotéticas

Se consideran ambos arriostres en compresion simultdneamente

My, = Ve

M,, = —1,278,270.35 kg —cm

M, = Ve

=
Il

—1,278,270.35 kg — cm
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, 1 1
My, = _Vull_z

1
8 Vuih _EMul

M'y, = 364,609.52 kg — cm

, 1 1 1
My, = EVull _ZVulh_EMul

M'y, = 364,609.52 kg — cm

Ny = Hy; +Vyq
N, = —82,840.50 kg

V= Hy1 = Vi

V, = 0.00 kg

My = My + My,
M, = 0.00 kg —cm

' 1
N' = > [Hul + Vul]

N' = —-41,420.25 kg

’ 1 1
N = > [Hul - Vul] _ZA
N’ = 0.00 kg
M =2[M,]

M' =729,219.04 kg — cm

Toda la seccién b-b es bajo una fuerza de compresién uniforme N’ y una fuerza
compresiva adicional debido al momento M'. Este caso puede ser calculado

segun lo indicado en el apéndice B de la guia 29.
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Fuerza normal equivalente a compresion

Nee = N' + (35)(2)

2

Nue

57,709.28 kg

La fuera equivalente produce el correcto esfuerzo de compresion normal en la
placa gusset pero es conservativo para el pandeo porque la porcidon de esfuerzo
de compresion debido al momento M’ que actla sobre la mitad superior de la
seccion b-b de la placa gusset, debido a que M’ es mayor que cero. Los valores
de a y b corresponden a las dimensiones de la placa Gusset. De la seccion C4
del apéndice C de la guia 29 se pueden calcular 1 y Q respectivamente.
a=52.07cm

b =63.02cm

el método usado en la guia 29 para revisar los bordes de la placa gusset al
pandeo esta basado en una placa modelo donde las dimensiones a y b son

tomadas con respecto a las lineas de pandeo de la placa. El esfuerzo critico al
pandeo fue planteado por Muir y Thornton en 2004 como:

Donde:

0=1, parail <0.7

0=134-048641, para0.7 < A <141 Control inelastico al pandeo
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0= ;—f para,A > 1.41 Control elastico al pandeo

b
A= —(Wm Ecuacion C-7 Apéndice C, Guia 29 AISC
s 1,120 ) ’
475+(a/b)2
A =394
0 =0.08

Esfuerzo critico de pandeo en la gusset

¢F, = OF,

¢F. = 265.44 kg — cm jOK! Ecuacion C-6 Apéndice C, Guia 29 AISC
El pardmetro 1 es la relacién de esbeltez efectiva en la placa gusset.

Esfuerzo de compresion en la gusset

Nue
fua = — > PF,

twh

fua = 221.85kg/cm?2

Revisién de la placa gusset por pandeo en la seccion Whitmore

Tomando una estimacidén conservativa del pandeo como la distancia vertical
desde los extremos de los arriostres en lineas centrales hasta los patines de la
viga.

De la seccién J4-4 de las Especificaciones del AISC cuando % > 25 el capitulo

E de las Especificaciones del AISC aplican
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Longitud efectiva

L. =KL
KL = 39.59 cm

Relacién de esbeltez

ke —3323cm jOK! Seccion J4-4 AISC 360 - 16

r

Esfuerzo critico nominal para miembros en compresion

¢cF,. = 2,930.91 Kg/cm2 Tabla 22 Manual AISC Ed 14
Resistencia nominal a la compresion

¢P, = Ppcke Ay,

P, = 660,820.75 kg

Revision de la placa gusset al pandeo lateral

De acuerdo con la seccion J4-4 de las Especificaciones del AISC y la tabla 4-22

del Manual del AISC, la resistencia a la compresion disponible se determina:
$R, = ¢pcFytL

R, = 2,166,272.73 kg jOK!

Revisar la fluencia local en el alma de la viga

De acuerdo con la seccién J10-2 de las Especificaciones del AISC se determina

la resistencia nominal a la fluencia por corte en el alma de la viga.
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Resistencia normal a fluencia por corte en el alma de la viga

¢R, = F,t,,(5k + 1) Ecuacion J10-2 AISC 360 - 16
PR, = 852,932.77 kg {OK!

Revisar la fluencia a corte en el alma de la viga

$R, = $0.60F Ay, Ecuacion J4-3 AISC 360 - 16

PR, = 247,032.22 kg {OK!

Revisiéon del desgarramiento local en el alma de la viga

Este procedimiento se realiza tomando en cuenta la ecuacion J10-4 de las

Especificaciones del AISC

DRy = $0.8065[1+3 () (1] [Fs Ecuacion J10-4 AISC 360 - 16
f w
PR, = 59,148.19 kg {OK!

Revision de la fluencia en la seccién transversal del alma

Cortante transversal inducido por la gusset a la viga
v, :
Vo=>=V"y

Resistencia nominal a corte en el alma de la viga

¢V, = $0.60F,A,,C, Ecuacion G2-1 AISC 360 - 16
¢V, = 170,294.55 kg jOK!
C,=1 Ecuacion G2-1a AISC 360 - 16
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VIl.  Capitulo Il

Anélisis de una estructura con un
sistema lateral “Steel Plate Shear
Wall” (SPSW) y Disefio de una
conexion del muro con los
elementos del marco, viga vy

columna.

Imagen 8-a. Obtenida del Software ETAB’s 2016.

Se muestra el edificio con el sistema lateral

SPSW.

RESUMEN

En este capitulo se muestra el
analisis y disefio de una estructura
con un sistema lateral de muros de
corte que consiste en laminas de
acero estructural, donde se
mostraran el calculo de
parametros tales como, el periodo
fundamental de vibracién,
desplazamientos de entrepisos,
derivas méaximas de entrepisos,
cortantes basales y peso de los
elementos estructurales de la

superestructura.

Seguidamente se mostrara el paso
a paso del disefio de la conexidn
del muro de lamina de acero y
cada uno de los miembros del
marco, cumpliendo con todos los
estados limites y resistencias

requeridas en dicha conexién
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7.1. Generalidades.

El mecanismo del sistema SPSW funciona tipicamente para resistir cargas de tensién en
las placas de acero y momento de vuelco en la columna. Durante el desarrollo de este
sistema se ha demostrado su excelente comportamiento para controlar el pandeo y
logrando que las fuerzas de compresion sean nulas en la placa, por lo que resulta
econémico aumentar la resistencia lateral y su rigidez en caso de requerirlo. (AISC,
Desing Guide No. 20: Steel Plate Shear Wall, 2006)

Existen muchas teorias que se han desarrollado para el analisis de la placa de acero, una
de ellas es la teoria desarrollada por Astaneh-Asl en 2001, la cual se basa en un método
iterativo para calcular un angulo de esfuerzos de tension que se transmiten en la placa,
gue se tolera en 40° y 60. Como se trata de un elemento area se recomienda considerar
el modelado de las placas como un elemento tipo “Membrana”. (AISC, Desing Guide No.
20: Steel Plate Shear Wall, 2006)

Otra de las recomendaciones de este método es que los ejes locales de las placas se
giren en la misma direccion que la del angulo del esfuerzo de tension previamente
calculado y que las placas varien en su espesor 1/8” piso a piso y que las placas de
mayor espesor se coloquen en los niveles mas bajos para un mejor control de los
cortantes basales y se establece como espesor minimo %4”. (AISC, Desing Guide No. 20:
Steel Plate Shear Wall, 2006).

El SPSW proporciona varias configuraciones para el control de los Momento de vuelco
gue se puedan presentar especialmente en zonas de alta sismicidad, una de ellas es la
versatilidad de colocacién de las placas y las mas favorable para rigidizar la estructura
en colocar vigas y columnas intermedias en los marcos con muros. (AISC, Desing Guide
No. 20: Steel Plate Shear Wall, 2006).
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Fig. 3-28 Configurations that reduce VBE overturning
Jorcex by means of beams.

. >
(0} Bl

Fig. 3-27. Configurations that reduce overturning
by means of web-plate location.

Imagen 7-b.1 muestra la configuracion del sistema SPSW e imagen 8-b.2 , ambas se obtuvieron de la guia de

disefio N° 20 del AISC.

77



7.2. Caracteristicas de la Estructura.

Los perfiles estructurales tipo “I’”” de patin ancho (W) seran de acero ASTM

A992 grado 50 o ASTM A592 grado 50, los perfiles formados por placas y

miscelaneos, tales como placas de conexion y placas base seran de acero

ASTM A572, grado 50, los perfiles tubulares, cuadrados o rectangulares
seran ASTM A500, grado B, Fy = 46 KSI.

Tabla 7.1. Caracteristicas de la Estructura

Planta Elevacion
Sétano 1Y 2 Sétano 1Y 2
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
Eje 2 Eje 18 Eje M Eje | 1923.52
34.93 34.85 62.24 62.60 3.44
Nivel 1 Nivel 1
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
34.89 50.30 1402.61 5.00
Niveles 2 - 7 Niveles 2 - 7
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
30.20 46.00 1324.12 4.00
Nivel 8 Nivel 8
Base (m) Largo (m) Area (m2) Altura (m)
9.00 19.70 157.05 2.70
Area Total del Edificio Altura del Edificio

Area Total (m2)

Altura Total (m)

8 180.26

38.58
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7.3. Obtencién de los Parametros Sismicos.

7.3.1. Clasificaciéon de la estructura.

Grupo B Estructura de normal importancia Arto.20.RNC-07
Q=4 Factor de reduccion por Ductilidad Arto.21.RNC-07
Q=2 Factor de reduccion por Sobre Resistencia Arto.22.RNC-07
Q=4 Factor de reduccién por Ductilidad Arto.21.RNC-07
R=Q*Q=8 Coeficiente de modificacion de respuesta sismica

1500 -

1400+

e

1200

1900

8500 87.00 8600 8500 8400 £3.00
Longiud
Imagen 7-c. Zonificacion Sismica de Nicaragua — Obtenida del RNC-2007.
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7.3.2. Influencia del Suelo

Zona sismica C, Managua

a0 =0.30 Ciudades de la zona C
Tipo de suelo Il Suelo moderadamente blando
S=2 Factor de amplificacion por tipo de suelo

7.3.3. Coeficiente sismico de disefo

¢ =S5(ay) =0.60

7.3.4. Condiciones de regularidad de la estructura

Arto.24.RNC-07
Arto.25.RNC-07
Arto.25.RNC-07

Arto.24.RNC-07

Las condiciones de regularidad establecidas en el Reglamento Nacional de la

Construcciéon RNC — 07, nos permitira calcular el factor de reduccién Q’, segun sea el

cumplimiento del articulo 23 de dicho reglamento

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por

lo que toca a masas, asi como a muros y otros elementos resistentes. Estos

son, ademas, sensiblemente paralelos a los ejes ortogonales del edificio

NO CUMPLE!!

2. Larelacién de su altura a la dimension menor de su base no pasa de 2.5

h/b=1.11
h/b < 2.5 OK!!!

3. Larelacién de largo a ancho de la base no excede de 2.5

a/b = 1.84
a/b<2.5 OK!!!

4. En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimension exceda en 20 por

ciento de la dimension en planta medida paralelamente a la abertura, las areas
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huecas no ocasionan asimetrias significativas no difieren en posicion de un piso
a otro, y el area total de aberturas no excede en ningun nivel de 20 por ciento

del area en planta

v=1.50
v<0.2b oK
v<0.21 oKl

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

oK1
6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension exceda de
20 por ciento de la dimension en planta medida paralelamente a la abertura;
las &reas huecas no ocasionan asimetrias significativas no difieren en posicion
de un piso a otro, y el area total de aberturas no excede en ningun nivel del 20

por ciento del area de la planta

a=16.70
a<0.2b NO CUMPLE!!!

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga vivague debe considerarse para
disefio sismico, no es mayor que 110 por ciento del correspondiente al piso
inmediato inferior ni, excepciéon hecha del ultimo nivel de la construccion, es

menor que 70 por ciento de dicho peso

Kg
N 8 0+38.58 m 91.496,67 NO CUMPLE!!
N7 0+35.88 m 763.484,05 NO CUMPLE!!!
N6 0+31.88 m 758.925,08 NO CUMPLE!!!
N5 0+27.88 m 760.820,90 NO CUMPLE!!!
N4 0+23.88 m 762.456,92 NO CUMPLE!!!
N3 0+19.88 m 763.620,92 NO CUMPLE!!!
N2 0+15.88 m 766.262,34 NO CUMPLE!!!
N1 0+11.68m 886.102,87 NO CUMPLE!!
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S2 0+6.68 m 1.218.188,40 NO CUMPLE!!
S1 0+3.44m 1.217.851,27 NO APLICA

8. Ningun piso tiene un area, delimitada por los pafios exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que 110 por ciento de la del piso inmediato inferior
ni menor que 70 por ciento de esta. Se exime de este Ultimo requisito

anicamente al ultimo piso de la construccién

N 7 0+35.88 m 0,00 NO CUMPLE!!
N6 0+31.88 m 0,00 NO CUMPLE!!
N5 0+27.88 m 0,00 NO CUMPLE!!
N4 0+23.88 m 0,00 NO CUMPLE!!!
N 3 0+19.88 m 0,00 NO CUMPLE!!!
N2 0+15.88 m 0,00 NO CUMPLE!!
N1 0+11.68 m 162,57 NO CUMPLE!!
S2 0+6.68 m 0,00 NO CUMPLE!!!
S1 0+3.44m 0,00 NO APLICA

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

planas
oK1
10.La rigidez al corte de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento a la del

entrepiso inmediatamente inferior. El ultimo entrepiso queda excluido de este

requisito
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N7 0+35.88 m
N6 0+31.88 m
N5 0+27.88 m
N4 0+23.88 m
N 3 0+19.88 m
N2 0+15.88 m
N1 0+11.68 m

S2 0+6.68 m

S10+344m

Kg/m
23,00
23,00
23,00
23,00
23,00
23,00
25,15
32,16
32,16

NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!
NO CUMPLE!!!
NO APLICA

11. La resistencia | corte de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento a la

del entrepiso inmediatamente inferior. El ultimo entrepiso queda excluido de

este requisito

N7 0+35.88 m
N6 0+31.88m
N5 0+27.88 m
N 4 0+23.88m
N 3 0+19.88 m
N2 0+15.88 m
N1 0+11.68m
S2 0+6.68 m

S10+344m

Kg
54,90
512,99
968,34
1.424,84
1.882,31
2.340,48
2.800,24
3.331,90
4.062,81

oK1
oK1
oKttt
oKttt
oK1
oK1
oKttt
oKttt
NO APLICA
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12.En ningun entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e,

excede del 10 por ciento de la dimensién en planta de ese entrepiso medida

paralelamente a la excentricidad mencionada

N 8 0+38.58 m 540,75 NO CUMPLE!!
N7 0+35.88 m 11.798,73 NO CUMPLE!!
N6 0+31.88 m 22.271,90 NO CUMPLE!!!
N5 0+27.88 m 32.771,23 NO CUMPLE!!
N4 0+23.88 m 43.293,13 NO CUMPLE!!
N3 0+19.88 m 53.831,10 NO CUMPLE!!
N2 0+15.88 m 64.405,52 NO CUMPLE!!!
N1 0+11.68 m 83.797,33 NO CUMPLE!!!
S 2 0+6.68 m 130.670,28 NO CUMPLE!!
S1 0+3.44m 154.171,77 NO CUMPLE!!

7.4. Obtener cargas de disefio.

En la obtencién de las cargas de disefio se tomaran en cuenta valores
establecidos en el Reglamento Nacional de la Construccién RNC - 07, en
donde para la evaluacion de las cargas muertas se emplearan las
dimensiones especificadas de los elementos y los pesos unitarios de los
materiales y en donde se busca que las estructuras puedan ser disefiadas
de manera que su esfuerzo de disefio sea igual o exceda los efectos de las
cargas factorizadas.
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Tabla 7-2 Cargas vivas e incidentales

D O A A
d 0 0 os de ho dos d
: 200,00 80,00
Escuelas primarias 250,00 150,00
Secundaria y universidad 250,00 200,00
osp 0s), Asilo od d 200,00 100,00
de op 6 400,00 150,00
o Despachos =y 250,00 100,00
Salas de Archivo 500,00 250,00
Salones de Lectura 300,00 150,00
Salén de Libros 600,00 400,00
de Re 6 alones de Baile, g asios, restaurante eo alas de 400,00 250,00
T o Sillas fijas 350,00 250,00
Sillas méviles 500,00 250,00
. Vestibulos 200,00 80,00
Piso del escenario 700,00 350,00
d b 500,00 250,00
de Co 6n para peato 0 pasyp d 500,00 250,00
o lib publico

dio " 0 o provisto d das (desprovisto de b 0
500,00 350,00
boratorio 250,00 125,00
Ligero 350,00 300,00
omercio Semi - pesado 450,00 400,00
Pesado 550,00 500,00
Ligero 400,00 350,00
abricay Tallere Semi - pesado 500,00 450,00
Pesado 700,00 600,00
Ligero 450,00 400,00
Bodega Semi - pesado 550,00 475,00
Pesado 650,00 550,00
os de lo on pend 0 or d 100,00 40,00
os de lo on pend or d 50,00 20,00
N o =\ e SHEOIas 250,00 150,00
And 0 bra p 0 0 150,00 100,00
olado pub q balco 400,00 200,00

Fuente, RNC - 07

7.4.1. Combinaciones de carga para disefio por resistencia.

1.4 CM

1.2CM+ 1.6 (CV + Ps)
1.2CM+ 1.6 (Pz) + CV
1.2CM+Fs+CV

09CM+ 1.6 (Pz)+1.6 (Ps)
0.9CM+Fs+ 1.6 Ps
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7.5. Resultados del analisis obtenido del software ETAB’s 2016

7.5.1. Participacion de masa modal de la estructura

En el andlisis dinamico modal se debe verificar la participacion de la masa
de la estructura en cada una de sus direcciones ortogonales para cada
modo de vibracion, el Reglamento Nacional de la Construccion establece
que para validar un analisis dinamico lineal espectral — modal se debe
cumplir que la suma de la masa de todos s modos de vibracion estimados
en el analisis de ser como minimo del 90% en cada direccion ortogonal de

la estructura.
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Tabla 7-4 Masas modales y modos de vibracién

PARTICIPACION DE MASAS MODALES

MODO PERIODO UXx uy RZ
1,00 0,93 59% 0% 0%
2,00 0,66 0% 60% 0%
3,00 0,58 0% 0% 51%
4,00 0,32 0% 0% 0%
5,00 0,30 0% 0% 0%
6,00 0,30 0% 0% 0%
7,00 0,29 0% 0% 0%
8,00 0,29 0% 0% 0%
9,00 0,28 0% 0% 0%
10,00 0,27 0% 0% 0%
11,00 0,27 0% 0% 0%
12,00 0,25 0% 0% 0%
13,00 0,25 0% 0% 0%
14,00 0,25 0% 0% 0%
15,00 0,21 3% 0% 0%
16,00 0,20 18% 0% 0%
17,00 0,20 0% 0% 0%
18,00 0,17 1% 0% 0%
19,00 0,16 0% 1% 1%
20,00 0,15 0% 21% 0%
21,00 0,13 1% 0% 3%
22,00 0,10 10% 0% 0%
23,00 0,09 0% 1% 0%
24,00 0,07 5% 0% 0%
25,00 0,07 0% 11% 0%
26,00 0,04 3% 0% 0%
27,00 0,04 0% 5% 0%

100% 100% 58%

Fuente, propia

Como se observa en la tabla en las dos direcciones ortogonales cumple con
mas del 90% que la norma exige como requisito minimo, el periodo
fundamental es igual 0.93 s para la direccion “X” y 0.66 s en la direccion
“Y” ya que son los modos donde hay mas participacion de masa en la

estructura durante el analisis.
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7.5.2. Desplazamientos laterales de la estructura

En estas tablas se muestran los desplazamientos elasticos e inelasticos
maximos de la estructura, estos desplazamientos sirven como grado de
oscilacion de la estructura con edificios vecinos, esta separacion es de gran
importancia para evitar que la estructura no ocasione dafios con su

traslacion a demas estructuras durante un evento sismico.

Tabla 7-5 Desplazamientos laterales maximos

DERIVAS MAXIMAS DERIVAS MAXIMAS

NIVEL |ALTURA(m)|  Ax Aa NIVEL |ALTURA(m)| Ay Aa
NS 38,58 0,0023 0,015 N8 38,58 0,0065 0,015
N7 35,88 0,0016 0,015 N7 35,88 0,0011 0,015
N6 31,88 0,0016 0,015 N6 31,88 0,0011 0,015
N5 27,88 0,0016 0,015 N5 27,88 0,0011 0,015
N4 23,88 0,0015 0,015 N4 23,88 0,0010 0,015
N3 19,88 0,0014 0,015 N3 19,88 0,0010 0,015
N2 15,88 0,0012 0,015 N2 15,88 0,0008 0,015
N1 11,88 0,0009 0,015 N1 11,88 0,0007 0,015
s2 6,88 0,0006 0,015 52 6,88 0,0004 0,015
51 3,44 0,0003 0,015 51 3,44 0,0002 0,015

Fuente, propia
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Imagen 7.4. Desplazamiento en el Modol (Traslacién en el eje X).

89



+a
a
AL
LTI
i | freads ] RN 117y A
L ES58E L]
AERRNANEN NERNERRERENNENR SR AN EEENRNAD
i TIED B =
T 77 al
IIIIII. 2 -“nnnl
I | 1] T
B HENEEESREN
HEE EENENNEERENENEERERUREENEES --
1] ] 8 aas ENENN “-
BERRENERNNRENN NEEEREERNEENNRNNNRN
RN
R -
[ a
—+8

Imagen 7.5. Desplazamientos en el Modo 2 (Traslacion en el eje Y).
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Imagen 7.6. Rotacién en el Modo 3 (Torsion).
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7.5.3. Derivas de entrepiso maximas

El Reglamento Nacional de la construccion establece parametros para el
control de derivas, las cuales dependen del sistema lateral de la estructura,
continuacion se muestran las derivas maximas para los estados limites de

colapso y servicio

AXx

0,0025
0,002
0,0015
0,001

0,0005

N8 N7 N6 N5 N4 N3 N2 N1 S2 S1

Imagen 7.7. Control de Derivas en el Eje X.

Ay

0,007
0,006
0,005
0,004
0,003

0,002

0,001

N8 N7 N6 N5 N4 N3 N2 N1 S2 S1

Imagen 7.7. Control de Derivas en el Eje Y.
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Tabla 7-6 Derivas de entrepiso

DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO (SX)

DISTORSION NIVEL ALTURA DEL| FACTORSEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 N8 38,58 4,00 0,0020 X 2476,00 0,0064
0,0300 N7 35,88 4,00 0,0016 X 1828,00 0,0051
0,0300 N6 31,88 4,00 0,0016 X 1828,00 0,0051
0,0300 N5 27,88 4,00 0,0015 X 1828,00 0,0050
0,0300 N4 23,88 4,00 0,0015 X 1828,00 0,0048
0,0300 N3 19,88 4,00 0,0013 X 1828,00 0,0043
0,0300 N2 15,88 4,00 0,0011 X 1828,00 0,0036
0,0300 N1 11,68 4,00 0,0009 X 1828,00 0,0029
0,0300 S2 6,88 4,00 0,0006 X 9,00 0,0019
0,0300 S1 3,44 4,00 0,0003 X 9,00 0,0009

SISTEMA LATERAL

SEGUN RNC-07

MARCOS DUCTILES DE ACERO Q =4

DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO (SY)

DISTORSION NIVEL |ALTURADEL| FACTORSEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 NS 38,58 4,00 0,0048 Y 2506,00 0,0154
0,0300 N7 35,88 4,00 0,0010 Y 1626,00 0,0033
0,0300 N6 31,88 4,00 0,0011 Y 1626,00 0,0034
0,0300 N5 27,88 4,00 0,0011 Y 1626,00 0,0034
0,0300 N4 23,88 4,00 0,0010 Y 1626,00 0,0033
0,0300 N3 19,88 4,00 0,0009 Y 1626,00 0,0030
0,0300 N2 15,88 4,00 0,0008 Y 1626,00 0,0026
0,0300 N1 11,68 4,00 0,0007 Y 1626,00 0,0021
0,0300 S2 6,88 4,00 0,0004 Y 46,00 0,0014
0,0300 s1 3,44 4,00 0,0002 Y 46,00 0,0007

DESPLAZAMIENTO DE SERVICIO (SX)

DISTORSION NIVEL |ALTURADEL| FACTORSEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 NS 38,58 4,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 N7 35,88 4,00 0,0000 X - 0,0001
0,0300 N6 31,88 4,00 0,0000 X - 0,0001
0,0300 N5 27,88 4,00 0,0000 X - 0,0001
0,0300 N4 23,88 4,00 0,0000 X - 0,0001
0,0300 N3 19,88 4,00 0,0000 X - 0,0001
0,0300 N2 15,88 4,00 0,0000 X - 0,0001
0,0300 N1 11,68 4,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 S2 6,88 4,00 0,0000 X - 0,0000
0,0300 S1 3,44 4,00 0,0000 X - 0,0000

DESPLAZAMIENTO DE SERVICIO (SY)

DISTORSION NIVEL |ALTURADEL| FACTORSEGUN DELTA DIRECCION NODO RELACION

PERMISIBLE NIVEL (m) ART.34 ABSOLUTO
0,0300 N8 38,58 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N7 35,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N6 31,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N5 27,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N4 23,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N3 19,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N2 15,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 N1 11,68 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 S2 6,88 4,00 0,0000 Y - 0,0000
0,0300 S1 3,44 4,00 0,0000 Y - 0,0000
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7.6. Disefno del Sistema Lateral Steel Plate Shear Wall.

Como ya se mencion6 anteriormente el disefio consiste en una conexion tipo esquina

de la elevacién 9 del edificio, que muestra a continuacién
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Imagen 7.1. Marco Estructural del Eje 9, Obtenido del Software de Disefio Etabs 2016.
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7.6.1. Definicion de los materiales y esfuerzos en el marco del Eje 9

Materiales

ASTM A992 Gr 50 (Viga)
F, = 3,515.35 Kglcm? Fu = 4,569.95 Kg/cm? Ry = 1.10
E = 2,043,185.90 Kg/lcm?

ASTM A500 Gr B (Columna)
Fy = 2,952.89 Kg/cm? Fu=4,077.80 Kg/cm? Ry = 1.40
E = 2,043,185.90 Kg/cm?

ASTM A572 Gr 50 (Panel)
F, = 3,515.35 Kglcm? Fu = 4,569.95 Kg/cm? Ry = 1.10

E = 2,043,185.90 Kg/cm?

Elementos Estructurales

Columna: HSS 20x12x1”’
Ag=387.10cm? H=3050cm B=50.80cm t=254cm

Viga: W24x94
Ag=178.71cm? d=61.72cm Bf=23.04cm t=222cm ty=1.31lcm

Panel: Placa 1”’
t=254 cm



Disefio de la conexién y elemento viga, columnay muro de acero

Momento de inercia en el Panel de acero

Primeramente, con calcula el Momento de Inercia del panel de acero, el cual deber
ser menor al Momento de Inercia de VBE (Vertical Boundary Element), ya que este es

altimo es el elemento fuerte de sistema resistente a cargas laterales.
twh?
I, = 0'00307T

57,439.94 cm4 = 15,166.08 cm4 jOK!

Disefio preliminar de los paneles

Angulo del Esfuerzo de Tension del Panel

El &ngulo del esfuerzo de tension es el que se encarga de transmitir las acciones al
panel, segun la guia 20 del AISC, este angulo debe estar entre 40° y 60°

twl

tan*a = 2 =0.67 Ecuacion F5-2 AISC 341 - 16
1+twh(A—b+m)

a =43°

Propiedades del panel

A continuacién, se muestran la geometria del panel de acero a disefiar, siendo hc y
Lcf, su altura y longitud efectiva respectivamente, hc es resultado de la altura del

marco menos el peralte del VBE (Vertical Boundary Element), y Lcf es la longitud del

marco menos el peralte de HBE (Horizontal Boundary Element)
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Proporciones del panel

h (cm) hc (cm) L (cm) Lef (cm)

344,00 293,20 900,00 838,28

Resistencia del panel al cortante

En la ecuacion se muestra, se calcula la resistencia a cortante del panel de acero, de

acuerdo al estado limite de fluencia por corte

¢V, = 0.42F,t,,L s sin 2a = 282,242,848.28 kg Ecuacién F5-1 AISC 341 - 16

Resistencia del panel al cortante por unidad de longitud

En esta ecuacion la resistencia a cortante del panel se multiplica por el factor ¢ = 0.90,
para el estado limite de fluencia por corte, y se desprecia el valor de la longitud del
panel Lcf

¢V, = 3,336.94 kg/cm

Disefio HBE

El disefio de HBE (Horizontal Boundary Element), es disefiado para responder a la
fluencia del panel, las cargas Axiales son las que predominan el disefio de HBE

Distribucion de la carga en HBE

En la ecuacion se muestra el calculo de la carga transmitida desde el panel hasta su

componente horizontal HBE
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W, = R,FtCos*a = 5,253.51 kg/cm
Distancia de localizacion de la rotula plastica en la viga
A continuacion, se calcula la distancia donde se prevé que se forme la rétula plastica

en HBE, donde L es la longitud de HBE y dc, db, son os peraltes de VBE y HBE

respectivamente

Lh =L - ZSh = = 787.48 cm

1
P B
[Z(dc +d,)
Momento Gltimo

El momento ultimo en HBE es obtenido en el analisis realizado en el software
ETAB’s

M, = 513,070 kg — cm
Fuerza axial a tension
Para calcular la carga Axial a tensién en HBE, se debe de tomar el 100% de la carga

transmitida de VBE hasta HBE mas el 50% de la accion transmitida desde el panel

hasta HBE como se muestra a continuacion.

Pupe = Pupree) EP HBE(Panel)

Carga Axial en HBE debido a VBE

La carga Axial transmitida desde VBE hasta HBE es obtenida del andlisis realizado en
el software ETAB’s

PHBE(VBE) = 91,41574 kg
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Fuerza Axial en HBE debido al Panel

La carga Axial transmitida desde el panel de acero hasta HBE es obtenida del analisis

realizado en el software ETAB’s

PHBE(panel) = 18,04547 kg

Carga Axial combinada en tension en HBE

Al realizar la suma algebraica de las Axiales transmitidas a HBE se obtiene la carga

Axial a tension total

PHBE = 100,4‘38.4‘8 kg

Carga Axial combinada a compresion en HBE

La carga Axial a compresion en HBE se calcula en base a un factor de magnificacion
de Momento B: que multiplica al efecto P-0, el cual a su vez es el cociente del factor
de Momento equivalente uniforme Cn = 1 (debido a que la carga en HBE es
distribuida), entre la relacion de la carga Axial a tension Prge y la resistencia a pandeo

Pel

Pype = 82,393.01 kg.

B, = —5-=1.04 Usar 1.10

cm

Cm= 1 KL= 900
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Resistencia al pandeo critico de fluencia
La resistencia al pandeo critico de fluencia se determina con la ecuacion que se
muestra, siendo K = 1, debido a que se considera que la conexién es articulada, E es

el moédulo de elasticidad del acero A992 G50, | es el Momento de Inercia de la seccion

transversal de HBE
L. =KL =900cm

m2El

P, = 2= 2,797,829.84 kg

Resistencia requerida a Axial en HBE

La resistencia requerida a carga Axial es igual a caga Axial a combinada tension
P.= P, =100,438.48 kg

Resistencia requerida a flexiéon en HBE

La resistencia requerida a flexion es el producto del factor de magnificacion de

Momento y el Momento ultimo en HBE
M, = B;M,, = 532,174.37 kg — cm
Cortante en HBE

La fuerza cortante en HBE no es mas que la suma de los Momento probables de
ambos lados de HBE, la carga Axial, y la accion de la componente horizontal de la

carga a tension transmitida desde el panel de acero

M w, + W,
V,= =+ P, + % (L.s) = 30,798.65 kg
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Resistencia probable a flexién en HBE

El Momento probable en HBE es el 110% del producto de la relacion del Esfuerzo de
fluencia esperado y el Esfuerzo de tension minimo Ry, el Esfuerzo de fluencia Fy, y el
modulo de seccidn plastico Z

MPT = 1-1RyFyZRBS

= 11R,F, (2/3Z,) = 11,803,139.02 kg — cm

Resistencia nominal a flexion por carga Axial

La resistencia nominal a flexion de HBE es el producto del Esfuerzo de Fluencia Fy y

Su area gruesa

P, = F,A, = 628,225.74 kg

Para comprobar la relacion Demanda/Capacidad de HBE, se deben calcular los
Momentos probable méaximos a ambos lados de HBE, como se muestra en los
siguientes calculos

Relacion Demanda — Capacidad, lado izquierdo.

P,/P, = 0.16

Momento probable maximo en HBE, lado izquierdo

P,HBE
Py

9
M}, = 3 (1.1R,F, Zggs) [1 - l = 11,155,607.48 kg — cm

Relacion Demanda — Capacidad, lado derecho.

P
2 =013
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Momento probable maximo en HBE, lado derecho

Py HBE

" 1
My, = (1.1R,F,Zgps) [1 — 5<T>] =11,029,136.91 kg — cm.

Revision de Compacidad

Para chequear la compacidad, se debe de cumplir la relacion base-espesor de los

patines de HBE que esta establecida en la norma AISC 341 - 16

br — 518,

th

0.32 /Lz 7.36. Tabla D1.1 AISC 341 - 16
RyFy

br E )

L < 032 [— iOK!

2tf RyFy

Relacion resistencia requerida - Resistencia Nominal

Primeramente, se debe calcular la relacion de Resistencia requerida/Resistencia
nominal a carga Axial Cay luego comprobar si se cumple con la relacion base-espesor

en el alma de HBE

Py

C, = =0.18 Tabla D1.1 AISC 341 - 16
¢ch

C, > 0.114 {OK!

1.29 /i [2.12 — C,] = 57.60 Tabla D1.1 AISC 341 - 16
RyFy

h/t, =47.18 Tabla D1.1 AISC 341 - 16
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E
h/t, < 1.29 /%[2.12 - C,] jOK!

Revisidn del arriostramiento lateral (Refuerzo)

Se debe comprobar que la longitud no arriostrada L, sea menor que el 19% del
cociente de la relacion del Esfuerzo de fluencia esperado entre el Esfuerzo de tension

minimo por el modulo de elasticidad y el Esfuerzo de fluencia del acero de HBE

Ly < 0.197,E/(RyF,) jOK!
0.19r,E/(R,F,) =2,517.54 cm. Ecuacion D1-2 AISC 341 - 16
L, = 215.90 cm.

Resistencia requerida del refuerzo lateral

La resistencia requerida en el refuerzo debe ser el 2% del producto del Esfuerzo de

fluencia Fy, el ancho y espesor de los patines by, tr, respectivamente

Pyr = 0.02F,bst; = 3,599.82 kg

Rigidez requerida en el refuerzo lateral

La rigidez del refuerzo lateral se calcula con la ecuacién mostrada a continuacion:
Ddénde: M, es la resistencia requerida a flexion del refuerzo, Cq, s el coeficiente de

relacion rigidez-curvatura, el cual debe ser igual a 1 segun la seccion D1.2a del AISC
341 - 16, y ho, es la distancia entre los centroide de los patines de HBE

1 [1OMer

) Lbho

Bor = " ] = 16,705.86 kg/cm
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Resistencia requerida a flexion del refuerzo lateral

M, = R,FE,Z, = 16,095,189.57 kg — cm

Coeficiente de incremento relativo de rigidez del refuerzo lateral.

Cd:]-

Distancia entre el centroide de los patines de HBE

ho =d —ty =59.50 cm

Revision de resistencia por cortante

Resistencia nominal por cortante

La resistencia nominal a corte se calcula con el factor ¢ que para estados limites a
cortante es igual a 1, multiplicado por el 60% del esfuerzo de fluencia Fy, y el area del
alma de HBE, el cual debera ser mayor al cortante total

¢uVy, = ¢,0.6F,A,, = 170,294.55 kg

GV >V

170,294.55 kg > 30,798.65 kg jOK!

Revision de compresion y flexion combinada

Relacion esbeltez respecto al eje x

L
—£ =35.89
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Relacion esbeltez respecto al eje y

L.
— =42.85
Iy

Esfuerzo al pandeo de fluencia (Eje de menor Inercia) en HBE

El Esfuerzo al pandeo se calcula con la expresion mostrada, y se calcula para el eje
débil de HBE

m2E

[

E, =

=10,982.89 kg /cm?2 Ecuacion E3-4 AISC 360 — 16

0.44F, = 1,546.75 kg /cm?2.

Control del pandeo en el eje menor de menor Inercia de HBE

Como se muestra en la siguiente comparacion el Esfuerzo al pandeo en el eje débil

de HBE debe ser mayor al 44% del Esfuerzo de fluencia del mismo

71'2

= > 0.44F, jOK!

E

F, =

Esfuerzo critico en HBE

El Esfuerzo critico en HBE se calcula para controlar el pandeo del miembro debido a

la flexibn como se muestra en la ecuacion

F

Y
F., = l0.658Fel F, =3,074.59 kg/cm2 Ecuacién E3-2 AISC 360 - 16
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Resistencia nominal a la compresién

La resistencia nominal a compresion de HBE, se calcula como el producto de ¢ = 0.9
para miembros a compresion, el esfuerzo critico y el area gruesa de HBE, esta
resistencia debe controlar la compresion Axial en elementos no esbeltos

PP = PcFrAy = 494,512.03 kg

Resistencia Axial nominal

La resistencia nominal a carga Axial es igual resistencia nominal a compresion

P. = ¢.B, = 494,512.03 kg

Relacion Demanda - Capacidad fuerza axial en tensién

Se debe cumplir la relacion Demanda/Capacidad a Carga Axial, ademéas se debe

cumplir con que la longitud no arriostrada L, debe ser mayor a su limitante Lp, como

se muestra en las siguientes expresiones.

P./P. = 0.20

L, =6.99 ft = 213.06 cm. Tabla 3-2 Manual AISC Ed 14
L, = 21590 cm

L, > L, {OK!

Resistencia a flexion para control de pandeo lateral torsional

Debido a que la longitud no arriostrada es Ly, es menor que su limitante L, se debe

controlar el pandeo lateral torsional en HBE como se muestra

106



M, = ¢p,M, = ¢F,Z, = 13,168,791.47 kg — cm.

Relacién Demanda - Capacidad a pandeo por flexion

A continuacion, se muestra el control de la Demanda/Capacidad de HBE, para

miembros sujetos a flexion y fuerza Axial

M,/M, = 0.04

Como P./P. = 0.2 entonces:

i (er + M—) <1 =024 jOK! Ecuacion H1-1a AISC 360 - 16

Pc 9 \Mcx Mcy

Revision del Momento de Inercia

Momento de Inercia en HBE
Para garantizar que el mecanismo de falla sea por pandeo en la placa de acero se

debe cumplir que el Momento de Inercia del eje débil de HBE sea mayor al Momento
de Inercia de la placa

4
Ius = 0.0003 £

= 107,316.50 cm*
112,382.50 cm4 > 107,316.50 cm* jOK!
Espesor del alma de la viga

De igual forma el espesor del alma de HBE debe ser mayor a la variacion del espesor
de dos placas de acero consecutivas por el producto de su Esfuerzo de fluenciay su
relacion de Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo de tension minimo entre el Esfuerzo de
fluencia de HBE

107



t, HBE > 2% = 279 cm
FyHBE

1.31cm > 0.35cm jOK!

Disefio de VBE

Efecto maximo de la carga sismica
Para el disefio de VBE se debe de tomar en cuenta todas las acciones, tanto, cargas

laterales, cargas de tension transmitidas la placa de acero y la suma de los cortantes

de HBE y la placa de acero
Em = L2R,F,SenQa)t,h+ LV,
Suma del cortante sismico

A continuacién, se muestra la suma de la fuerza cortante total que actia en VBE

2Mpy

= TE+ %ch = 2,231,929.70 kg.

Cortante debido atodos los elementos que forman el marco

Cortante debido a la flexiébn en HBE

2M
W= P =29,977.06 kg
h

Cortante debido a la cargar Axial en HBE

w»
V, = 7ch = 2,201,952.64 kg
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Fuerza a compresion

La fuerza de compresion en VBE se compone de los efectos de las cargas transmitidas
desde HBE y desde el panel de acero, ademas de la rigidez de la conexion como se

muestra en la siguiente expresion

2MpHBE

1 2My, Adj
Em = LR E,Sen(2a)t,he + 3 - et

Lp

+ 2 Loy | - 3
Fuerza Axial en caso de compresion

2V, =2,323,345.44 kg.

Fuerzaresultante a compresion

E,, = 3,638,333.91 kg.

Carga Axial total

La carga Axial total es la carga que actia de forma directa en VBE, la cual se obtiene

del analisis modal realizado en el software ETAB’s

P, =91,415.74 kg.

Factor de magnificacién del momento

Al igual que el disefio de HBE se debe calcular el factor de magnificacion de Momento
debido a que se trata de un analisis de segundo orden, el cual a su vez es el cociente

del factor de Momento equivalente uniforme Cr = 1 (debido a que la carga en VBE es

distribuida uniforme)

B, = ‘m > 1 Usar 1
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cm

Cm= 1 KL= 688,00

Resistencia del pandeo critico de fluencia a flexion

La resistencia al pandeo critico de fluencia se determina con la ecuacién que se
muestra, siendo K = 2, debido a que se considera que la conexion es articulada en la
base y empotrada en el tope del marco, E es el médulo de elasticidad del acero A500

Gr B, | es el Momento de Inercia de la seccion transversal de VBE

__ m2EI
(Le)?

Pe; = 5,567,963.39 kg.

Bl = 1
Efecto méximo de la carga sismica
El efecto de la carga sismica lateral tomando en cuenta HBE y el efecto de la

componente vertical del angulo del esfuerzo de tensién a, la cual actda en la direccion

negativa de su eje

1 2Mpy u
Em = X RyESen(2a)At, h, + X L—: -y WTLCf.

E, =—1,991,014.16 kg.
Momento en VBE debido al panel
El Momento aplicado a VBE se calcula basicamente con el efecto del panel de acero,

tomando en cuenta las propiedades mecanicas del material de la placa, asi como su

Momento de Inercia I, y su &ngulo de esfuerzo de tension a
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2
(4

h
MVBE(Panel) = RyFySenz(a)Atw (ﬁ) = 4‘,123,106.77 kg —Ccm

Momento en VBE debido a HBE

El Momento transmitido a VBE desde HBE es el 50% del Momento plastico de la

misma como se muestra
1
MypEupE) = Ez M,, = 5,743,711.54 kg — cm

Momento plastico de en HBE

El Momento plastico en HBE se calcula como el cociente del Momento probable en
HBE My y el 110% de la relacién del Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo de tension
minimo Ry, mas el producto del cortante ultimo Vy y la distancia donde se prevé que
aparezca la rotula plastica en HBE

My, = My, /(1.1Ry) + V,, Sy = 11,487,423.08 kg — cm.

Para el disefio de VBE ademas del efecto del panel de acero y HBE, es necesario
tomar en cuenta las acciones transmitidas por la viga transversal conectada en
la cara opuesta de VBE al marco donde se ubica el panel, la viga corresponde a
un perfil W16x26

Resistencia a flexion en viga conectada a VBE

La resistencia a flexion del perfil W16x26 se calcula como el 50% de la carga Axial del

panel de acero

1
Pu = EPHBE(Panel) = 9,02274‘ kg
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Resistencia nominal a flexién por carga Axial

La resistencia nominal a flexion del perfil W16x26 debido a la carga Axial a la que es
sometido se calcula como el producto del Esfuerzo de fluencia Fy y el area gruesa Aq
del miembro

P, =FEA; = 174,179.58 kg.

Ademas, se debe chequear su relacion Demanda/Capacidad a flexion

P,/P, =0.05

P,/P, < 0.2 jOK!

Momento probable méximo en la viga conectada al marco del panel

Para calcular en Momento probable en el perfil W16x26 se calcula como el producto
del 110% de la relacion del Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo de tensiéon minimo Ry,

el Esfuerzo de fluencia Fy, y el modulo de seccién plastica Z del miembro, tomando en

cuenta en 50% de la relacién Demanda/Capacidad a flexién del mismo

. 1(P,HBE
M;, = (11R,E,Z) (1 "3\ R

>l = 3,001,100.84 kg — cm

Momento plastico en la viga conectada al marco del panel

El Momento plastico de la viga W16x26 se calcula como el cociente del Momento
probable maximo M*,r y el 110% de la relacion del Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo
de tension minimo Ry mas el cortante ultimo V, al cual es sometido multiplicado por la

distancia donde se forma la rotula plastica Sh

M

b = My, /(L1R)) + V, Sy, = 2,528,394.57 kg — cm
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Momento plastico en VBE debido a HBE
El Momento plastico en VBE transmitido desde HBE es el 50% de la suma de los

Momento plasticos tanto de HBE como de la viga conectada en la cara de VBE

opuesta al marco que se forma con el panel de acero (Perfil W16x26)
1
MVBE(HBE) = Ez Mpb = 7,007,908.83 kg —Ccm

Momento requerido en VBE

El Momento requerido en VBE es la suma total del Momento plastico en VBE debido

a HBE y al perfil W16x26 y el Momento ultimo trasmitido por el panel de acero
Mu = MVBE(Panel) + MVBE(HBE) = 11,131,01560 kg — cm.
Resistencia requerida a compresion

La resistencia requerida a compresion de VBE es igual a la carga Axial total a la que

es sometido el mismo
P. =P, =91,415.74 kg.
Resistencia requerida a la flexion

La resistencia requerida a flexion de VBE es el producto del factor de magnificacion

de Momento B:1 y el Momento requerido en el miembro
M, = ByM,, = 11,316,816.96 kg — cm.
Cortante debido a latensién del panel

La fuerza Cortante en VBE debido al panel de acero se obtiene como el 50% del

producto de la relacion del Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo de tension minimo Ry,
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el Esfuerzo de fluencia Fy, la componente vertical del angulo del Esfuerzo de tension

a, espesor tw, y altura efectiva del marco hc
VVBE(panel) = %RyFysen2 ()t h, = 669,723.60 kg.

Cortante en VBE debido a la rétula plastica en HBE

La formacion de la rétula plastica en los extremos de HBE, ocasiona una fuerza
Cortante en VBE, la cual se obtiene como el 50% del cociente de la suma de los

Momentos plastico y requerido en VBE y la altura efectiva del marco hc

1/M
VvBEHBE) = ZE( h’”) =30,932.68 kg
c

Se debe calcular el Cortante en VBE debido a HBE, el cual debe ser mayor al cortante

ultimo como se muestra en las siguientes expresiones

Vispaise) = 5 (1= 0.6V(panery — Pu/Py) = —47,995.58 kg

Vi = VEpanery + Vveewsr) = 700,656.28 Kg

30,392.68 kg > —47,995.58 kg jOK!

Cortante total en VBE

Una vez obtenidas las fuerzas Cortantes debido a HBE, el panel de acero y la viga
W16x26 conectada en la cara de la columna opuesta al marco, se puede calcular el

Cortante total al que es sometido VBE

V= VVBE(panel) + VVBE(HBE) = 700,656.28 kg.
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Chequear compacidad

Al igual que HBE, se debe comprobar la relacion base — espesor del alma y patines

de VBE, cumpliendo con los requerimientos de la norma AISC 341 — 16, como se

muestra a continuacion

b <065 |- {OK!
t RyFy
h/t = 12.01.
065 |—— = 1445
65 [g = 14

be
L < 1.12\/E [2.33 — C,] {OK!
tw Fy
E
1.12\F [2.33 — C,] = 66.03
Fy
L = 1201.
t

w

Revisién de compresion y flexion combinada

Tabla D1.1 AISC 341 - 16

Debido a que las columnas son elementos que se disefian a flexo-compresion, se

debe chequear dicho efecto en VBE

Relacion de esbeltez respecto a eje Y

Se debe de calcular la relacion de esbeltez en el eje de Menor Inercia de VBE
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Le _ 28.24.

Esfuerzo por pandeo de fluencia

El Esfuerzo por pandeo Fe en VBE, debe de cumplir con la condicion de ser mayor al

44% del Esfuerzo de fluencia del acero Fy

m%E

F, = 2= = 25,280.48 kg /cm2.

E

0.44F, = 1,299.27.

_ T2E
€ (Le/)?

> 0.44F, OK!

Esfuerzo critico en VBE

Es Esfuerzo critico de pandeo Fcr, se calcula con la ecuacion de la norma AISC 360 —

16 como se muestra

F

Fy
E, = l0.658Fel F, = 2,812 kg/cm2 Ecuacién E3-2 AISC 360 - 16

Resistencia nominal a Axial

La resistencia nominal a carga Axial en VBE se calcula como el producto del Esfuerzo
critico Fer, el &rea gruesa Ag, y factor ¢ = 0.9 para miembros sometidos a compresién

Py = PcFrAy = 979,662.11 kg.
Resistencia nominal de VBE

La resistencia nominal a compresién de VBE es igual a su resistencia a carga Axial
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P. = ¢.P, = 979,662.11 kg.
Relacion Demanda — Capacidad a compresion

Se debe cumplir con su relacion Demanda/Capacidad a compresion de VBE, el cual

debe ser menora 1

P./P. = 0.09

Resistencia a flexion de VBE

La resistencia a flexion de VBE, se debe calcular como el producto del Momento
nominal a flexion y el factor ¢ = 0.9 para elementos sometidos a flexion, el Momento
nominal My, es el producto del Esfuerzo de fluencia Fy, y el médulo de seccion plastica
Z

M, = ¢pM, = 16,984,621.69 kg — cm

Relacion Demanda — Capacidad a flexo-compresion

Se debe de cumplir con la relacion Demanda/Capacidad a flexo-compresién en VBE,
donde se debe cumplir con el requerimiento establecido en la seccion H del de la
norma AISC 360 - 16

M,./M, = 0.67.

P,/$P, = 0.09.

P
Como—% > 0.2 entonces:
¢Pn

&+§(@+m)
Pe 9\Mcxy Mgy

IA

1 =0.69 jOK! Ecuacion H1-1a AISC 360 - 16
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Conexién Panel — Elementos limites

A continuacion, se muestra el proceso de conexion del panel de acero y los elementos
HBE y VBE

Espesor de soldadura en HBE

Para calcular el espesor de soldadura de la conexion panel-HBE se debe establecer
la ecuacion que se muestra, tomando en cuenta la componente horizontal del angulo
del Esfuerzo de tension a, y donde Fexx es igual a 70 Ksi, ya que el tipo de soldadura
a utilizar es SMAW

RyFyCos(a)tW\/f
WHBE) = 50 6Fyy[1 + 0.5C0515(a)]

=0.45cm ~ 1/8 plg

Espesor de soldadura en VBE

Para calcular el espesor de soldadura de la conexidn panel-VBE se debe establecer
la ecuacién que se muestra, tomando en cuenta la componente vertical del angulo del
Esfuerzo de tension a, y donde Fexx es igual a 70 Ksi, ya que el tipo de soldadura a
utilizar es SMAW

B RyFyCos(a)tW\/E
WIVBE) = 40 6Fpyy [1 + 0.5Sents (a)]

=046 cm = 1/8 plg

Conexion HBE - VBE

A continuacion, se muestra el cumplimiento de los requerimientos de la conexion HBE-
VBE
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Relacion Columna fuerte — Viga débil
Primeramente, se debe cumplir con la relacion Columna fuerte — Viga débil, que no es

mas que el cumplimiento de la suma de los Momentos plasticos maximos en VBE

sean mayores al total de Momentos plasticos méximos de HBE
ZMpc *2 ZMpb *.
Para calcular el Momento total en HBE, se deben calcular los Momentos platicos a los
cuales es sometido el miembro, tales como: Momento plastico transmitido desde VBE
a compresion, Momento plastico desde VBE a tension y el Momento plastico que son
transmitidos de dos vigas que se conectan transversalmente al marco donde se ubica
el panel de acero (Viga de perfil W16x26)
Momento plastico desde HBE hasta VBE a compresién

pp = 12,449,293.37 kg — cm.

Momento plastico desde HBE hasta VBE a tensién

M*

»p = 11,155,653.59 kg — cm.

Momento plastico desde la viga conectada en la cara opuesta de VBE hasta el
panel (W16x26)

M*

“» = 2,528,394.57 kg — cm.
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Momento plastico maximo en HBE

Una vez calculado los Momentos plasticos que llegan a HBE desde cada uno de los
elementos a los que se conecta, se realiza una sumatoria, obteniendo asi el Momento
plastico total en HBE

Y M;, = 28,661,736.10 kg — cm.

Para calcular el Momento plastico total en VBE, se deben de calcular Momentos

plasticos tanto en Compresion como a Tension

Momento plastico a compresion en VBE

YM;. C= 2 (Fy — Z—‘;) Z, = 34,725,053.63 kg — cm.
Momento pléstico atensién en VBE

YM; T =2 (Fy - ‘Af—l;) Z, = 31,992,189.44 kg — cm.

Momento plastico maximo en VBE

Una vez calculados los Momentos plasticos maximos a Compresion y Tension, se

puede obtener el Momento plastico total en VBE

XMy, = 66,717,243.07 kg — cm.

A continuacion, se muestra el chequeo de la relacion Columna fuerte/Viga débil
z M. > Z M,

66,717,243.07 kg > 28,661,736.10 kg jOK!
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Revisién de Zona — Panel

La Zona del Panel representa la parte interna de la conexién Viga-Columna en las
conexiones precalificadas a Momento, con el fin de limitar que se produzca una falla

fragil por Corte en dicha zona debido a la accion sismica
Espesor minimo

Se debe de asegurar que el pesorde VBE sea mayor a la diferencia de peralte
efectivo entre VBE y HBE

dz—wz

t =
90

d; —wy
T = 0.86cm

Espesor VBE

twe = 2.54cm.

2.54cm > 0.86cm jOK!

Resistencia requerida a cortante en Zona — Panel

La resistencia requerida a Corte de la Zona del Panel, toma las acciones de los
Momentos probables maximos y Cortante maximo de HBE por su brazo de palanca,

que es la mitad del peralte efectivo, para poder propiciar que el mecanismo de falla

por Corte sea en HBE

. d
5[5+ %, (3)]
R, = P = 14,508,009.10 kg
Z
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Cortante ultimo en Zona - Panel

El Cortante ultimo en la Zona del Panel es el producto del 110% de la relacién del
Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo de tension minimo Ry, el Esfuerzo de fluencia Fy,
ancho de los patines by, y espesor de los patines t;, de HBE como se muestra en la
ecuacion

Y 1.1R,E, bypts, = 269,861.26 kg.

R, = 269,861.26 kg

Resistencia nominal a cortante en Zona — Panel

La resistencia nominal a cortante en la Zona del Panel combina las propiedades

mecanicas y geométricas de VBE, dicha resistencia debe ser mayor al Cortante ultimo

que actua en HBE, para garantizar que a falla se de en la viga

bcrt2
GR, = 1.0 % 0.6F,cdetyye [1 + zﬂ] = 275,618.71 kg.

pdctw
¢R, = R,

275,618,71 kg > 269,861.26 kg jOK!

Revisién de flexién en las paredes de VBE y patines de HBE

Se debe garantizar que la resistencia a flexion en las paredes de VBE (Columna HSS)

sea mayor que la resistencia a flexién en los patines de HBE (Viga W)
Resistencia requerida a flexion en patines de HBE

La resistencia a flexion en los patines de la viga es el producto del 110% de la relacion

del Esfuerzo de fluencia y el Esfuerzo de tension minimo Ry, el Esfuerzo de fluencia
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Fy, ancho de los patines by, y espesor de los patines t;, de HBE como se muestra en

la ecuacion
Ry < L1R,F,bytsy, = 217,789.39 kg.
Resistencia nominal a flexion en paredes de VBE

La resistencia nominal a flexion en las paredes de la columna se calcula de la siguiente

manera, dicha resistencia debe ser mayor que la fuerza Cortante en la Zona del Panel
$R, = $6.25tFF, = 1,714,577.86 kg.

¢R, = R,

1,714,577.86 kg > 269,861.26 kg jOK!

Revision por desgarramiento en paredes de VBE

El desgarramiento de las paredes de VBE representa, una falla ductil de post-pandeo,
esto se debe a que se espera que HBE ceda, primeramente, una vez que las placas

gusset y las placas de Corte fallan por pandeo, propician un desgarramiento en las
paredes de la columna. Por tanto, dicha resistencia debe ser mayor a la cedencia por

EF,t;
—— = 1/453,258.95 kg
w

Corte de la Zona del Panel

()

®R,, = $0.80t2

Ry = Ry,

1,453,258.95 kg > 269,861.26 kg jOK!
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VIIl.  Capitulo IlI.

Disefio de una conexion pre-
calificada a momento Viga-
Columna tipo “Bolted Flange
Plate”

Imagen 8-a. Conexion Tipo Esquina.

Resumen

En este capitulo se disefiara una
conexion Viga — Columna, debido a que
el edificio calculado en capitulos
anteriores estd conformado por
sistemas duales de Marcos Especiales
a Momento con arriostres conceéntricos
y su variante de muros de corte de
laminas de acero, se utilizara la norma
AISC 358 - 16 para Conexiones
Precalificadas a Momento. La conexion
a disefiar es una del tipo “Bolted Flange
Plate”, cabe mencionar que las cargas
se tomaran de las acciones maximas
obtenidos del analisis de los modelos
matematicos de antes mencionados.

Para el disefio de esta conexién se
chequearan los estados limites a
flexion y corte para el disefio de placas
y pernos establecidos en la norma
AISC 360 — 16 y las provisiones de la
norma AISC 341 — 16, para el disefio
sismo resistente de la viga y la

columna.
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8.1. Generalidades.

Las conexiones apernadas surgen de una larga investigacion por parte de
la Agencia Federal para el Manejo de Emergencias (FEMA), realizada con
el objetivo de evaluar y desarrollar la inspeccion, rehabilitacion vy
construccion de estructuras de marcos resistentes a Momento. Esto se debe
a que en 1994 el terremoto de Northridge causara un gran dafio a edificios
de gran importancia en California, especialmente las estructuras metalicas

gue en ese momento constaban con conexiones Viga — Columna soldadas.

FEMA seleccion6 a un grupo de empresas para dichos trabajos entre ellas
la Asociacién de Ingenieros Estructurales de California (SEAOC) y el
Consejo de Tecnologia Aplicada (ATC), las cuales ademas de la
rehabilitacion y reparacién de las estructuras dafiadas, se enfocaron en el
desarrollo de nuevas alternativas de conexiones Viga — Columna en marcos
resistentes a Momento tuviesen un comportamiento adecuado ante

acciones sismicas, a través de modelos analiticos y experimentales.

El Instituto Americano de Construccion en Acero (AISC) en 2005 incorporo
la norma AISC 358 “Conexiones Precalificadas a Momento para
Aplicaciones Sismicas de Marcos de Acero Especiales e Intermedios a
Momento”, la cual abarca un total de 9 conexiones Viga — Columna con
diferentes configuraciones que cumplen con las demandas sismicas. Para
este proyecto monografico la conexion se trata de un perfil HSS como
Columna y un perfil WT como Viga, y se seleccioné la "Bolted Flange Plate”
(BFP).

La conexion BFP utiliza placas soldadas en la Columna y conectadas a los
patines de la Viga mediante Pernos de alta resistencia. En el alma de la
Viga se desarrolla una conexiéon de corte que puede ser con placas o
angulares (simples o dobles) que puede ser conectada mediante pernos o
soldadura. (358, 2016).
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Fig. 7.1. Bolted flange plate moment connection.

Imagen 8-b Conexion Precalificada a Momento Viga-Columna mediante Placas Tipo “Bolted Flange Plate”
BFP.
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8.1.1. Definicién de materiales de la conexién

Materiales

ASTM A992 Gr 50 (Viga)
Fy = 3,515.35 Kg/cm? Fu =4,569.95 Kg/cm?
E = 2,043,185.90 Kg/cm?

ASTM A500 Gr B (Columna)
Fy = 2,952.89 Kg/cm? Fu=4,077.80 Kg/cm?
E = 2,043,185.90 Kg/cm?

ASTM A572 Gr 50 (Placas de conexion)
Fy = 3,515.35 Kg/cm? Fu = 4,569.95 Kg/cm?

E = 2,043,185.90 Kg/cm?

Elementos Estructurales

Columna: HSS 20x12x1”’

Ag=387.10cm? B=50.80cm H=30.48cm

Viga: W24x94

Ry=1.10

Ry =1.40

Ry=1.10

t=2.54 cm

Ag=178.71cm? d=61.72cm Bf=23.04cm t=2.22cm

tw =1.31cm
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8.1.2. Procedimiento de calculo de la conexidon Viga - Columna

Carga Axial

P, = 406,553.50 kg

Fuerza Cortante

V, =2,77417 kg

Momento Flector

M, = 20,989,500 kg — cm

Determinar fuerza maxima aproximada en la placa.
Proponer base de la placa de 16”.

B = 40.64 cm.

(d + tf)Ru ~ M,.

Fuerza maxima aproximada en la placa.
R, = 328,245.59 kg.

Tensiodn elastica en la placa.

Coeficiente de reduccioén de resistencia a tension elastica.

¢ =090 cm Seccion J4.1(a) AISC 360 — 16
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Area gruesa de la placa.

Ry
Ag = ¢_Fy = 103.75 cm2

Espesor aproximado de la placa.

ty = %‘g = 1plg

(d+ t))Ry = M,.

Tension en la placa.

R, = 326,623.82 kg.

Ruptura por tensién en la placa.

Se proponen pernos de 1 1/4”

¢Pernos = 3.18 cm.

Ruptura por tension de la placa.

R, = F,A, = 396,737.84 kg EC J4-2 AISC 360 - 16
Area neta de la placa.

An =4, —2(dy +1/16")t, = 86.81 cm2.
Area neta efectiva.

A, = A, = 86.81 cm2.
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A, < 0.854, jOK!

#R, = 297,553.38 kg.

¢R, = R, jOK!

Compresion elasticay pandeo en placa.

Radio de giro de la placa.

_t _
r—m—0.73cm.

Se propone longitud desde la linea central de la fila de pernos hasta la cara de la

columna 2.5” y con una separacién entre pernos de 3”.

Distancia desde la linea de pernos hasta la cara de la columna.

L = 6.35cm.

Relacion de esbeltez de la placa.

L, = KL
Le _ 866
T
L¢

Resistencia nominal a compresién de la placa.

P, = F,A, = 364,717.32.

$R, > Ry iOK!
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Pernos ASTM A325

Resistencia nominal a cortante de los pernos.

¢,1, = 56,818.18 kg Tabla 7-1 Manual AISC Ed 14

NUmero de Pernos

n=-—u
bvrn

= 8 Pernos.

Apoyo en la placa.

Deformacion en los agujeros de los pernos por carga de servicio.

R, = 1.2L:tF, < 2.4dtF, EC J3-6(a) AISC 360 - 16
R, = 1.2L.tE, < 2.4dtE, jOK!

Distancia desde el centro de los agujeros hasta el eje de la parte conectada.
L=15/8" Tabla J3.4 AISC 360 — 16
le =L — Gagujero/2 = 246 cm

R, = 34,274.56 kg.

2.4dtF, = 88,450.47 kg.

Resistencia nominal en apoyo a los pernos de los extremos.

PR, = 25,705.92 kg.
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Resistencia nominal en el apoyo para los agujeros de los pernos interiores.
¢y, = 21,116.68 kg/cm Tabla 7-4 Manual AISC Ed 14
Resistencia nominal en el apoyo de los pernos interiores.

PR, = (py1)(t,) = 53,636.36 kg.

Resistencia nominal para la fila de pernos.

¢R, = 373,230.02 kg.

$R, > Ry jOK!

Apoyo en los patines de las vigas.

Deformacion en los agujeros de los pernos por cargas de servicio.

R, = 1.2L tE, < 2.4dtF, jOK!

Espesor de los patines de la viga.

t=tr=222cm

Distancia desde el centro de los agujeros de los pernos en los extremos hasta el

extremo de la viga.
L=22/3"=6.77cm Valor Propuesto.
Distancia desde el centro de los agujeros hasta la parte conectada.

Le =L — $agujeros/2 = 5.11 cm.
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R, = 62,237.80 kg.

2.4dtF, = 77,394.16 kg jOK! EC J3-6(a) AISC 360 - 16
Resistencia nominal de los pernos en los extremos.

R, = 46,678.35 kg.

Resistencia de soporte de los agujeros de los pernos.

b1 = 21,116.68 kg /cm. Tabla 7-4 Manual AISC Ed 14
Resistencia nominal en el apoyo de pernos interiores.

o1 = (1) (tr) = 46,931.82 kg

Resistencia nominal para la fila de pernos.

®R, = 374,947.61 kg.

$R, > Ry. {OK!

Separacion entre pernos.

§=3"=7.62cm Valor Propuesto

Lp = 2[Lc,col + N(se toma una fila de pernos) (S)] + Hcol-
Longitud de placa.

Lp = 96.36 cm.
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Ruptura del bloque de cortante en la placa

Ry, = 0.6F Ay, + UpsF, Apy < 0.6F, Ay, + UpsFyAp,

Lgv = Lc,col + (ntomanos en cuenta una fila de pernos en la cara de la columna) (S)

Longitud gruesa sujeta a cortante de las placas.

Lgy, = 25.32 cm.

Area gruesa sujeta a cortante en las placas.

Agy = 2Lgyt, = 128.63 cm2.

App = Agv - 2(4-5)(¢agujeros + 1/16")(tp)-

Area neta sujeta a cortante en las placas.

Ay = 48.79 cm2.

Distancia capaz de equilibrar el trabajo de la viga.

g =15" Valor Propuesto

Area neta sujeta a tension de las placas.

Ape = ty g — (¢agujeros +1/16")].

A, = 87.90 cm?2.

Factor de esfuerzo tensiéon uniforme.

UbS = 1

EC J4-5 AISC 360 - 16
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0.6F, Ay, + UpsE,Ape = 535,493.88 kg.
0.6F,Any + UpsF, Any = 673,017.64 kg.

R, = 535,493.88 kg.

Resistencia nominal del bloque de cortante en la placa.

R, = 401,620.41 kg.

$Ry, > Ry jOK!

Ruptura del bloque de cortante en los patines de la Viga

R, = 0.6F,Apy, + UpsF Any < 0.6F,Agy, + UpsFyAne EC J4-5 AISC 360 - 16
Longitud gruesa sujeta a cortante en los patines de la Viga

Lgy = Leyiga + (Naespugs ae 1a primera fila en la cara de a cotumna ) (S)

Lgy = 29.63 cm

Area gruesa sujeta a cortante en los patines de la Viga

Agy = 2Lgyt = 131.72 cm2

Area neta sujeta a cortante en los patines de la Viga

Any = Agy — 2(4.5) (Pagujeros + 1/16")(tr) = 61.86 cm2
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Distancia capaz de equilibrar el trabajo de la viga.

g =15" Valor Propuesto
Area neta sujeta a tension en los patines de la Viga

Ane = tr[br — 9 — (Pagujeros + 1/16")] = 41.24 cm2
Factor de esfuerzo de tension uniforme

Ups = 1

0.6F, Ay, + UpsF,Ape = 358,076.98 kg

0.6F, Ay + UpsF, Apy = 466,280.27 kg

R, = 466,280.27 kg

Resistencia nominal del bloque de cortante en la Viga
R, = 349,710.20 kg

$Ry > Ry jOK!
Soldadura en la conexion Placa — Columna

Area efectiva de la soldadura.

Ay, = 2(B + H)tgarganta = 162.56 cm X tyarganta
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Momento de Inercia en la Conexién

H3t H\2
=2 () 128t (2)'

I = 28,316.85 cm4 x tyarganta

Resistencia requerida de la soldadura por unidad de longitud.

H
Py Mu(3)
tgarganta tgarganta

R, =13,797.40 kg /cm.

R, = 15.93 klb/plg.

Electrodo

FEXX =70 ksi

Resistencia nominal de la soldadura.

$R, = 1.392DI

H
PRn — 139201 > —Fu 4 M“,(7) .
l w

tgarganta tgarganta

1.392D > 15.93klb/plg.

Diametro de a soldadura

D > 11.44 Diéciseisavos de plg.

D >0.72plg

EC 8-2a Manual AISC Ed 14
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D =5/8 plg

Resistencia nominal a cortante de la conexién de la placa de Corte

Longitud de la placa de corte

L=18"=4572cm Valor Propuesto

Resistencia nominal a cortante de la conexion.

¢R, = 53,181.82 kg Tabla 10-10a Manual AISC Ed 14
dRy, >V, jOK!

b, = 4" =10.16 cm.

Ancho de la placa de corte.

B, = b, + L =1429 cm.
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IX. Planos
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X. Capitulo IV.

Comparacion del comportamiento
sismo resistente de los sistemas
laterales “Special Concentrically
Braced Frame” y “Steel Plate Shear

Wall”.

Imagen 9-a Edificio con Sistema Lateral SCBF.

Imagen 9-b Edificio con Sistema Lateral SPSW.

RESUMEN

En este capitulo se comparara la
respuesta estructural que exhiben
tanto el SCBF como el SPSW. Con
esta comparacion se pretende
evaluar la ductilidad de cada
mediante

sistema lateral

parametros como: Periodo
fundamental, Cortantes basales,
Control de Derivas y peso de la

estructura.

Para establecer comparaciones
entre los sistemas laterales antes
mencionados deberan poseer las
mismas caracteristicas tales
como: Ocupacién, ubicacién, tipo
de suelo, grupo y zona sismica.
También se realizaran los mismos
métodos de calculo sismico para
ambos, de tal forma que podremos
ver las ventajas y desventajas en
base a su comportamiento sismo
resistente de un sistema lateral

respecto al otro.
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10.1. Generalidades

Al realizar la comparacién entre la estructura con Arriostres Concéntricos y
la estructura con Muros de corte con laminas de Acero, se podra observar
si implementar un sistema u otro, el conocer las ventajas y desventajas que
ofrece cada sistema lateral nos permitira tener una justificacion en cuanto
a comportamiento estructural, ya que lo que pretendemos con este proyecto
monografico es implementar sistemas estructurales mas ductiles en
Nicaragua, pero ademas nos permitira realizar una valoracién cuantitativa
de los costos de estos sistemas laterales, ya que es de conocimiento que
el costo es quizas el factor mas determinante a la hora de realizar una

inversion en proyectos de esta magnitud en el pais.

La comparacion del comportamiento del edificio con Arriostres versus el
edificio con laminas de Acero se hard bajo los mismos pardmetros
arquitectonicos y estructurales aplicando el mismo método de analisis

dinadmico en ambos casos.

Para hacer la comparacion se tomaran en cuenta los aspectos que se
consideran mas significativos a fin de apreciar los cambios en la respuesta

de la estructura, como podemos citar:

e Participacion de masas modales.
e Periodo fundamental de la estructura.
e Control de Derivas.

e Peso de la estructura.
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10.2. Participacion de masas modales

Luego de ver lo que muestran las tablas de participacion de masas modales
de cada sistema lateral observamos que en ambos sistemas se obtiene un
100% de participacién de masas en las direcciones ortogonales X, Y, pero
respecto a la torsion el sistema SPSW no cumple con el minimo de 90% que
establece el Reglamento Nacional de la Construccion, o que lo hace un

sistema mas vulnerable ante las cargas sismicas

Por tanto, se concluye que el sistema lateral SCBF es un sistema que para
este edificio tiene un mejor comportamiento dindmico al ser sometido a
cargas laterales de sismo que han sido mayoradas por combinaciones de

diferentes acciones incluyendo la aceleraciéon de la gravedad.

Al ver este comportamiento de la estructura con la con el sistema lateral
SCBF se despejan las dudas de porgue es la configuracion estructural mas
utilizada para edificios de media y gran importancia del pais, especialmente

en su tipologia de "X’ de dos pisos.

10.3. Periodo fundamental de la estructura.

Los periodos fundamentales para cada direccion de los sistemas laterales se observan
en las tablas mostrada en los capitulos de estos, que el sistema SCBF se obtienen
periodos demasiado altos, lo cual provoca que la estructura sea muy flexible y para
poder rigidizarla, se deberan arriostrar mas marcos y proponer secciones de vigas y
columnas de mayores dimensiones, lo que incrementaria el costo de un proyecto de

manera sustancia.
Por otro lado, el sistema lateral SPSW muestra un comportamiento bastante rigido,

en lo cual se evidencia su coeficiente de ductilidad, mostrando un excelente

comportamiento
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10.4. Control de Derivas

Como se puede revisar en las tablas de control de Derivas en el estado limite de
colapso, el sistema lateral SPSW se producen derivas menores en mas del 50% en
comparacion a su contraparte SCBF, evidenciando que el sistema SPSW es mucho

mas estable y propicia una menor oscilacién con edificaciones vecina

10.5. Peso de la estructura

10.5.1. Peso de la estructura con sistema lateral SCBF

Tabla 9.1. Peso de la Estructura.

Nivel Altura (m) | Peso (Ton)
N8 0+38,58 m 38.58 91.50
N7 0+35,88 m 35.88 763.48
N6 0+31,88 m 31.88 758.93
N5 0+27,88 m 27.88 760.82
N4 0+23,88 m 23.88 762.46
N3 0+19,88 m 19.88 763.62
N2 0+15,88 m 15.88 766.26
N10+11,88 m 11.88 886.10
S2 0+6,88 m 6.88 1,218.19
S$10+3,44 m 3.44 1,218.03
7,989.38

10.5.2. Peso de la estructura con sistema lateral SPSW

Tabla 9.2. Peso de la Estructura.

Nivel Altura (m) | Peso (Ton)
N8 0+38,58 m 38.58 99.51
N7 0+35,88 m 35.88 809.99
N6 0+31,88 m 31.88 814.60
N5 0+27,88 m 27.88 824.13
N4 0+23,88 m 23.88 805.97
N3 0+19,88 m 19.88 815.50
N2 0+15,88 m 15.88 827.13
N10+11,88 m 11.88 939.01
S2 046,88 m 6.88 1,259.76
$10+3,44 m 3.44 1,267.80
8,463.41
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Como se observa en las tablas, el sistema lateral SCBF aporta casi 500

toneladas menos que el sistema SPSW, esto hara que actle una fuerza

sismica menor y por tanto disminuira os esfuerzos de los elementos

estructurales y poder disminuir costos.

Tabla 9.3. Caracteristicas Dinamicas de los Sistemas Laterales.

Caracteristicas SCBF SPSW Observacion
La participacién de masas modales es mayor en el
Masas X sistema SCBF.
Los periodos por cada modo de vibracién es mucho
menor en el sistema SPSW, por lo tanto lo convierte
. en un sistema de mayor rigidez.
Periodos X
Las derivas del sistema SPSW son menores, aunque
Derivas X carecen de uniformidad en los entrepisos.
El sistema SCBF es menos pesado, por lo tanto, actua
Peso X una fuerza sismica menor.

Comparaciéon Contante Estatico vs Cortante Dinamico en SCBF

Tabla 9.4 Cortantes estaticos y dindmicos en SCBF

a0= 0,30
S= 2,00
c= 0,60
NIVEL | W(Ton) ALTURA W hi Fi Vi Vi (DINAMICO) | Vi (ESTATICO) Vi DINVi EST
hi (m) Ton Ton
N8 91,50 38,58 3.529,94 54,90 54,90 42,69 54,90 0,78
N7 763,48 35,88 27.393,81 458,09 512,99 342,49 512,99 0,67
N6 758,93 31,88 24.194,53 455,36 968,34 501,00 968,34 0,52
N5 760,82 27,88 21.211,69 456,49 1.424,84 544,34 1.424,84 0,38
N4 762,46 23,88 18.207,47 457,47 1.882,31 568,52 1.882,31 0,30
N3 763,62 19,88 15.180,78 458,17 2.340,48 626,38 2.340,48 0,27
N2 766,26 15,88 12.168,25 459,76 2.800,24 725,56 2.800,24 0,26
N1 886,10 11,88 10.526,90 531,66 3.331,90 862,18 3.331,90 0,26
S2 1.218,19 6,88 8.381,14 730,91 4.062,81 1.046,79 4.062,81 0,26
S1 1.218,03 3,44 4.190,01 730,82 4.793,63 1.175,79 4.793,63 0,25
TOTAL 7.989,38 144.984,51

Fuente, propia

Comparacién Cortante Estéatico vs Cortante Dinamico en SPSW
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Tablas 9.5 Cortantes estaticos y dinamicos en SPSW

a0= 0,30
S= 2,00
c= 0,60
NIVEL | W(Ton) ALTURA W* hi Fi Vi Vi (DINAMICO) Ton Vi (ESTATICO) Vi DINM
hi (m) Ton EST
N8 99,51 38,58 3.839,20 59,71 59,71 36,03 59,71 0,60
N7 809,99 35,88 29.062,56 486,00 545,70 318,21 545,70 0,58
N6 814,60 31,88 25.969,42 488,76 1.034,46 486,36 1.034,46 0,47
N5 824,13 27,88 22.976,75 494,48 1.528,94 578,82 1.528,94 0,38
N4 805,97 23,88 19.246,63 483,58 2.012,52 654,13 2.012,52 0,33
N3 815,50 19,88 16.212,21 489,30 2.501,83 736,76 2.501,83 0,29
N2 827,13 15,88 13.134,77 496,28 2.998,10 827,40 2.998,10 0,28
N1 939,01 11,88 11.155,41 563,40 3.561,51 928,89 3.561,51 0,26
S2 1.259,76 6,88 8.667,18 755,86 4.317,37 1.051,74 4.317,37 0,24
S1 1.267,80 3,44 4.361,22 760,68 5.078,04 1.126,61 5.078,04 0,22
TOTAL 8.463,41 154.625,34

Fuente, propia
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XI. Conclusiones

Como hemos visto anteriormente ambos sistemas laterales tienen ventajas y
desventajas con respecto a los criterios establecidos para el andlisis modal —
espectral, el propésito principal de este proyecto monografico es introducir a
Nicaragua sistemas estructurales que garanticen una mayor ductilidad, ya que nuestro
pais es una zona muy vulnerable ante la accion sismica, el sistema lateral “Steel Plate
Shear Wall” (SPSW) ha sido probado en diferentes paises y ha demostrado los
resultados esperados y comportamiento deseado, satisfaciendo las demandas de
disefio actuales que basicamente se basan en el comportamiento ductil de las
estructuras. La mejor manera de incorporar un sistema estructural desconocido al pais
es compararlo con uno que sea de uso comun, como lo es el sistema convencional

“Special Concentrically Braced Frame” (SCBF).

Al revisar los resultados del analisis se puede deducir el por qué el sistema
lateral SCBF es el mas usado en el pais, es un sistema que la mayoria de
los Ingenieros Estructurales tienen amplio conocimiento y dominio, y el
disefio de los elementos estructurales es relativamente sencillo, es por tal

razon es la solucién estructural de mayor auge en el pais.

Para el edificio analizado en este proyecto monografico el sistema lateral
SCBF mostré que es una estructura menos pesada que el sistema SPSW,
lo cual disminuye la carga sismica y reduciria los costos en fabricacién de
elementos estructurales. Sin embargo, es una estructura demasiado flexible
debido a que su periodo fundamental es demasiado alto con respecto al
esperado, por lo cual esta estructura debe ser rigidizada con arriostres en
mas marcos, esto es algo muy peligroso, ya que si se arriostran marcos que
se intersecten ortogonalmente (formando una escuadra), podria ocasionar
una concentracion de esfuerzos demasiado grande en las columnas y por
ende en los demas elementos estructurales, lo cual se traduce en secciones
de acero mas grandes y mas peso del edificio. Ademas de eso, el arriostrar
mas marcos incrementaria sustancialmente el costo del edificio. El sistema

lateral SPSW mostro un periodo fundamental cercano al esperado, lo cual
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corrobora lo que se predecia, es sin duda un sistema lateral que
proporciona la suficiente rigidez para mantener una estructura estable y que
cumple con larelacidén de esbeltez de los elementos estructurales, haciendo
de este sistema el que garantiza mayor ductilidad y ante un evento sismico

severo es el que podria evitar el colapso.

Una gran ventaja que tiene el sistema lateral SPSW es su construccion. El
erigir una lamina de acero es mucho mas rapido que un elemento arriostre,
ya que hemos observado en campo que los arriostres al ir cruzados en los
marcos son bastantes incomodos de manejar a la hora de ajustar y fijar con
las placas Gusset, lo cual, trabajar con estos elementos implica demoras
tanto en fabricaciobn como en montaje de cualquier edificio y por ende

incrementando el costo de mano de obra del proyecto.

Una de las ventajas méas predominantes del sistema lateral SPSW es su
mecanismo de falla, ya que la placa de acero es un elemento que solo
soporta tension y su transmisién de esfuerzos en angulo le permite absorber
gran parte de la carga sismica a la que la estructura es sometida,
permitiendo que sea el muro de acero el primero en fallar a la hora de un
evento sismico severo, lo cual permitiria una rapida rehabilitacion de la
estructura al solo cambiar la placa y permitir al edificio regresar a operar en

menor tiempo.

En conclusion, el sistema lateral SPSW es una configuracion estructural
gue genera mucha confianza ya que proporciona una ductilidad y una gran
cantidad de disipacion de energia que podria ayudar a que un edificio no
colapse si ocurre un evento sismico de gran magnitud, sin duda alguna
compite con el sistema lateral SCBF en los aspectos sismo resistentes y
econdmicos a la hora de tomar una decision para disefiar un edificio de gran
0 media importancia en el pais. Evidentemente a la hora de disefiar estos

sistemas laterales el SCBF es mas facil de trabajar debido a que los
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meétodos que existen para su disefio son muy sencillos de asimilar y
desarrollar, por otro lado, el sistema SPSW es mucho méas complicado de
disefiar, ya que el muro de corte se trata de un elemento area tipo
“membrana”’ y se deben desarrollar teorias de calculo mas complicadas
como lo es la metodologia de “elementos finitos”’ para obtener resultados
mas confiables y reales. Este sistema lateral SPSW es muy interesante, que
despierta mucho interés y expectativas a la hora de trabajarlo, y sin dudas
en una solucién estructural que deberia ser tomada en cuenta para
construcciones futuras en el pais, y que deberia ser més trabajado por
profesionales y aspirantes que se dedican al disefio estructural debido al

poco conocimiento que se tiene de la misma en nuestra region.
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XII.

Recomendaciones.

Nicaragua es un pais con alta sismicidad, por lo que implementar el
sistema lateral SPSW es una opcién a tomar en cuenta en futuras
estructuras debido a su ductilidad y gran capacidad para disipar

energia.

Uno de los principales problemas que tenemos en Nicaragua es el
tiempo de ejecucién de los proyectos, especialmente edificios de gran
altura, por lo que erigir las placas de acero es mucho mas rapido y
esto aceleraria el montaje de la estructura y por ende el tiempo de

ejecucion de un edificio.

En Nicaragua uno de los factores mas determinante para ejecutar un
proyecto es el costo, por lo que una estructura con sistema SPSW
proporciona muy buena ductilidad y evita que se tenga que rigidizar
los diferentes elementos estructurales, y por tanto minimizar el costo,
ademas rigidizar una estructura implica aumentar peso de la
superestructura y por ende la subestructura se vera afectada por el

aumento de las dimensiones del sistema de fundaciones.

En nuestro pais se necesita una norma de acero mas completa que la
que se tiene hoy en dia, es una norma que no proporciona la
informacion suficiente a la hora de disefiar edificios y otras
estructuras, ya que si se quiere consultar aspectos a tomar en cuenta
en el disefo del sistema lateral SPSW no los posee y por eso la nhorma

no es implementada en el disefio de edificios importante del pais.
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Como ya se mencion0 anteriormente, este proyecto monografico
pretende incorporar sistemas estructurales mas ductiles a nuestro
pais, con el andlisis modal — espectral del sistema lateral SPSW ya
demostramos que es una solucion estructural a tomar en cuenta en el
futuro. Esto debe ser una motivacion para las personas involucradas
no solo en el disefio estructural sino también en la carrera de
Ingenieria Civil, ya que en nuestras manos esta el construir obras que
sean Uutiles y benéficas para la sociedad, pero sobre todo que sean
seguras. Es por eso que debemos de preocuparnos por desarrollar
estructuras que cada dia sean mejores y de uso comun en el pais,
eso solo lo lograremos si todos aportamos un grano de arena, desde
universidades hasta sala de proyecto y hasta la construccién final, es
un trabajo en conjunto y un compromiso de todos los involucrados en

esta maravillosa rama de la Ingenieria.
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XIll.  Anexos

Algunas secciones de columna propuestas en el disefio

1 44 Frame Section Property Data

General Data
Property Mame
Material
Display Color

Motes

Shape
Section Shape

Section Property Source
Source: User Defined

Section Dimensions
Total Depth
Total Width
Flange Thickness
Web Thickness

Comer Radius

| 4% Frame Section Property Data

General Data
Property Name
Iaterial
Display Color

MNotes

Shape
Section Shape

Section Property Source
Source: User Defined

Section Dimensions
Total Depth
Total Width
Flange Thickness
Web Thickness

Comer Radius

HSS S08X304.8X25 4

ASD0 Gr B Fy 42

Modify/Show MNotes...

Steel Tube

Show Section Properties...

HSS 304.8X304.8X25.

I

ASDO0 Gr B Fy 42

Modify/Show Notes...

Steel Tube

Show Section Properties...

§ 9 9 8 8

§ 8 8§ § 8

x
2
Property Modifiers
Modify/Show Modifiers...
Currenthy Default
x

Aw

Property Modffiers

Modify/Show Modifiers...
Cumently Default
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Propiedades de la losacero

| 44 Deck Property Data X

General Data
Property Mame MD2 CAL 22
Type Filled (i
Slab Material f 250 ko/em2
Deck Material A992 G 50
Modeling Type Membrane
Modifiers (Currenthy Default) Modify/Show...
Display Color
Property Motes Modify/Show...

Property Data
Slab Depth, te 5 cm
Rib Depth, hr 5,008 cm
Rib Width Top. wrt cm
Rib Width Bottom, wrb 9,27 cm
Rib Spacing, sr 315 cm
Deck Shear Thickness 75 cm
Deck Unit Weight 318 kgf/m#
Shear Stud Diameter 1.27 cm
Shear Stud Height. hs 8 cm
Shear Stud Tensile Strength, Fu 26068200 kgf/m*
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Propiedades de un muro de corte de acero de 1”

4y Wall Property Data >

General Data

Property Mame SPSW 1

Property Type Specihed

Wall Material AST 2GS0

Modeling Type Shell-Thin

Modifiers {Curmmently Default) Modify/Show ...
Display Colar

Property Motes Modify Show ...

Property Data
Thickness

Cancel
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Espectros de disefio para los sistemas SCBF y SPSW

4 Response Spectrum Function Definition - User Defined

Function Name

ESP INELAS Q=3

Function Damping Ratio

Defined Function

Period Value

Function Graph

E3
210 -
180 —
150 —
120 -
00
80 —
30 -

0 T I 1 I I I I 1

Add
Modify

Delete

0,00 0,30 0,80 0.90 1.20 1,50 1,80 2,10 2,40 2,70 3,00

Cancel

X

| 43 Response Spectrum Function Definition - User Defined

Function Name

Function Damping Ratio

ESP INELAS Q=4

Defined Function

Period

o JPyoose A

1,000E-03 0,0591

2,000E-03 0,0601

3,000E-03 0,061

4 000E-03 0,0621

5,000E-03 0,0631

6,000E-03 v [ 0,0641 v
Function Graph

E-3

180 -

T 1 1 1 1
0,00 0,30 0,80 0,80 1,20 1,50 1,80 2,10 2,40 2,70 3,00

Modify

Delete

Add

Cancel

154



XIV. Bibliografia.

341, A. (2016). Seismic Provisions for Structural Steel Buildings. Randolph St,
Chicago.

358, A. (2016). Prequalified Connections for Special and Intermediate Steel Moment

Frames for Seismic Applications. Randolph St, Chicago.

360, A. (2016). Specification for Structural Steel Buildings. Randolph St, Chicago.

AISC. (2006). Desing Guide No. 20: Steel Plate Shear Wall. Randolph St, Chicago.

AISC. (2010). Design Guide No 24: Hollow Structural Section Connections. Randolph
St, Chicago.

AISC. (2011). Manual of Steel Constructions 14th. Randolph St, Chicago.

AISC. (2014). Design Guide No 29: Vertical Bracing Connections - Analysis and
Design. Randolph St, Chicago.

Meli, B. &. (s.f.). Disefio Sismico de Edificios. Ciudad de México: LIMUSA, Noriega

Editores.

MTI. (2007). RNC-07. Managua.

Thornton, L. S. (2014). Vertical Bracing Connections - Analysis and Design. Atlanta.

GA: American Institute of Steel Construction.

155



