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RESUMEN EJECUTIVO

El trabajo de investigacion presente se centra en el analisis del comportamiento
sismorresistente de tres sistemas estructurales con distintos elementos verticales: columnas
rellenas de hormigoén, columnas tubulares sin relleno y columnas HEB; se evalué su
desempefio, dimensionamiento y costos. Se realizaron los analisis estructurales, incluyendo las
evaluaciones estaticas, dinamicas, y no lineales, empleando normativa como NEC 15, FEMA
440, ASCE 41-17, mediante las cuales confirmaron que los tres disefios cumplen con los
criterios de seguridad y desempefio sismico, alcanzando un nivel de Seguridad de Vida ante el
sismo de disefio, el analisis del desempefio determino ademads que el portico con columnas HEB
y arriostramientos mostrd el mejor comportamiento, seguido por las columnas tubulares sin
relleno. Las columnas tubulares con relleno de hormigdn se ubicaron en tercer lugar en términos
de desempefio. Se disefiaron y analizaron mediante el software Idea Statica las juntas sismicas,
donde el software ilustro la disipacion de energia en zonas Optimas. Para el analisis econémico,
se realiz6 un estudio comparativo de costos centrado en el acero A572 Gr.50 de las cuales son
armadas las columnas y el hormigoén. Los resultados mostraron que el sistema mas econdmico
es el de las columnas tubulares rellenas de concreto, con un costo de $1,172,639.67, debido a
un menor peso de acero y menor nimero de placas, en segundo lugar, se encontraron las
columnas con secciones HEB, con un costo de $1,752,035.49, y finalmente, las columnas
tubulares, con un valor de $2,253,024.43. En colusion el analisis demuestra que el disefio con
columnas HEB y arriostramientos presenta el mejor desempefio sismico, mientras que el
sistema de columnas tubulares rellenas de hormigoén ofrece una solucion econdémicamente mas

viable para las caracteristicas de este tipo de edificacion.

DESCRIPTORES: DISENO POR DESEMPENO, PUSHOVER, ANALISIS NO LINEAL,
COSTOS ESTRUCTURA DE ACERO
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ABSTRACT

This research focuses on analyzing the seismic resistance of three structural systems with
different vertical elements: concrete-filled columns, tubular columns without filling, and HEB
columns. Their performance, dimensions, and costs were evaluated. Structural analyses were
performed, including static, dynamic, and nonlinear evaluations, using standards such as NEC
15, FEMA 440, and ASCE 41-17, confirming that all three designs satisfied seismic safety and
performance criteria, reaching a level of Life Safety in the design earthquake. The performance
analysis also determined that the frame with HEB columns and bracing showed the greatest
resistance, followed by unfilled tubular columns. The tubular columns filled with concrete
ranked as third in terms of performance. The seismic joints were designed and analyzed using
Idea Statica software, which illustrated energy dissipation in optimal areas. For the cost
analysis, a comparative cost study was conducted based on A572 Gr.50 steel, which is used to
build the columns, and concrete. The results showed that the most economical system is the
tubular columns filled with concrete, with a cost of $1,172,639.67, because of a lower steel
weight and with less plates. The columns with HEB sections were in second place, with a cost
of $1,752,035.49, and finally, tubular columns, with a value of $2,253,024.43. In conclusion,
the analysis shows that the design with HEB columns and bracing has the best seismic
performance, while the system of concrete-filled tubular columns offers a better economically

viable solution for the characteristics of this type of building.

KEYWORDS: PERFORMANCE-BASED DESIGN, PUSHOVER, NONLINEAR
ANALYSIS, COSTS STEEL STRUCTURE
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1.1

CAPITULO I
PROBLEMA DE INVESTIGACION

INTRODUCCION

La presente investigacion se enfoca en el analisis del comportamiento de estructuras de
acero expuestas a amenazas sismicas. Tras los sismos de Northridge (1994) y Kobe
(1995), paises como USA, Japon y algunos paises europeos, han tenido que replantear la
forma de disefar sus estructuras en zonas sismicas. Estos movimientos sismicos, aunque
de magnitud importante, no cobraron muchas vidas, incluso al estar en zonas altamente
pobladas; pero si han sido unos de los fenémenos naturales que han causado mas pérdidas
materiales hasta la fecha. Particularmente el AISC (American Institute Steel
Construction), dedicado exclusivamente a estructuras de acero, ha publicado sus
disposiciones sismicas; las cuales recogen toda la experiencia y conocimiento adquirido
de los movimientos sismicos anteriores. Esta investigacion se ha disefiado para ofrecer
un analisis comparativo del comportamiento sismo resistente de una edificacion en
estructura metalica usando tres escenarios que comprenden: elementos verticales HEB,
perfiles tubulares huecos y perfiles tubulares rellenos de hormigon. La metodologia
empleada en el presente trabajo investigativo se baso en el analisis de una edificacion en
estructura metalica, partiendo de la cuantificacion de cargas, pre-dimensionamiento de
elementos horizontales y verticales. A partir de estos datos, generar los modelos de la
edificacion propuestos en un programa especializado de andlisis estructural, donde se
establezca el comportamiento estatico lineal y no lineal, de esta forma determinar el
comportamiento frente a un sismo y su capacidad para alcanzar una alta deformacion.

La investigacion determind los niveles de desempefio, la curva de capacidad y el factor
de reduccion por disipacion de energia de la edificacion de estructura metalica. Estos
resultados se compararon con los obtenidos mediante el método de disefio estructural
tradicional, aplicando las normativas nacionales e internacionales. Finalmente, se
elaboraron matrices de comparacion de los resultados, donde a través de graficos y tablas,
se pudo cotejar diversos aspectos mencionados con anterioridad para precisar el mejor
escenario frente a un evento sismico, y a su vez determinar el mejor sistema estructural

para la edificacion en estudio bajo las condiciones de entorno establecidas.



1.2

JUSTIFICACION

Actualmente a nivel mundial se vienen desarrollando varios sistemas estructurales
resistentes ante amenazas sismicas generalmente la utilizacion de porticos resistentes a
momento. Particularmente el disefio sismo resistente lo emplean paises altamente
sismicos como Colombia, Chile, Ecuador entre otros, dada su geografia, condiciones
tectonicas y amenaza sismica constante propone un reto para el disefio de estructuras
seguras siendo de gran relevancia la proteccion de vidas humanas y preservacion del
patrimonio. Los terremotos previos han confirmado que Ecuador es uno de los paises mas
vulnerables de toda la region en Sudamérica [1].

La normativa ecuatoriana de la construccion (NEC) [2] establece los requerimientos
técnicos que debe poseer una estructura sismo resistente para garantizar un buen
desempefio frente a movimientos sismicos; para lo cual delimita la deriva permisible al
2%. Dado que Ecuador es un pais con actividad sismica es necesario implementar disefios
de estructuras que posean sismo-resistencia para reducir la vulnerabilidad; crucialmente
en edificaciones que poseen gran afluencia de personas [3].

Sin embargo, para las edificaciones de acero estas disposiciones son adaptaciones de
normativas extranjeras las cuales no representan adecuadamente el panorama de la
construccion en Ecuador. Generalmente en las estructuras de acero se emplean elementos
tubulares como columnas dado que son eficientes e igualmente resistentes que los perfiles
I, W o HEB. En este enfoque se propone en la presente investigacion la Comparacion del
comportamiento sismo resistente de una edificacion en estructura metalica con elementos
verticales tipo HEB vs. perfiles tubulares, ademas de establecer el costo beneficio al

emplear estos tipos de elementos estructurales.



1.3 OBJETIVOS

1.3.1

1.3.2

Objetivo General

Desarrollar la comparacion del comportamiento sismo resistente de una edificacion en

estructura metalica con elementos verticales tipo HEB vs. perfiles tubulares.

Objetivos Especificos

Dimensionar los elementos estructurales utilizando elementos verticales tipo HEB,
tubulares vacios y tubulares rellenos de hormigon, en base a las solicitaciones
impuestas.

Analizar el comportamiento estructural de los modelos impuestos en base a los
criterios de aceptabilidad sismica.

Analizar y disefiar las conexiones mas representativas, aplicando las normas vigentes.

Realizar el analisis del desempefio sismico de cada uno de los modelos desarrollados,
mediante el andlisis estatico no lineal Pushover.

Realizar un analisis comparativo de costo - beneficio al emplear los diferentes
elementos verticales propuestos en cada modelo analizado.



2.1

CAPITULO 11
MARCO TEORICO

ANTECEDENTES INVESTIGATIVOS

Las investigaciones sobre la actividad sismica han revelado la vulnerabilidad de América
Latina ante estos fenémenos, como lo evidencia los registros de los tltimas décadas de
entre los cuales tenemos los sismos de Pujili en Ecuador el 28 de marzo de 1996, Mw=5.9;
Nazca en Peru el 12 de noviembre de 1996, Md=6.4; Cariaco en Venezuela el 9 de julio
de 1997, Ms=6.8; Punitaqui en Chile el 14 de octubre de 1997, Mw=7.1; Aiquile en
Bolivia el 22 de mayo de 1998, Mw=6.8; Bahia de Caraquez en Ecuador el 4 de agosto
de 1998, Ms=7.1; Armenia en Colombia el 25 de enero de 1999, ML=6.2; y, Arequipa en
Pertiel 23 de junio de 2021, Mb=6.9. Estos eventos, a pesar de sus magnitudes moderadas
provocaron extensos dafios estructurales y una lamentable pérdida de vidas de cerca de
2,000 muertes. Este patron de destruccion, desproporcionado respecto a la magnitud de
los sismos, evidencia la urgente necesidad de implementar estrategias de reforzamiento
en las edificaciones existentes y nos obliga a cuestionar la efectividad de las practicas de
disefio y construccion de hace afios atras [4] .

El uso de perfiles de acero de seccion tubular hueca (Hollow Steel Secction, HSS por sus
siglas en inglés) en la construccion de edificios de acero, es una practica muy difundida
en muchos paises extendido en la construccion de edificios debido a sus ventajas
arquitectonicas y estructurales. Sus formas geométricas, ya sean circulares, rectangulares
o cuadradas, ofrecen una gran flexibilidad de disefio y se adaptan facilmente a los
acabados y cerramientos de las edificaciones. Ademas, su uniformidad de propiedades
estructurales, como la inercia en ambas direcciones principales, los convierte en una
alternativa atractiva para ingenieros y arquitectos, especialmente cuando se emplean
como columnas o miembros a flexo compresion. Sin embargo, el comportamiento
estructural de los perfiles HSS no es ideal en regiones de mediana y alta sismicidad.
Debido que su principal limitacion es el espesor delgado de sus paredes en ciertos casos,
una caracteristica que compromete su capacidad para lograr un adecuado desempefio

sismorresistente [5].

La popularidad de los perfiles de acero de seccion hueca (HSS) ha crecido notablemente

en la construccion, superando a los perfiles de seccion abierta. Esta tendencia se debe a



sus ventajas propias de produccion y geometria, las cuales se traducen en una disminucion
de costos y tiempo total de construccion. Ademas, su estética atractiva los hace ideales
para estructuras expuestas, lo que ha impulsado su uso entre los arquitectos. Sin embargo,
a pesar de sus beneficios, existe una considerable sospecha en la comunidad de la
ingenieria estructural, el cual se centra en el desempefio de los HSS en contextos de disefio
sismico. Este debate cuestiona la idoneidad de estos perfiles para lograr un

comportamiento estructural adecuado ante solicitaciones sismicas [6].

Una de las principales razones que detalla [7] por las que los diseiadores estructurales
dudan al utilizar HSS es que dichos perfiles pueden tener espesores de pared muy
delgados en relacion con su didmetro, lo que puede causar fallas prematuras o
deformaciones excesivas en las conexiones debido a las grandes concentraciones de
esfuerzos presentes. Esto obliga a los disefiadores al uso de columnas con espesor de
pared mas grueso, o bien a implementar complejas configuraciones en las conexiones
para asi disminuir las concentraciones de esfuerzos y otorgar a la uniéon un mejor

comportamiento estructural.

En su investigacion [8], con el objetivo de garantizar la seguridad de las edificaciones de
acero y minimizar dafios durante terremotos, estudiaron una edificacion de acero con
mamposteria no reforzada y su influencia en el comportamiento sismico con lo cual
propuso desarrollar nuevos criterios que consideren la contribucion de elementos no

estructurales en un modelo numérico.

Investigaciones anteriores [9] han identificado limitaciones en los criterios de disefio
sismico convencionales. Estos criterios, centrados en la capacidad de las columnas y los
requisitos de deformacion, no simulan el comportamiento real de las estructuras bajo
sismos. Para ello se han estudiado modelos que incorporen mecanismos plasticos de

manera que se conozca mejor el comportamiento de los miembros estructurales.

Es asi que los resultados [10] indicaron que los porticos con mayor deterioro de juntas,
menor resistencia a la plastificacion y mayor complejidad incluyendo mayores tramos y
plantas exhibian mayores demandas de deriva residual, de manera que sugiere que el

modelo de prediccion desarrollado podria ser una herramienta 1til en las primeras etapas



del disefio de porticos para evaluar la reparabilidad estructural de estos sistemas

sismorresistentes.

Por otra parte, el articulo [11] propuso un nuevo procedimiento de disefio para porticos
de acero que incluyen amortiguadores viscoelasticos, considerando los pardmetros que
gobiernan la respuesta de estos materiales viscoelasticos, con el fin de comparar su

desempefio sismico y costo constructivo frente a otros métodos de disefio convencionales.

Al hablar de disefios convenciones una investigacion anterior se propuso analizar el
disefio de un pdrtico resistente a momento de acero de cinco plantas con tres tipos de
columnas (cuadradas, de gran altura y de gran altura excluyendo refuerzos), esta
investigacion realizada por [12] observé que las disposiciones sismicas de la norma CSA
S16 son adecuadas para las columnas de la primera planta. Sin embargo, para garantizar
un comportamiento sismico seguro en las columnas de gran peralte de plantas superiores,
se requieren comprobaciones de estabilidad adicionales. Es decir que en elementos
estructurales como columnas se necesitan mas comprobaciones para garantizar un buen

comportamiento ante un sismo.

Con el proposito de entender la influencia de las columnas en los porticos a momento en
su estudio [13] al analizar los porticos resistentes a momento sus resultados revelan una
relacion inversa entre el limite elastico del acero (Fy) y el factor de reduccion sismico (R)
en porticos que emplean secciones HSS. Es decir, a mayor limite elastico, menor factor

R, lo que indica una mayor capacidad para resistir fuerzas sismicas de estas secciones.

Considerando el costo del acero en su estudio [14] propuso un marco de optimizacion
basado en el rendimiento para determinar la seccion transversal optima de un poértico
resistente a momento de acero. Al aplicarlo a edificios de 3 a 15 plantas, encontr6 que los
disefios optimizados pueden reducir el peso estructural hasta en un 38% sin comprometer
el desempefio sismico. De esta forma se reducen los costos asociados a la materia prima

que es el acero estructural.

Otro estudio previo realizado por [15] sugiere que las edificaciones con columnas de
seccion [ de gran peralte pueden requerir menores exigencias sismicas en comparacion

con aquellos con peraltes medios; esto se debe, principalmente, al aumento de la rigidez
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y resistencia estructural proporcionada por las propiedades inherentes de la seccion de
gran peralte. Sin embargo, esta reduccion en las demandas sismicas es mas notoria en

edificios de baja y media altura.

Enfatizando el estudio de [16] sobre los porticos a momento con enfoque experimental
de un marco de dos pisos niveles. Obtuvo que las columnas compactas demostraron ser
las mas eficientes sismicamente, mientras que las esbeltas fallaron prematuramente
debido a inestabilidades locales, y las no compactas mostraron una capacidad limitada
por su menor endurecimiento por deformacion. Con ello se destaca que la seccion que
componen los elementos verticales es importante para que la estructura tenga un buen

comportamiento.

Como menciona [ 17]acerca sobre comportamiento estructural de los porticos a momento
sobre la interaccion entre vigas, columnas y conexiones, asi como en la capacidad de
disipacion de energia de los sistemas, manifiesta que los porticos especiales a momento,
especialmente aquellos que incorporan conexiones con mayor rigidez post fluencia y
elementos reemplazables, son una solucion altamente eficiente para el disefio sismico.
Por otra parte, en la investigacion de [18] ha evidenciado que la aplicacion de técnicas de
optimizacion basadas en desempefio a porticos resistentes a momento ha permitido
desarrollar disefios mas eficientes y econdmicos, incluso en estructuras de gran

complejidad, al reducir el consumo de acero y controlar las derivas entre pisos.

En su estudio comparativo [19] acerca de los distintos sistemas de resistencia sismica
determino que en los porticos especiales a momento conocidos como PEM describen un
nivel de desempefio IO conocido como ocupacion inmediata, ademas para un espectro de
disefio de 475 afios fue el mejor sistema sin embargo el mas costoso que los otros
sistemas. Asimismo, el trabajo de [20] en edificios altos, dada la complejidad del
comportamiento sismico de los porticos arriostrados puede llevar a resultados
inesperados y menos favorables. Mientras que los porticos especiales a momento, por su
parte, presentan un comportamiento intermedio en términos generales en edificaciones
de gran tamafio. Asimismo [21], propone recomendaciones en constructivas especificos

para mejorar el desempefio sismico de las estructuras STMF, para minimizar la



inestabilidad lateral-torsional y maximizar la capacidad de deformacion plastica de los
elementos traduciéndose en ductilidad y mejor comportamiento estructural.

El estudio de [22]analiz6 el desempefio sismico de porticos de acero equipados con bahias
de disipacion de energia (EDBs). Los resultados de su investigacion confirmaron que,
aunque las EDBs son efectivas para proteger a los porticos de sismos aislados de
magnitud moderada, su capacidad de proteccion se ve comprometida cuando la estructura
es sometida a cargas sismicas repetitivas. Especificamente, el estudio demostré que una
vez que la magnitud de los sismos supera un umbral critico, el dafio plastico en los
porticos principales aumenta de manera significativa. Por lo tanto, los modelos de disefio
existentes pueden subestimar el dafio real en estructuras de acero, lo que subraya la
necesidad de desarrollar una metodologia de evaluacion mas precisa.

Como se puede apreciar los estudios de [10], [17], [18], [19] indican que los porticos
especiales a momento, disefiados con principios de columna fuerte viga débil, conexiones
rigidas, y mecanismos de plastificacion, ofrecen una mayor seguridad ante eventos
sismicos. Cabe recalcar que [12], [16] enfatizan mas sobre los elementos estructurales
principalmente en las columnas, como los distintos tipos de secciones pueden mejorar el
comportamiento global de la estructura. Ademas, como menciona [22] estudiar el

desempefio y el nivel de dafio que puede ocasionar las cargas simicas a la estructura.



2.2 FUNDAMENTACION CIENTIFICA

La investigacion se basa en el area de la ingenieria sismo resistente, teniendo interés en el
calculo de porticos de acero especiales resistentes a momento (SMF), misma que se basa
en leyes y reglamentos estructurados y esquematizados cuyo procedimiento no podemos

cambiar, ademas esta orientado a la interpretacion de resultados.
2.2.1 Porticos resistentes a momento

Un portico en estructura metalica especial resistente a momento (MF, por sus siglas en
inglés) es un sistema de marcos rigidos que utiliza conexiones fuertes entre vigas y
columnas para resistir fuerzas laterales como las causadas por sismos. Estos porticos estan
disefiados para que cumpla una funcidon determinada con un grado de seguridad razonable

y que en condiciones normales de servicio tenga un comportamiento adecuado [23].
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Figura 1. Portico resistente a momento y su conexion [24]

Los porticos de acero resistente a momento se los pueden clasificar de acuerdo su
capacidad de resistencia ante la fuerza sismica, las diferentes normativas como:
disposiciones sismicas para edificaciones de acero (AISC 341-16) [25], especificacion para
edificios de acero estructural (AISC 360-16) [23] y Cargas minimas de disefio para
edificios y otras estructuras (ASCE 7-16) [26], divide los poérticos a momento en las

siguientes categorias:



Portico a Momento de Acero Ordinario (OMF)

El Portico a Momento de Acero Ordinario son disefiado sin requerimientos estrictos o
especificos de estabilidad o limitaciones en la relacion ancho-espesor de los perfiles que
lo componen el sistema estructural. Los miembros y sus conexiones son proyectados
para una capacidad de deformacion inelastica minima durante un evento sismico,
generalmente su uso es zonas de baja demanda sismica donde la disipacion de energia

por fluencia no es el mecanismo de disefio principal que lo compone [27].

Portico a Momento de Acero Intermedio (IMF)

El Portico a Momento de Acero Intermedio constituye un sistema resistente a sismos
que proporciona capacidad de deformacion ineldstica mediante la fluencia por flexion
de las vigas y columnas, asi como por la fluencia por corte en las zonas de panel de las
columnas Estos presentan una capacidad de disipacion de energia moderada

considerados generalmente como porticos de ductilidad limitada o moderada [27].

Portico a Momento de Acero Especial (SMF)

El Portico a Momento de Acero Especial esta disefiado para ofrecer una capacidad de
deformacion inelastica significativa alta. Esta caracteristica se logra a través de la
formacion controlada de rétulas plasticas por flexion en las vigas de acero y la fluencia
por corte en la zona de panel. Este sistema estructural debe cumplir con los rigurosos
requisitos de alta ductilidad. Un principio de disefio estructural fundamental para este
sistema es que las columnas deben ser mas resistentes que las vigas (criterio de columna
fuerte-viga débil), permitiendo que la fluencia se concentre en las vigas. La fluencia por
flexion de las columnas esta restringida y solo se permite en la base de las columnas del
primer piso. Las conexiones viga-columna utilizadas en estos porticos son tipicamente
conexiones precalificadas, conforme a la norma ANSI/AISC 358-16 y clasificadas como

totalmente restringidas [27].
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Tabla I. Comparacion de requerimientos de porticos no arriostrados [28]

TIPO DE PORTICO PORTICO A PORTICO A PORTICO A
MOMENTO MOMENTO MOMENTO
ESPECIAL (SMF) INTERMEDIO (IMF) ORDINARIO (OMF)
F actorr de? reduccion 8 45 35
sismica (R)
Angulo d@ Deriva de 0.04 rad 0.02 rad Sin minimo
Piso especificado

Resistencia a la
Flexion de la
Conexion

Relacion de
momentos Viga-
Columna

Limitaciones de
Relacion Ancho-
Espesor

Restriccion lateral en
nudos

Arriostramiento de
Estabilidad de Vigas

Zona Protegida

la conexion alcanza
un minimo del 80%
del momento plastico
nominal de la viga en
un angulo de deriva
de piso de 0.04 rad

2 Mp,

>1
YMp,

Ahd

Si

Se requiere
arriostramiento de
viga miembros
altamente ductiles

E
Ly = 0.095 7, 7

Segun lo establecido
por ANST/AISC 358
para cada conexion
precalificada; la
mitad de la altura de
la viga desde el
centro de la rotula
plastica

la conexion alcanza
un minimo del 80%

del momento plastico

nominal de la viga en
un angulo de deriva
de piso de 0.02 rad

Sin requisitos
adicionales mas alla
de la Especificacion
AISC

lmd

Si

Se requiere
arriostramiento de
viga miembros
moderadamente
ductiles

I 0.19 E
p — U. Ty_
Fy

Segun lo establecido
por ANSI/AISC 358
para cada conexion
precalificada; la
mitad de la altura de
la viga desde el
centro de la rotula
plastica

Cumplir los
requisitos de las
Secciones E1.6b,

E2.6 y E3.6 (AISC
360)

Sin requisitos
adicionales mas alla
de la Especificacion

AISC

Sin requisitos
adicionales mas alla
de la Especificacion

AISC

Ninguna

2.2.2 Tipos de analisis estructural

Los diferentes tipos de analisis estructurales empleados para el disefio basado en
desempefio (PBSD, Performance Based Seismic Design, por sus siglas en inglés) recalcan
la importancia de predecir con exactitud la respuesta estructural de las edificaciones ante

los sismicos del suelo. Normativas internacionales en general divide en cuatro categorias

de analisis estructural como se indica en la tabla a continuacion [29].



Tabla II. Tipos de analisis estructural [29]

LINEAL NO LINEAL

e Analisis Pushover (método

Estatico . Procedimic?nto fuerza dp coc?ﬁcig}ltes, .
lateral equivalente linealizacion equivalente)
e Espectro de Respuesta
Inelastico
Dinamico ° Modal esp ectralA . e Analisis No lineal tiempo
e Lineal tiempo historia historia

2.2.2.1 Analisis Pushover

El analisis estatico no lineal (pushover) es utilizado para cuantificar la resistencia de
la estructura a la deformacion lateral y para evaluar el modo de deformacion y la
intensidad de las demandas locales en la estructura. Considera diversas técnicas, entre
ellas el uso de perfiles de fuerza lateral constante y el uso de enfoques adaptativos y
multimodales. Las técnicas de pushover proporcionan informacion util sobre las
caracteristicas generales del sistema estructural y pueden utilizarse para identificar
algunos de los mecanismos probables que puedan ocurrir en la edificacion. Dado que
la carga prescrita utilizada en los andlisis de pushover no puede representar el rango
potencial de carga experimentado en la respuesta dindmica de un sismo, los resultados
obtenidos por los analisis de pushover representan, en el mejor de los casos, una
aproximacion del comportamiento no lineal que se espera que se desarrolle en

respuesta a los movimientos sismicos del terreno [30].

Pushover Curve

Base Shear Force, V

v

Lateral Displacement, A

Figura 2. Curva tipica Pushover [31]
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2.2.2.2 Curva de capacidad

El objetivo central del analisis no lineal estatico “Pushover” es la generacion de la
curva de capacidad, que representa el desplazamiento lateral como una funcion de la
fuerza aplicada a la estructura. Este proceso provee al disefiador valores que le dan
una vision mas clara del comportamiento de una estructura. La capacidad es la
representacion grafica de cuanto una estructura resiste una demanda sismica. El
comportamiento de una estructura depende de la manera en que su capacidad maneja
la demanda sismica. En otras palabras, la estructura debe ser capaz de resistir la
demanda del terremoto tal que el comportamiento de la estructura sea compatible con

los objetivos de desempefio [31].

/] Elastic Strength
O R s e s S e
/
= Idealized Envelope ,/ Rq=V./V,
v v
5 v N Actual Strength
2 W i : =8
z I I
=2 Actual;Capacity |
Curve! J
Ro - V\‘J';Vd
|
) |
v Design Strength |
{ \l ___________________________________

&_\' Amax
Top Displacement

Figura 3. Curva de capacidad bajo carga lateral creciente [32]

La capacidad total de una estructura depende de la resistencia y capacidades de
deformacion de sus componentes individuales. Para determinar la capacidad mas alla
de los limites eldsticos, se requiere alguna forma de andlisis no lineal, tal como el
procedimiento Pushover. Este procedimiento usa una serie de analisis elasticos
secuenciales, superpuestos para aproximar un diagrama de capacidad fuerza-
desplazamiento de toda la estructura. El procedimiento se puede resumir en lo
siguiente: El modelo matematico de una estructura, inicialmente sin rotulas, es

expuesto a fuerzas laterales hasta que algunos elementos alcancen su limite elastico,
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2.2.23

2224

luego la estructura es modificada para tomar en cuenta la resistencia reducida de
elementos donde su capacidad ha sido rebasada y se han producido rétulas. Una
distribucion de fuerzas laterales es otra vez aplicada hasta que en adicionales
elementos se produzcan rotulas. La curva de capacidad pushover aproximadamente

nos indica como la estructura se comporta después de exceder su limite elastico [33].

Punto de desempeiio

El punto de desempefio representa el desplazamiento estructural maximo esperado
para una demanda de sismo especificada. El punto de desempefio (PP) en el Disefio
Basado en Desempefio (PBD). Representa el punto de equilibrio en la curva de
capacidad de una estructura donde su capacidad de resistencia se iguala a la demanda
impuesta por un sismo. Esta demanda no es la original, es una demanda reducida, ya
que el dafio estructural, manifestado a través de la histéresis, disipa la energia del
terremoto y su determinacion puede ser de gran ayuda para incrementar los niveles de

seguridad a un bajo costo [31].

Los métodos de determinacion del desplazamiento en el PP son los siguientes:

Me¢étodo del coeficiente de desplazamiento (FEMA-356)
Meétodo del espectro de capacidad (ATC-40)

Me¢étodo de linealizacion equivalente (FEMA-440)
Me¢étodo de modificacion de desplazamiento (FEMA-440)

Dado que el presente trabajo de investigacion se enfoca en realizar el analisis Pushover
mediante la aplicacion de una herramienta computacional y ya que la misma emplea
los métodos antes descritos, precisamente para la obtencion del punto de desempefio
de la estructura se procede a describir el método el coeficiente propuesto en FEMA

356 empleado para el desarrollo de la investigacion.

El Método del Coeficiente de Desplazamiento

El Método del Coeficiente de Desplazamiento es una técnica empleada para calcular
el desplazamiento objetivo de una estructura. Este enfoque, es de naturaleza teorica,
ya que no utiliza diagramas. Para determinar el desplazamiento objetivo, este método
se basa en una serie de coeficientes que toman en cuenta factores como un sistema

equivalente de un solo grado de libertad, la histéresis, la accion inelastica y los efectos
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P-A. Debido a que se basa en estos coeficientes, es una forma directa y facil de aplicar

para la evaluacion sismica [31].

base shear, V

roof
displacement, &

2

8 =G,CG,CS,

4 82 g = Target displacement
T

C,= converts SDOF spectral
displacement to MDOF roof
displacement (elastic)

S, { Cy= expected maximum inelastic

displacement divided by elastic
displacement

C,= effects of pinched hysteretic
shape, stiffness degradation and
strength deterioration

' period, T Cy= increased displacements due to

dynamic P-A effects
Response spectrum

Figura 4. Esquema general del método de los coeficientes [30]

Factor de modificacion por relacion de desplazamiento espectral (Coeficiente C0)

Factor de modificacion para relacionar el desplazamiento espectral de un sistema SDOF
equivalente con el desplazamiento del techo del sistema MDOF del edificio. Para
determinar este factor existen tres formas descritas en FEMA P-440: usando el primer
factor de participacion modal, el procedimiento descrito en la seccion 3.3.3.2.3 de

FEMA 356, o el valor adecuado de la tabla 3.2 de FEMA 356 [30].

Factor de modificacion por conversion de desplazamiento eldstico (Coeficiente C1)

Este coeficiente es empleado para convertir el desplazamiento elastico en inelastico. El
coeficiente C1 en el FEMA 356 es usado con otros coeficientes en un procedimiento
estatico no lineal conocido como el método del coeficiente. Se propone una relacion
simple para el coeficiente C1. Segiin el FEMA 356, el coeficiente C1 es limitado
(nivelado), para estructuras con periodos relativamente cortos, sin embargo ultimas
investigaciones sugieren que esta limitaciéon no sea usada, con lo que quiza puede
incrementarse el desplazamiento para algunas estructuras por lo que FEMA 440 presenta

procedimientos racionales para tomar en cuenta algunas caracteristicas en estructuras
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con periodos cortos (interaccion suelo-estructura), que pueden reducir la respuesta del
movimiento del suelo en lugar de las actuales limitaciones sobre el coeficiente Cl,

FEMA P-440 propone el calculo de la siguiente manera [30].

1.0 forT, <0.1s

¢ =1 10+ &V _Tl)TS
e

R

for T, = Ty

Como se puede apreciar los valores no pueden ser inferiores a la unidad, pero tampoco
no superiores a los valores indicados en la seccion 3.3.1.3.1 de FEMA 356
(Procedimiento estatico lineal, LSP). Para ello se considera Te, Periodo fundamental
del edificio en la direccion considerada, incluyendo la modificacion por los efectos
SSI, si procede y Ts, Periodo caracteristico del espectro de respuesta, definido como
el periodo asociado a la transicion del segmento de aceleracion constante del espectro

al segmento de velocidad constante del espectro. Los valores de C1 indicados son:

C. = {1.5 forT, < 0.1s
171 1.0forT, > T,

Factor de modificacion por degradacion ciclica (coeficiente C2)

Factor de modificacion para representar el efecto de la forma histerética pellizcada, la
degradacion de la rigidez y el deterioro de la resistencia en la respuesta de
desplazamiento méaximo. Los valores de C2 para diferentes sistemas de entramado y
niveles de rendimiento estructural (es decir, ocupacion inmediata, seguridad de vida y
prevencion de colapso) se obtienen de la Tabla 3.3 del documento FEMA 356.

Alternativamente, C2 puede tomar el valor de uno en procedimientos no lineales [30].

Dos tipos de degradacion pueden afectar la respuesta. También el efecto de cada tipo
difiere del uno del otro. Para propdsitos del procedimiento de modificacion de
desplazamientos en acuerdo con el FEMA 356, este sugiere que el coeficiente C2
represente solo los efectos de la degradacion de rigidez. Los efectos de la degradacion
de la resistencia son limitados al comportamiento con degradacion ciclica y en el ciclo.

Para periodos mas grandes que 0.7 seg., C2 puede asumirse igual a 1.0. El coeficiente
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C2, necesita ser aplicado solo a estructuras que exhiben significativa degradacion de

rigidez y/o resistencia [34].

El grado con el cual las demandas de deformacion son incrementadas por la degradacion
ciclica depende de las caracteristicas del comportamiento histerético, que son muy
sensibles al material estructural, detallado, y caracteristicas del movimiento del suelo.
Debido a los muchos parametros envueltos, es dificil capturar los efectos de todos los

posibles tipos de degradacion ciclica con un simple factor de modificacion.

Factor de modificacion por efectos dinamicos P-A (coeficiente C3)

Para considerar los valores de este coeficiente se analiza primeramente la rigidez
positiva y negativa de los edificios como se puede apreciar en la figura 5. Factor de
modificacion para representar el aumento de los desplazamientos debido a los efectos
dindmicos P-A. Para edificios con rigidez positiva tras el rendimiento, C3 se establece

igual a 1.

Approximately balance ]
areas above and below
Approximately balance

areas above and below

3, ‘ _ 3,
(a) Positive post-yield slope (b) Negative post-yield slope

Figura 5. Relacion rigideces post fluencia [35]

El grado en que los efectos dinamicos P-A aumentan los desplazamientos depende de:
(1) la relaciéon a entre la rigidez negativa posterior al rendimiento y la rigidez elastica
efectiva, (2) el periodo fundamental del edificio, (3) la relacion de resistencia, (4) las
relaciones histéricas de carga-deformacion para cada piso, (5) las caracteristicas de
frecuencia del movimiento del suelo y (6) la duracion del movimiento fuerte del suelo.
Debido al numero de parametros implicados, es dificil captar los efectos dinamicos P-
A conun tnico factor de modificacion. El coeficiente C3, calculado solo para aquellos

edificios que presentan rigidez negativa post-fluencia con la siguiente expresion:
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Donde, Te, Periodo fundamental efectivo del edificio calculado. R, relacion entre la
demanda de resistencia elastica y la capacidad de resistencia calculada. Sa,
aceleracion del espectro de respuesta, en el periodo fundamental efectivo y la relacion
de amortiguacion del edificio. g, aceleracion gravitacional y o , relacion entre la
rigidez posterior al rendimiento y la rigidez elastica efectiva, donde la relacion no

lineal entre fuerza y desplazamiento se caracteriza por una relacion bilineal [35].
2.2.2.5 Ductilidad

En la ingenieria estructural la ductilidad se la conoce como la capacidad de una estructura
o elemento estructural para sufrir una gran deformacion sin perder significativamente su
resistencia. La ductilidad en esencia le permite a la estructura soportar terremotos fuertes,
ya que puede deformarse y estirarse sin perder su capacidad de resistencia. La ductilidad
también nos permite aplicar un factor de reduccion de la respuesta en la formula del
esfuerzo cortante en la base, lo que reduce la fuerza de disefio y conduce a un ahorro
econdmico. La ductilidad se deriva de un detallado adecuado en las estructuras de
hormigén armado y de unos detalles de conexion apropiados en las estructuras de acero.
Como expresion matematica, la ductilidad («) es la relacion entre la deformacion ultima
(o) y la deformacion de limite eldstico (o)), al referirse a deformacion se considera

deformaciones lineales, rotaciones, cortantes, torsiones, curvaturas entre otras [31].

5y
==
Sy
P/\ MmN
§ A : E '
& : ; s 5 :
L I e : '
' A ; i »
1 ’ : : % E
' >A - L
A, ' - 6, Rotation 0y
Displacement
(a) (b)

Figura 6. Grafica de (a) deformacion traslacional y (b) deformacion rotacional [31]

18



2.2.2.6 Relacion fuerza-deformacion generalizada para elementos de acero

En lugar de las relaciones derivadas de experimentos o analisis, se utilizara la curva
generalizada de carga-deformacion que se muestra en la figura 5-1, con los parametros a,
b, c, tal y como se definen en las tablas 9-6 de ASCE 41-17, para los componentes de
marcos de acero. La normativa permite la modificacion de esta curva para tener en cuenta
el endurecimiento por deformacion de los componentes de la siguiente manera: (a) se
permitird una pendiente de endurecimiento por deformacion del 3 % de la pendiente
elastica para vigas y columnas, a menos que los datos de ensayo justifiquen una pendiente
de endurecimiento por deformacién mayor; y (b) Cuando se produzca la fluencia de la
zona del panel, se utilizara una pendiente de endurecimiento por deformacion del 6 % para

la zona del panel [35].

Q Q
—_ | ~
Q Qy '
b e
a— - d
1.0 B C :B o
T H D 1T
A b Ele A all -
forA " 1.0 i, L,ori
0, 4, f”

() Deformation (b) Deformation ratio

Figura 7. Curva de fuerza-deformacion generalizada [35]

En este tipo de curva es una representacion grafica fundamental en la ingenieria
estructural, especialmente en el analisis no lineal y el disefio por desempefio de
estructuras de acero y hormigén. Describe la relacion entre el momento flector
aplicado en una seccion de un elemento estructural (como una viga) y la rotacion

plastica que se produce en esa misma seccion.

Comportamiento Elastico (A-B): En la primera parte de la curva, la relacion entre
el momento y la rotacién es lineal. El elemento se comporta elasticamente, lo que
significa que recupera su forma original si se retira la carga. La pendiente de esta

seccion se la reconoce como la rigidez elastica.
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Punto de Fluencia (B): A medida que el momento aumenta, se alcanza el punto de
fluencia, donde el acero de refuerzo (en hormigon) o las fibras de acero (en elementos
de acero) comienzan a fluir. En este punto, la rigidez del elemento disminuye
drasticamente. El momento asociado a este punto se conoce como momento de

fluencia (My), y la rotacion como rotacion de fluencia (Oy).

Endurecimiento por Deformacion (Rigidez Positiva) (B-C): Después de la
fluencia, la seccion entra en el rango plastico. En perfiles de acero ductiles, el
momento puede seguir aumentando a medida que la rotacion se incrementa dada a la
ley constitutiva de los aceros de alta resistencia. Este fenémeno, conocido como
endurecimiento por deformacion, se representa con una pendiente positiva, sin

embargo, es mucho menor que la del tramo elastico.

Resistencia Ultima y Ablandamiento (Rigidez Negativa) (C-D): La curva alcanza
un momento maximo o momento ultimo (Mu), después del cual el elemento comienza
a degradarse y perder capacidad de resistencia. Esto se debe a la pérdida de rigidez
representada en la curva como una pendiente negativa. Esto puede ser causado por

pandeo local, fisuras severas en el hormigon, o la falla de las conexiones de acero.

Rotacién Ultima: La curva momento-rotacion define la capacidad de rotacion
maxima que un elemento puede soportar antes de la falla total. Este valor es critico
para el disefio por desempeiio, ya que se compara con la demanda de rotacion esperada
bajo un sismo de disefio para asegurar que la estructura pueda deformarse de manera

ductil sin colapsar.
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Figura 8. Niveles de desempefio en curva momento rotacion [31]
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2.2.3 Niveles de desempefio

El nivel de desempefio describe un estado limite de dafio discreto. Representa una

condicion limite o tolerable establecida en funcion de tres aspectos fundamentales:

= Los posibles dafios fisicos sobre los componentes estructurales y no estructurales.

= La amenaza sobre la seguridad de los ocupantes de la edificacion, inducida por estos
dafios.

= La funcionalidad de la edificacion posterior al terremoto (SEAOC VISION 2000
Commitee, 1995).

Los diferentes niveles de desempefio estructural, que son estados de dafio post-sismo. Se

los puede identificar como:

Ocupacion Inmediata (10 - Immediate Occupancy)

Este nivel de dafio post-sismo permite que la estructura sea ocupada de inmediato, ya que
mantiene casi toda su resistencia y rigidez originales. Se permite un dafio estructural muy
limitado. Los sistemas basicos que resisten cargas verticales y laterales retienen casi toda

su resistencia y rigidez previas al sismo[34].

Seguridad de Vida (LS - Life Safety)

El Desempetio Estructural se define como el estado de dafio post-sismo que incluye dafios
a componentes estructurales, pero mantiene un margen contra el colapso total o parcial.
Algunos elementos y componentes estructurales estan severamente dafiados, pero esto no
conduce a riesgos de caida de escombros importantes, ni dentro ni fuera del edificio.
Aunque pueden ocurrir lesiones durante el sismo, se espera que el riesgo general de
lesiones que pongan en peligro la vida como resultado de una lesion estructural sea bajo

[34].

Prevencion de Colapso (CP - Collapse Prevention)

Este se define como el estado de dafio post-sismo en la edificacion que incluye dafios a
componentes estructurales tales que la estructura contintia soportando las cargas de
gravedad, pero no mantiene un margen contra el colapso. Ha ocurrido un dafio sustancial

en la estructura, lo que podria incluir una degradacion significativa en la rigidez y
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resistencia del sistema que resiste las cargas laterales, y grandes deformaciones laterales
permanentes. Sin embargo, todos los componentes significativos del sistema de carga por
gravedad deben continuar llevando sus demandas de carga por gravedad. Puede existir un
riesgo significativo de lesiones por la caida de escombros estructurales [34].

Ademas de estos podemos encontrar dos terminologias adicionales para los andlisis no
lineales como son: Rango de Control de Dario, este es el rango de estados de dafio que se
encuentra entre el Nivel de Desempefio de Ocupacion Inmediata (IO PL) y el Nivel de
Desempefio de Seguridad de Vida (LS PL). Rango de Seguridad Limitada, este es un rango
de estados de dafio que se encuentra entre los Niveles de Desempefio de Seguridad de Vida

(LS) y Prevencion de Colapso (CP)[31].

Niveles de Desempeiio Estructural y Darfio (Structural Performance Levels and

Damage)

Los niveles de desempeiio y el dafio estructural son una forma de clasificar el
comportamiento de un edificio durante un sismo. Este concepto se utiliza en el disefio
sismico moderno, conocido como disefio por desempefio. Es muy importante considerando
que las estructuras en lugar de solo garantizar la seguridad de la vida, el disefio por
desempefio les permite a los ingenieros estimar el nivel de dafio aceptable que una

estructura puede sufrir ante un sismo de una intensidad especifica [31].

Tabla III. Niveles de desempefio estructural y criterios de aceptacion: Porticos de acero a momento [35]

NIVELES DE DESEMPENO
TIPO
10 LS Ccp
Formacion de bisagras. Pandeo
local de algunos elementos de Deformacion extensa de
Fluencia local menor en vigas. Deformacion grave delas vigas 'y  paneles de
algunos puntos. Sin uniones; fracturas aisladas en las  columnas. Muchas
Primario

fracturas. Pandeo menor o conexiones de momento, pero fracturas en las conexiones

deformacion permanente las  conexiones de corte de momento, pero las

observable de miembros. permanecen intactas. Algunos conexiones de corte
elementos pueden sufrir permanecen intactas

fracturas parciales.
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Deformacion extensa de vigas y

paneles de columnas. Muchas

Secundario Igual al primario fracturas en las conexiones de Igual al primario
momento, pero las conexiones
de corte permanecen intactas
) 0,7 % transitorio; 2,5 % transitorio; 1 % 5 % transitorio
Deriva o
permanente insignificante ~ permanente permanente
A

c
°
=
o
K LS cP
b 10 b Capacity curve
L= S
© >
® 4
e
-
(8]
&
v Performance Collapse

point

Spectral displacement (m)

v

Figura 9. Niveles de desempefio en una curva de capacidad [31]

2.2.4 Objetivos de desempeiio

Un objetivo de desempeiio especifica el nivel deseado de comportamiento de un edificio
para una o varias demandas simicas. El comportamiento sismico es descrito por el maximo
estado de dafio permitido, (expresado en la deformacion de la rotula), para un nivel de
demanda simica. Un objetivo de desempefio puede incluir varios niveles de
comportamiento del edificio para varios niveles demanda sismica y entonces es
denominado un objetivo de desempefio dual o multiple. Un objetivo de desempefio se
define seleccionando un nivel de desempefio del edificio deseado para un nivel dado de
sismo. Un objetivo de comportamiento dual o multiple puede ser creado seleccionando

dos o mas niveles de comportamiento del edificio deseados, cada uno para un diferente

nivel de sismo [34].
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Las disposiciones del NEHRP relacionan estos niveles de rendimiento con los niveles
probabilisticos de riesgo sismico y las categorias de ocupacion denominadas Grupos de
Uso Sismico (SUG). Los SUG clasifican las estructuras segun su riesgo e importancia. El
SUG I es la categoria asignada a la mayoria de las estructuras. Las estructuras SUG II
tienen altos niveles de ocupacion con salidas restringidas. Las estructuras SUG III son
instalaciones esenciales para la recuperacion tras un terremoto o instalaciones que
contienen materiales peligrosos. Los criterios de rendimiento para cada grupo son

progresivamente mas estrictos [36].
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Figura 10. Objetivos de desempefio para distintas categorias de edificaciones [36]

2.2.5 Intensidad de los movimientos sismicos

El movimiento del suelo debido a un terremoto se combina con un deseado nivel de
desempefio del edificio y formamos un objetivo de desempefio. El terremoto puede ser
expresado con una probabilidad de ocurrencia (una propuesta probabilistica), o en términos
de la méaxima sacudida esperada para una especifica fuente de falla (una propuesta
determinista). El nivel del terremoto se expresa en términos ingenieriles para su uso en el
disefio. Un espectro de respuesta o una equivalente serie de registros simulados de sismos

se usan para este proposito [2].
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Sismo de frecuente
Sismo con 50% de probabilidad de ser excedido en un periodo de 50 afios.
Sismo Ocasional
Sismo con 20% de probabilidad de ser excedido en un periodo de 50 afios.
Sismo Raro
Sismo con 10% de probabilidad de ser excedido en un periodo de 50 afios.
Sismo Muy Raro
Maximo nivel de sismo esperado dentro del marco geoldgico conocido, o el

movimiento de suelo con 5% de probabilidad de ser excedido en 50 anos de periodo.

2.2.6 Modelado no lineal de estructuras y componentes de acero

Los modelos de componentes estructurales inelasticos pueden diferenciarse por la forma
en que se distribuye la plasticidad a través de las secciones transversales de los
elementos y a lo largo de su longitud. En la Figura 11 se muestra una comparacion de
cinco tipos de modelos idealizados para simular la respuesta inelastica de vigas-
columnas. Varios tipos de elementos estructurales (por ejemplo, vigas, columnas,

tirantes y algunos muros flexibles) pueden modelarse utilizando los conceptos [33].

-'_.z' ) £ '____,-- — - - g ,__'.—"' - — -~

(a) (b) (c) (d) (e)

iy B 5 = b — |\ = |\ _boirl
Plastic Nonlinear Finite length Fiber Finite
hinge spring hinge hinge zone section element

- J o J

Y Y

Concentrated plasticity Distributed plasticity

Figura 11. Tipos de plasticidad para modelacion no lineal [37]

Para el analisis no lineal de estructuras de acero, se utilizan modelos de rétula pléstica
discreta y de tipo fibra, los cuales representan los métodos mas eficientes y precisos. El
modelo de rétula plastica concentra la no linealidad en puntos especificos de las vigas y
columnas, simplificando el comportamiento del material a través de funciones que se
calibran con datos experimentales. Este enfoque ofrece una gran ventaja computacional,

ya que reduce la complejidad del calculo.

25



Offset Element
(Rigid or Finite Stiffness)

P P, g ~ = s e e sl g

Beam Plastic Hinge

Short Elastic Element
Column Plastic Hinges

Elastic Rotational Hinge

Figura 12. Modelo de rotulas plasticas en portico de acero [38]

Por otro lado, los modelos de tipo fibra, aunque son mas detallados, dividen la seccion
transversal del elemento en pequefias areas, o fibras, para simular la respuesta inelastica.
Este método es ideal para modelar la interaccion de fuerzas combinadas y se integra en el
analisis pushover, lo que permite a los ingenieros simular el comportamiento de una
estructura mas alla de su limite elastico, asegurando un equilibrio 6ptimo entre precision y

eficiencia computacional [38].
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Figura 13. Modelo de fibras en portico de acero [38]
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3.2

33

34

CAPITULO 111
MARCO METODOLOGICO

TIPO DE INVESTIGACION

La presente investigacion es de tipo descriptivo y analitica. Se considera descriptiva al
establecer geometria de las secciones que componen la estructura que se analizd su
comportamiento ante eventos sismicos. Y analitica al analizar los resultados del
comportamiento sismico como derivas, desplazamientos, cortantes de piso,
deformaciones entre otras; obtenidos mediante la aplicacion de normas nacionales e
internacionales para cumplir los requerimientos de sismorresistencia.

El enfoque la investigacion es del tipo cuantitativa dado que se obtendra valores
numéricos del disefio de la estructura en software y se los compara con los limites
establecidos en normativas, ademas de la estimacion de los costos que conlleva los tres

tipos de propuestas de edificacion.

POBLACION O MUESTRA

No aplica considerando que en el estudio se plantea analizar el comportamiento
estructural de la edificacion de acero disefiada bajo los tres tipos de miembros

estructurales como columnas HEB, Secciones tubulares con y sin relleno de hormigon.

Hipétesis

La edificacion con elementos verticales HEB posee mejor comportamiento estructural

que el sistema estructural con elementos tubulares con y sin relleno de hormigon.

RECOLECCION DE INFORMACION

- Larecoleccion de la informacion para la presente investigacion se realiza mediante
los siguientes instrumentos:

- Software estructural: Mediante la modelacién y la formulaciéon de los modelos
matematicos se representd a sistemas estructurales con secciones tubulares con y sin
relleno y otro con secciones HEB para obtener el comportamiento sismico de cada
sistema estructural y compararlos con los requerimientos de la normativa, para

evaluar sus niveles de desempefio.
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3.5

3.6

- Ademas, se emple6 graficas y tablas, con los resultados obtenidos del software para

su interpretacion

PROCESAMIENTO DE LA INFORMACION

Para el procesamiento de la informacion se elabord graficas en base a los resultados
obtenidos del software estructural. De igual manera mediante hojas electronicas se
tabulara los costos que tiene el emplear cada sistema estructural. Para el comportamiento
se procesard mediante ilustraciones obtenidas del software para realizar la revision del
comportamiento y la demanda capacidad de los elementos estructurales que conforman

la edificacion.

DESARROLLO DEL TRABAJO

El desarrollo del trabajo se formuld en fases para cumplir cada uno de los objetivos

planteados en la investigacion. A continuacion, se representa el desarrollo de cada fase:

3.6.1 Primera Fase

En la primera fase se detalldo los elementos estructurales, asi como la forma de la
edificacion, sus miembros estructurales y la configuracion tanto en planta como en
elevacion que conforma la misma. Se dimensiono6 los tres tipos de secciones que van a

componer los elementos verticales como HEB, Tubular sin relleno y con relleno.

3.6.1.1 Geometria de la estructura

La estructura corresponde a una edificacion de uso académico, ubicado en la ciudad de
Riobamba. Posee 9 niveles con una altura de 3.74 metros cada uno. Para todos los casos
de estudio se definid un sistema de Porticos Intermedios a Momento (IMF).

Inicialmente la estructura fue planteada como un sistema de columnas tubulares rellenas
de concreto, vigas tipo [ y posee muros de corte en toda su altura. Adicionalmente el nivel

de subsuelo esta rodeado de muros de sotano.
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Figura 14. Vista en planta de la edificacion
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Figura 15. Vista en elevacion de la edificacion en sentido X
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Figura 16. Vista en elevacion de la edificacion en sentido Y
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Figura 17. Vista 3D, caso de estudio 1
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Figura 19. Vista 3D, caso de estudio 2
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Figura 20. Secciones aplicadas, caso de estudio 2
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Figura 21. Vista 3D, caso de estudio 3
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Figura 22. Secciones aplicadas, caso de estudio 3
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3.6.1.2 Casos de estudio

Como planteamiento de este trabajo se definieron 3 casos de estudio, en los cuales se

aplicaron diferentes sistemas constructivos, que se detallan a continuacion:

o Caso 1: Columnas tubulares rellenas de concreto y vigas 1
o Caso 2: Columnas tubulares sin relleno y vigas I

e Caso 3: Columnas HEB y vigas |

Para los tres métodos de estudio y cumpliendo los objetivos de este trabajo se realizo en

cada caso:

a) Analisis estatico lineal y andlisis dinamico lineal

b) Disefio por resistencia y capacidad de los elementos estructurales principales,
como vigas y columnas.

c) Analisis no lineal Pushover en sentido X y Y.

d) Disefio de las conexiones tipo.

e) Analisis global de costos de construccion.

Materiales

Se definieron los materiales para todos los elementos de la estructura. Para los elementos
de acero se utilizé el material A572 Gr.50, con sus propiedades definidas en la figura
23. El concreto que se empled para rellenar las columnas fue de 21 MPa, descrito en la

figura 24.
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ﬂ Matenal Property Data

General Data
Material Name AS72 Ge SO
Matedal Type: Stesl
Divectional Symmetry Type Isotope
Material Notes Mod#y/Shom Noles
Material Weight and Mass
Weight per Lint Volume: 785 toef /m?
Mass e Link Viakume 0800477 tordatim
Mecharical Property Data
Modulus of Hasticty, E 20254324 fonf/m?
Potsson’s Ratio, U o3
Coeflicient of Thenmal Expansion, A 00001 e
Shear Modukss, G [TBAHNTT i
Design Property Data
Modiy/Shaw Materisl Property Design [lats..
Advanced Matenal Propery Data

HNonlinear Matenal Data .. Matenal Damping Properties...

E Material Prapenty Design [fata

Figura 23. Propiedades del acero A572 Gr.50

A Meterial Propeay Data

General Data
Material Mame: Fe210
Matenal Type Concrets
Directional Symmetry Type Isomope
Material Display Color 1 Ohsange
Mateutol Petes Madiy/Show Hotes.

Doaas kgiem®
[0m00002 kgfavom
WEE 58 kgffem?
o2

000000599 1
#1512 ke fem

Material Mame and Type
Mateil Narme [AsT2Ge50
Grade
Design Properties for Steel Matenals
Mnimum Yield Stress, Fy 3518021 tork/m?®
Munimum Tensde Strength. Fu 4486751 torf /m
Expectad Yield Stress. Fye 3874922 tond /m?®
Effective Tensie Strength. Fue 4635437 torf/m?
E Material Property Design Data
Material Name and Type
Materia Name [re210
Matesial Type | Cancrete. lsotropec
Grade
210 kgf/em®

Figura 24. Propiedades del concreto 21 MPa
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Elementos que componen la estructura

A continuacion, se indican los elementos que se emplearon en cada caso de estudio.
La variacion principal fue en las columnas que brindan rigidez lateral a la estructura.
Muros de corte y vigas se mantuvieron invariables, sin embargo, al aplicar columnas
de seccion HEB, fue necesario colocar porticos con arriostramientos excéntricos.
Todos los elementos que no fueron modificados partieron del disefio original de la
estructura, no se realizd un predimensionamiento, para los elementos verticales se
realizod un predimensionamiento aproximado y las secciones se fueron comprobando

hasta que se alcance la relacion demanda/capacidad esperada.

Tabla IV. Elementos que componen la estructura, caso 1,2y 3

Casos de estudio: Caso 1,2y 3

VIGA PRINCIPAL VP 475x150x12x8 VIGA SECUNDARIA VS 300x100x6x6
[E] O ran
Seneral D Geread Dt
Fspmety Horae Fomgerty Hame ‘
Materad 2 Halerad 2
vy Color | Change 5 Dhspley Col .
Hes Mol hem Hette Hoten
Sheos Shage
Sevtior Sragre St 1dn Flargre Sectin Shaps Toeet e Pange |
Secton Frupery Seuce Seckon Prapety Soure
Seurce: L Diied Sewrce: Lber Delred
. Fropaty Medfirn, Fscerty Modters
Secton) Derwrmars - . Sacton Dimensons.
Tote Dectn m “:.'..S::D:f" Tt Dety 20 o wnf‘i: :::'
Tep Fannge Wk - Top Flarga st %0 - 2
Top fiangs Thickress nn Top Flange Thickness o
Wels Thicksiesn a - Wik Thickners o
Botiom Flarge Vit 150 nm Botiom Flangs Wiath "o o
Eohion Farage Thickress o Botiom Flasgm Thechiars ~
Fiet Hadua [ nm oK P Aadun m ok
Shorw Secton Propeses Lancel Shew Sectir Progerbes.. Cancel
MUROS DE CORTE e=25 cm LOSA CON PLACA DECK e=12 cm
a-
General Data
Property Name Muro 25
Proparty Type Specbed
Wall Matenal Fe 280
MNotional Stze Data Modfy/Shaw Notional Size :’Aulu ‘\-':\IAra EELTRRE
Modeing Type Sivel-Thick
Moddiers [Cumertly User Specified) Modfy/Show.. T )
R v v ¢ g . ' YR i
Deir il o 4Oy e Wy .
Property Notes Modify./Show.
Propedy Data WIGA SECINDARLL
Thickness 250 mm

_| Inchede Automatic Ragid Zone Area Over Wal

OK Cancel
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Tabla V. Columnas, caso 1,2y 3

Caso 1: Columnas tubulares rellenas de concreto y vigas 1

COLUMNAS COMPUESTAS 500x500x12, f’c=21 MPa

Sechen Prparty Seun
Soura: e Dl

Sacton Chmensors
Totel Degth
Tolsl Veck
Flange Thickness
Webs Thesrasa
Corres P

Fil Mt

Mty Shaw M.

Srere Tumdin: Prepsts

|

Prapesty Modfies

Hetllp/Shirw Hodbers
Cisventh Delad

Caso 2: Columnas tubulares sin relleno y vigas 1

COLUMNAS COMPUESTAS 500x500x30

Moy Seoa s

4

Sacton Divermny

Totsl Degth
Tols! Whath
Fange Trckress
Web Trickresy

Comer Hadn

Shaw Sechon Fropesies

Prapesty Modfers
Moy Steen Wodhes
Cumenty Detat
m
ak
Caenl

Caso 3: Columnas HEB y vigas 1

COLUMNAS HEB400

ARRIOSTRAMIENTOS EXCENTRICOS

a
Corvees Dt General Data
Frsoty Hama e e Fusarty Marw HEIE
Materil Az 7 Materad 2
Dy Ceder — Changn 1 gy Cokor hange. 2
Py [ —— = Pz Mt T bt
Fupe Shape
Ak Tuos =t Sectim Buape
Sectan Frepety Sose Seten Frparty S
Souma: B Comwen Tor Lisar Difrmd Sourcs: B Cowat Tor Linar Chefies)
Secton Dmnsons oy M e Frogmety Walers
Tetsl Dect [ - Mty S Wocibems ik e S o [T ——
Cormty Dnfmt Cummrty Do
Top Farge Vet o - Top Farge Wit 0 =
Top flangs Thickness M e Top Flange Thiskness 15 s
Webs Thicknes 5 m Web Thisiness {] m
Ecticm Flru Wkl £ - Ectiom Flangm Wik =0 -
Hotiom flange Thickness bl ™ Fottam Flargm Tacknam [ -~
Flet Aladua & ™ ok Flet Hadus i m ak
D Sackem Fregastans Concel Frera Secion Progerses... Cozel
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Aplicacion de cargas

Las cargas que se muestran en la tabla VI, fueron estimadas de los componentes no
estructurales para el caso de cargas muertas, y las cargas vivas se asignaron tomando en

cuenta lo que indica la norma NEC2015, segtin la ocupacion de cada nivel.

Tabla VI. Cargas aplicadas por piso

CARGAS
ZONA NIVEL OCUPACION
CARGA MUERTA CARGAVIVA

Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

Planta Baja 0.65
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 1 4.39
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 2 8.13
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 3 11.87
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 4 15.61
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 5 19.35
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?>
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 6 23.09
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?
Aulas 250 kg/m? 200 kg/m?

PISO No. 7 26.09
Corredores 250 kg/m? 480 kg/m?>
PISO No. 8 30.57 Cubierta Accesible 250 kg/m? 480 kg/m?
DUCTO 32.77 Cubierta Inaccesible 100 kg/m? 100 kg/m?
TAPAGRADAS 33.9 Cubierta Inaccesible 100 kg/m? 100 kg/m?
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Casos de carga

Se definieron los casos de carga segiin se muestran a continuacion, con la definicion

correspondiente.

e (Carga muerta (DEAD): Peso propio de los elementos estructurales.

e Sobrecarga permanente (CM): Peso de elementos permanentes adicionales.

e Carga viva (L): Cargas variables o de ocupacion de la edificacion.

e Carga sismica (SX1/ SY1): Para el caso de estudio corresponde al analisis
estatico lineal de la edificacion en sentido X y en sentido Y.

e (Cargas notionales (Notional X-CM/ Notional X-CV/ Notional Y-CM/ Notional
Y-CV): Cargas aplicadas en todos los niveles, adicionadas a causa de las
imperfecciones en los elementos estructurales.

e Espectros de disefo: Espectro de respuesta sismica aplicando la normativa NEC-

2015, en sentidos X y Y.

E Defir
Loads Click To
Sef Weight Auto
Load Type Multiplier Lateral Load
Dead Dead 1
Live | Live 0
ICM | Super Dead 0
15x1 | Seismic 0 User Coefficient
sx2 | Seismic 0 User Coefficient
1571 | Setsmic 0 User Coefficient
Sy2 Seismic 0 User Coefficient
| Notional X-C_M _Nohonal 0 Auto
Notional XLV MNotional 0 Auto Cancel
Loads Click To
Seff Weight HAuto
Load Type Mutltipher Lateral Load
Dead Dead 1
Sx2 || Seismic 1Mo User Coefficient
sy | Seismic 0 User
SY2 | Seismic 0 User Coefficient
Notional X-CM | Netional 0 Auto
Notional XLV MNotional 0 Auto
Notional Y-CM Netional 0 Auto
National Y-CV | National 0 Auto
Notional X-D | Notional 0 Ao
Notional Y-D Notional 0 || Auto Cancel

Figura 25. Definicion de patrones de carga
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En el caso particular de las cargas permanentes, se combinaron en un caso de carga al que

se denomind Muerta y se muestra en la figura 26.

a
General
Load Casa Name MUERTA Design
Load Case Type Linear Static Motes
Mass Source MsSec?
Analysis Model Default

P-Deta/MNorinear Stifness
© Use Preset P-Delta Settings Nontterative based on mass Modify. Show...
Nele. Nordinesar case opbion for P-Della does nul apply when Presel P-Dello
noniterative based on mass.

Loads Applied

Load Type Load Name Scale Factor i)

Load Pattem CM™ 1 Delste

OK Cancel

Figura 26. Caso de carga Muerta

Combinaciones de carga

Segun ASCE 7-22, se han definido las combinaciones de carga en condiciones de

servicio y en condiciones de resistencia, como se indica:
a) En condiciones de servicio

UDStID1: 1.0 Muerta
UDStID2: 1.0 Muerta+ 1.0 L

b) En condiciones de resistencia

UDStISI: 1.4 Muerta + 1.4 NLx_ Muerta

UDStIS2: 1.4 Muerta— 1.4 NLx_Muerta

UDStIS3: 1.2 Muerta+ 1.6 L+ 1.2 NLx_Muerta+ 1.6 NLx L
UDStIS4: 1.2 Muerta+ 1.6 L— 1.2 NLx_Muerta— 1.6 NLx L

UDSItIS5: (1.2+0.2SDS) Muerta + L + SH = 1.233 Muerta + 0.25 L + SH
UDSt1S6: (0.9-0.2SDS) Muerta + SH = 0.866 CP + SH
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Masa modal

La masa de participacion modal se defini6 como el 100% del peso propio, el 100% de

la carga muerta adicional y el 25% de la carga viva.

Wass Mullipiers for Load Fatterms
Mass Source Name WeSrel Load Pattern Muttipher
Dead 1 Add
Hass Source ET I (N
~ [ 11 Modity
(] Element Seif Mass Live 025
_| Additional Mass Dalete

B Specified Load Patterns
(| Aduust Diaphragm Lateral Mass to Move Mass Centroid by: Mass Dptions
I B incude Lateral Mass
(] include Vertical Mass

B Lump Lateral Mass st Story Levels

oK Cancal

Figura 27. Definicion de la masa modal

Definicion de parametros de disefio

En la figura 28, se muestran los parametros de disefio que se consideraron para la
estructura. El codigo utilizado fue el AISC 360-16 en vista que la version del software
posee como version ultima este codigo. Los valores asignados para los demas

parametros fueron tomados del ASCE 7-16.

E Stesl Frame Desion Prefe
tem Description
' o Vabio ;:;S:whfﬁm '::::& on this
01 | Design Cade AISC 36016 selected code
02 | Muki-Response Case Design | Stepbyaiep-A
03 | Frarsing Type MF
04 |Seismic Design Category D
05 | Importance Factor 1
06 | Design System Rho [ 1
07 | Design System Sds ' 0166
08 |Design System R 5
03 |Design System Omegad 3
10 lDe:iun System Cd 7
11 | Design Provision LRFD
12 | Analysis Method Effective Length
13 | Second Order Method | General 2nd Order
14 | Stiffness Reduction Method Taub Fixed
15 :Mdemébadcmshnmicmnbm’ [ No
16 |Beta Factor | 13 | v
17 | BetaCmega Factor 16 | Explanation of Color Coding for Values
18 | Pri{Bending) [ 08 | Blue:  Defaut Value
St To Defaul Vakies Reset To Previous Values R
Al Rems Selacted ems All lems Selacted Rems Red:  Value that has changed during

the current session

oK Cancei

Figura 28. Definicion de parametros de disefio en acero
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Anadlisis estdtico equivalente

A continuacion, se definieron los valores segin la NEC-2015, para determinar la
aceleracion de la respuesta espectral en periodos cortos con 5% de amortiguamiento Sps

para realizar el analisis estatico equivalente.

Tabla VII. Datos de ingreso para el analisis estatico equivalente

Factor de Importancia I: 1.00
Tipo de suelo D
Factores de amplificacion de respuesta dindmica del suelo:
Fa 1.20
Fd 1.19
Fs 1.28
Factor de zona Z 0.40
Factor de Tipo de Suelo r 1.00
Factor de region n 2.48
Factor de reduccion resistencia estructural R: 5.00
Aceleracion de la respuesta espectral en periodos cortos con 5% de amortiguamiento Sps 0.166
a
Direction and Eccentricty Factors

O XDr O yor Base Shear Coefficient, C 0.166

@ X Dr + Eccentricty (] Y Dir + Eccentricty Building Height Exp., K 1

] X Dir - Eccentricity [} ¥ Dir - Eccentricity

Story Range
Ecc. Ratio (Al Diaph) 0.05 Top Story +30.57
Overwrite Eccentricities Overwrite. Bottom Story 3.09
OK Cancel

Figura 29. Definicion del coeficiente para el analisis sismico estatico

Analisis dinamico lineal

Para el desarrollo del analisis dinamico lineal se requiri6 disefiar el espectro de respuesta
elastico para ingresarlo en el software de disefio. Los datos de inicio se muestran en la

siguiente tabla al igual que la gréafica del espectro.
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Tabla VIII. Datos de ingreso para determinacion del espectro elastico

Factor de reduccion resistencia estructural R: 5.00
Altura nominal Hn 33.66 m
Factor Qo 3.00
Factor segtin el tipo de edificacion Ct 0.072
Factor segtin el tipo de edificacion a 0.80
Periodo fundamental de vibraciéon T 1.20 s
Periodo limite de vibracion en el espectro sismico elastico de aceleraciones Tc 0.70 s

ESPECTRO DE RESPUESTA SISMICO

0.80

0.60

0.40

Aceleracion - Sa(g)

0.20

0.00
0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00

Periodo fundamental de vibracidn (s)
——SUELOS TIPO D" ——ESPECTRO REDUCIDO SUELO D"

Figura 30. Espectro de respuesta sismica

Definicion de rotulas plasticas

El analisis pushover se realiz6 con sismos en dos sentidos. Para el caso del sismo en
X, se asignaron rotulas plasticas inicamente en vigas del sentido X y en todas las
columnas, ademas que se asignaron rétulas en muros del sentido X. En la seccion de

resultado se muestra la curva de capacidad de la estructura.
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E Frame Assignment - Hinges

Frame Hinge Assignment Data
Hinge Property Locaton Type Relative Distance  Distance from End
m
Auto | Relative to clear length | 0.0928 |
— Add
Relative to clear length 05072

Modity
Delete
Ao Hrige Assgnment Datn
Type From Tables In ASCE 41-17
Toble: Table 5-7.1 (Stoe! Beams - Flexure)
| DoF: M3
Auto Hinga Data
oK Cancel
Figura 31. Ejemplo de asignacion de rotulas en vigas
A Frame Assignment - Hinges
Frame Hinge Assignment Data
Hinge Property Location Type Reistive Distance  Distance from End
m
Auto « | Relsiive to ciear lengih « | 5.000E-03
o . Add
1
Auto P-M2-N3 |0.873
Modity
Delete

Auto Hinge Assignment Data

Type: From Tables In ASCE 41-17
Table: Table 5-7.1 (Steel Columns - Flexure)
DOF: P-MZ-M3

Auto Hinge A

Cancel

)

Data.

Figura 32. Ejemplo de asignacion de rotulas plasticas en columnas

1 g ettt She
Reter Mamerid Lapoud.
Vatwid Fiscrn 1y 300
s s E E
Bar Cnar Cowwe 401 .
Cmcmeiny
Bar FrE Bk BT Langh Thooes  SanZwe | Eed 2o
| b} -l =y L] bl Smiml o Sod bt
£l T [z [0 it 0
Factreerams
Fensd Detad - Each Face st Distd [ckimrad indradioal flars)
fr .
St BaSie Suws  gEeY bl [ o)
) B! = T
2 ]
18
o
- 3 Canced

I Assignment - Hinges
Shell Hinge Assignment Diata
Hinge Property
At Fiber P13 v
| Add
Delete
Opfions:

() Add Specified Assigns o Existing Assigns
O Replace Existng Assigns with Specified Assigns

Poply

Figura 33. Asignacion de rotulas en muros
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3.6.2 Segunda Fase

Una vez se seleccionaron las secciones Optimas de los elementos estructurales, y se
aplicaron cargas, coeficientes sismicos, combinaciones y casos de carga en los modelos,

se extrajeron los resultados de cada caso de estudio.
3.6.2.1 Caso 1: Columnas tubulares rellenas de concreto y vigas I
Anadlisis estdtico

La figura 34, muestra los resultados relacionados al analisis estatico equivalente de la
estructura en el caso 1. Las fuerzas cortantes y las derivas elasticas e inelasticas se
encuentran dentro de los pardmetros maximos permitidos. Los cortantes basales en
ambos sentidos superan a la fuerza cortante basal minima igual a 1059.10 toneladas, y

las derivas elasticas son menores al 2.0%.

Tabla IX. Verificaciones andlisis estatico equivalente del caso 1

Cortante basal ESTATICO

Coeficiente sismico 0.166
Peso reactivo 4956.00 Ton
Cortante minimo (Vmin) 823.74 Ton

Chegqueo de cortante basal ESTATICO

Cortante minimo (Vmin) 823.74  Ton
Cortante programa X (Vp X) 976.00 BN0)€
Cortante programa Y (Vp Y) 973.00 BN0)€
Deriva elastica X 0.00288

OK
Deriva inelastica X 1.08%
Deriva elastica Y 0.00247

OK
Deriva inelastica Y 0.93%
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Fuerza cortante en Y Fuerza cortante en X

Ftory Shoare Eoy Sheara

s Farce, o

Deriva elastica maximaen'Y Deriva elastica maxima en X
Manimum ey Bns Mzimam Siary frea
s i \ =l <
o T \ ol \
e j r s l ]
\
/ ----- ¥
e i ,/ i |J /
..... ; ™ / Liar | iz
o/ — - e
-vsK/—'—__________ (’ REE e
o 1 A e D.m.:nl:mm W - n e, . [ = = m;w = = = = e

Figura 34. Resultados del analisis estatico equivalente del caso 1

Analisis Dinamico

La tabla X, muestra los resultados relacionados al analisis dinamico lincal de la
estructura en el caso 1. Tanto las fuerzas cortantes, como las derivas elasticas e
inelasticas se encuentran dentro de los pardmetros maximos permitidos. Los cortantes
basales en ambos sentidos superan a la fuerza cortante basal minima, reducida al 80%

igual a 847.28 toneladas, y las derivas elasticas son menores al 2.0%.

Tabla X. Verificaciones anélisis dindmico lineal del caso 1

Cortante basal DINAMICO

Cortante minimo (Vmin) 659.00 0.80 * Vmin
Cortante programa X (Vp X) 695.18
Factor de correccion X (Vmin/VpX) 1.00
Cortante programa Y (Vp Y) 807.45
Factor de correccion Y (Vmin/VpY) 1.00
Deriva elastica X 0.00191

OK
Deriva inelastica X 0.72%
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Deriva elastica Y

Deriva inelastica Y

0.00196
OK
0.73%

Fuerza cortante en Y

Stovy Shasrs

l —’._

T
L

Faree, tanf

Deriva elastica maximaenY

Fuerza cortante en X

Siony Shoarn

Force, tonf

Maxiwam Sy Diilts

Deriva elastica maxima en X

Mzl Stery Drifls

Figura 35. Resultados del analisis dindmico lineal del caso 1
Chequeo del periodo de vibracion
El periodo de vibracion obtenido en el modo 1 fue de 0.9297 s. Segun la NEC-2015 el

valor del periodo obtenido con el software calculado seglin el método 2, no debe ser

mayor en un 30% al valor del periodo calculado con el método 1.

T, = Ct« Hn®
T, = 0.072 = (33.66m)%®
T, = 1.20s
T, = 0.9297s
T, <13xTy
0.9297s < 1.3 * 1.20s
0.9297s < 1.56 s > CUMPLE
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Analisis de torsion

La tabla XI, muestra el comportamiento de la estructura frente a la torsion. Se conoce que,
de los tres modos fundamentales de vibracion, los dos primeros deben ser traslacionales y
el tercer modo se permite rotacional. Seglin los resultados, la estructura se comporta

adecuadamente y posee porcentajes menores al 30% de la torsion méaxima permitida.

Tabla XI. Verificacion de la estructura a torsion caso 1

TABLE: Modal Participating Mass Ratios

Period TORSION < 30%
Case Mode RX RY RZ
sec Torsion Criterio
Modal 1 0.886 0.000015 0.4262 0.0011 0.26% Traslacional
Modal 2 0.747 0.3849 0.0001 0.053 12.10% Traslacional
Modal 3 0.724 0.0368 0.0007 0.5303 93.73% Rotacional

La tabla XXII, muestra la participacion de la masa modal en el caso 1. En el modo 17

se alcanza el 90% de la masa reactiva en los dos sentidos.

Tabla XII. Participacion de la masa modal caso 1

TABLE: Modal Participating Mass Ratios

Period
Case Mode SumUX SumUY
sec
Modal 1 0.886 0.6330 0.00002
Modal 2 0.747 0.6332 0.58390
Modal 3 0.724 0.6340 0.63910
Modal 4 0.209 0.7825 0.63910
Modal 5 0.174 0.7825 0.81050
Modal 6 0.159 0.7828 0.81190
Modal 7 0.090 0.8398 0.81190
Modal 8 0.081 0.8398 0.86920
Modal 9 0.072 0.8399 0.86990
Modal 10 0.053 0.8612 0.88040
Modal 11 0.053 0.8714 0.90220
Modal 12 0.046 0.8714 0.90270
Modal 13 0.040 0.8714 0.92660
Modal 14 0.037 0.8931 0.92660
Modal 15 0.034 0.8931 0.92720
Modal 16 0.033 0.8931 0.94860
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Modal 17 0.029 0.9106 0.94860
Participacion de masa modal > 90% 91.06% 94.86%

Se muestra en las figuras siguientes la resistencia de las vigas y columnas de la
estructura. Todos los elementos se encuentran trabajando en un rango adecuado

promedio de 60% de su capacidad total.

Figura 36. Resistencia de vigas y columnas caso 1

3.6.2.2 Caso 2: Columnas tubulares sin relleno y vigas I
Andlisis estdtico

La tabla XIII, muestra los resultados relacionados al analisis estatico equivalente de la
estructura en el caso 2. Tanto las fuerzas cortantes, como las derivas elasticas e
inelasticas se encuentran dentro de los parametros maximos permitidos. Los cortantes
basales en ambos sentidos superan a la fuerza cortante basal minima igual a 907.18

toneladas, y las derivas elésticas son menores al 2.0%.

Tabla XIII. Verificaciones analisis estatico equivalente del caso 2

Cortante basal ESTATICO

Coeficiente sismico 0.166
Peso reactivo 5,458.00 Ton
Cortante minimo (Vmin) 907.18 Ton

Chequeo de cortante basal ESTATICO

Cortante minimo (Vmin) 907.18  Ton
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Cortante programa X (Vp X) 910.59 BN0)€
Cortante programa Y (Vp Y) 908.80 BN0)€
Deriva elastica X 0.00267

(0)¢
Deriva inelastica X 1.00%
Deriva elastica Y 0.00226

OK
Deriva inelastica Y 0.85%

Fuerza cortante en Y

Stocy Shasn

i iy BT <

Deriva elastica maximaenY

Marimum Story Orifrs

4

N
5

.....

Fuerza cortante en X

e

Deriva elastica maxima en X

Marimum sy Afe

Figura 37. Resultados del analisis estatico equivalente del caso 2

Analisis Dinamico

La tabla XIV, muestra los resultados relacionados al analisis dinamico lineal de la
estructura en el caso 2. Tanto las fuerzas cortantes, como las derivas elasticas e inelasticas
se encuentran dentro de los parametros maximos permitidos. Los cortantes basales en

ambos sentidos superan a la fuerza cortante basal minima, reducida al 80% igual a 725.75

toneladas, y las derivas elasticas son menores al 2.0%.

Tabla XIV. Verificaciones analisis dinamico lineal del caso 2

Cortante basal DINAMICO actuante

Cortante minimo (Vmin)

725.75

0.80 * Vmin
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Cortante programa X (Vp X) 665.77

Factor de correccion X (Vmin/VpX) 1.09
Cortante programa Y (Vp Y) 754.25
Factor de correccion Y (Vmin/VpY) 1.00
Deriva elastica X 0.00199
Deriva inelastica X 0.75%
Deriva elastica Y 0.00193
Deriva inelastica Y 0.72%
Cortante basal DINAMICO corregido
Cortante minimo (Vmin) 725.75 0.80 * Vmin
Cortante programa X (Vp X) 732.35

Factor de correccion X (Vmin/VpX)

Cortante programa Y (Vp Y) 754.25

Factor de correccion Y (Vmin/VpY)

Deriva elastica X 0.00199

Deriva inelastica X 0.75%

Deriva elastica Y 0.00193

Deriva inelastica Y 0.72%

[ € e
General
Load Case Name: SX-ESP Design,
Load Case Type: Response Spectum . Hotes
Mass Source Previous (MsSecT)
Analysis Model Defaut
Loads Apphed
Load Type Load Name Function Scale Factor o
ut SP NEC | 10781 Add
: Delete
[ Advanced
Other Parametess
Modal Load Case Modal
Moda! Combiation Method cac

(] Include Figid Rlespanse

Directional Comibination Type SRSS

Modal Damping Constant & 0.05 Modfy/ Shom

Diaphragm Eccerticiy | g, 05ar Al Disphragms Modfy/Show..
oK Cancel

Figura 38. Correccion del cortante basal dindmico, caso 2
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Figura 39. Resultados del analisis dinamico lineal del caso 2
Chequeo del periodo de vibracion

El periodo de vibracion obtenido en el modo 1 fue de 0.9297 s. Segun la NEC-2015 el
valor del periodo obtenido con el software calculado segiin el método 2, no debe ser mayor

en un 30% al valor del periodo calculado con el método 1.

T, = Ct * Hn“
T, = 0.072 = (33.66m)°8
T, =1.20s
T, = 0.9297s
T, <13*Ty
0.9297s < 1.3 * 1.20s
0.896s < 1.56 s > CUMPLE
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Analisis de torsion

La tabla XV, muestra el comportamiento de la estructura frente a la torsion. Se conoce que,
de los tres modos fundamentales de vibracion, los dos primeros deben ser traslacionales y
el tercer modo se permite rotacional. Seglin los resultados, la estructura se comporta

adecuadamente y posee porcentajes menores al 30% de la torsion méaxima permitida.

Tabla XV. Verificacion de la estructura a torsion caso 2

TABLE: Modal Participating Mass Ratios

Period TORSION < 30%
Case Mode RX RY RZ
sec Torsion Criterio
Modal 1 0.8960 0.0000 0.4258 0.0020 0.47% Traslacional
Modal 2 0.7840 0.4155 0.0001 0.0118 2.76% Traslacional
Modal 3 0.7300 0.0084 0.0012 0.6002 98.43% Rotacional

La tabla XVI, muestra la participacion de la masa modal en el caso 2. En el modo 21 se

alcanza el 90% de la masa reactiva en los dos sentidos.

Tabla XVI. Participacion de la masa modal caso 2

TABLE: Modal Participating Mass Ratios

Period
Case Mode SumUX SumUY
sec
Modal 1 0.896 0.632 0.000
Modal 2 0.784 0.632 0.625
Modal 3 0.730 0.634 0.637
Modal 4 0.211 0.782 0.637
Modal 5 0.181 0.782 0.808
Modal 6 0.159 0.783 0.809
Modal 7 0.091 0.839 0.809
Modal 8 0.084 0.839 0.867
Modal 9 0.072 0.839 0.867
Modal 10 0.054 0.840 0.899
Modal 11 0.054 0.870 0.900
Modal 12 0.046 0.870 0.900
Modal 13 0.041 0.870 0.924
Modal 14 0.038 0.892 0.924
Modal 15 0.034 0.892 0.925
Modal 16 0.033 0.892 0.946
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Modal 17 0.030 0.908 0.946
Participacion de masa modal > 90% 90.84% 94.61%

Se muestra en las figuras siguientes la resistencia de las vigas y columnas de la estructura. Todos
los elementos se encuentran trabajando en un rango adecuado entre 50% a 60% de su capacidad

total.

Figura 40. Resistencia de vigas y columnas caso 2

Caso 3: Columnas HEB y vigas 1

Analisis estdtico

A continuacion, se muestran en la tabla XVII los resultados de los analisis estatico y
dindmico realizado a la estructura. Los valores fueron tomados del software y
posteriormente se realizoé un calculo manual para verificar que la estructura se encuentra
correctamente disenada. Tanto las fuerzas cortantes, como las derivas elasticas e inelasticas
se encuentran dentro de los parametros maximos permitidos. Los cortantes basales en
ambos sentidos superan a la fuerza cortante basal minima igual a 856.43 toneladas, y las

derivas elasticas son menores al 2.0%.

Tabla XVII. Verificaciones analisis estatico equivalente del caso 3

Cortante basal ESTATICO

Coeficiente sismico 0.166
Peso reactivo 5,152.64  Ton
Cortante minimo (Vmin) 856.43 Ton

Chequeo de cortante basal ESTATICO
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Cortante minimo (Vmin)

Cortante programa X (Vp X)

Cortante programa Y (Vp Y)

Deriva elastica X

Deriva inelastica X

Deriva elastica Y

Deriva inelastica Y

856.43 Ton
864.46 BN0)E
859.58 BN0)E
0.00343

OK
1.29%
0.00205

OK
0.77%

Fuerza cortante en Y

By Shews

Deriva elastica maximaenY

Mot Sry D

Dt Lnitiose.

Fuerza cortante en X

Siocy Shwars
e [

Deriva elastica maxima en X

Figura 41. Verificacion del analisis estatico equivalente del caso 3

Analisis dinamico

La tabla XVIII, muestra los resultados relacionados al analisis dinamico lineal de la
estructura en el caso 3. Tanto las fuerzas cortantes, como las derivas elasticas e inelasticas
se encuentran dentro de los parametros maximos permitidos. Los cortantes basales en

ambos sentidos superan a la fuerza cortante basal minima, reducida al 80% igual a 685.14

toneladas, y las derivas elasticas son menores al 2.0%.

Tabla XVIII: Verificaciones analisis dinamico lineal del caso 3

Cortante basal DINAMICO actuante

Cortante minimo (Vmin)

685.14 0.80 * Vmin
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Cortante programa X (Vp X) 569.19

Factor de correccion X (Vmin/VpX) 1.20
Cortante programa Y (Vp Y) 760.10
Factor de correccion Y (Vmin/VpY) 1.00
Deriva elastica X 0.00245
Deriva inelastica X 0.92%
Deriva elastica Y 0.00173
Deriva inelastica Y 0.65%
Cortante basal DINAMICO corregido
Cortante minimo (Vmin) 685.14 0.80 * Vmin
Cortante programa X (Vp X) 725.45

Factor de correccion X (Vmin/VpX)

Cortante programa Y (Vp Y) 760.10

Factor de correccion Y (Vmin/VpY)

Deriva elastica X 0.00245

Deriva inelastica X 0.92%

Deriva elastica Y 0.00173

Deriva inelastica Y 0.65%

| € [EE [
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Load Case Name SKESP Diesign.
Load Case Type Respense Specinam Motes..
Mass Source Previous (MsSeT)
Anadyss Model | Dfanit
Loads Apphed
Load Type _ Lood Name Funchon Scale Factor L
U1l 5P NEC 119642 Add
- =
Advanced
Other Parametess
Modal Load Case Modal
Modal Combination Method cac

[ Include Rigid Respanss

Dwectional Combination Type SRSS

Modal Damping Constart at 0.05 Modéy/Show

Diaphragm Eccentricly | .05 for Al Diaphragms Modey/Show...
QK Cancel

Figura 42. Correccion del cortante basal dinamico, caso 3
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Figura 43. Verificacion del analisis dinamico lineal del caso 3

Chequeo del periodo de vibracion

El periodo de vibracion obtenido en el modo 1 fue de 0.9297 s. Segtn la NEC-2015 el
valor del periodo obtenido con el software calculado seglin el método 2, no debe ser

mayor en un 30% al valor del periodo calculado con el método 1.

T, = Ct * Hn“
T, = 0.072 = (33.66m)%®
T, =1.20s
T, =1.022s
T, <13xTy
1.022s < 1.3 ¥ 1.20s
1.0225 < 1.56 s > CUMPLE
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Analisis a torsion

La tabla XIX, muestra el comportamiento de la estructura frente a la torsion. Se conoce que, de
los tres modos fundamentales de vibracion, los dos primeros deben ser traslacionales y el tercer
modo se permite rotacional. Segun los resultados, la estructura se comporta adecuadamente y

posee porcentajes menores al 30% de la torsion méaxima permitida.

Tabla XIX. Verificacion de la estructura a torsion caso 3

TABLE: Modal Participating Mass Ratios

Period TORSION < 30%
Case Mode RX RY RZ
sec Torsion Criterio
Modal 1 1.025 7.175E-07 0.4238 0.0001 0.02% Traslacional
Modal 2 0.732 0.6329 0 0.0033 0.78% Traslacional
Modal 3 0.669 0.6367 0.0001 0.6144 99.63% Rotacional

La tabla XX, muestra la participacion de la masa modal en el caso 3. En el modo 21 se

alcanza el 90% de la masa reactiva en los dos sentidos.

Tabla XX. Participacion de la masa modal caso 3

TABLE: Modal Participating Mass Ratios

Period
Case Mode SumUX SumUY
sec
Modal 1 1.025 0.6372 6.953E-07
Modal 2 0.732 0.6372 0.6329
Modal 3 0.669 0.6373 0.6367
Modal 4 0.253 0.7764 0.6367
Modal 5 0.180 0.7764 0.8051
Modal 6 0.163 0.7765 0.8087
Modal 7 0.109 0.8312 0.8087
Modal 8 0.084 0.8313 0.8658
Modal 9 0.074 0.8313 0.8674
Modal 10 0.063 0.8613 0.8674
Modal 11 0.055 0.8613 0.8986
Modal 12 0.047 0.8613 0.8995
Modal 13 0.043 0.8810 0.8995
Modal 14 0.041 0.8810 0.9214
Modal 15 0.035 0.8810 0.9229
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Modal 16 0.034 0.8810 0.9406
Modal 17 0.033 0.8956 0.9406
Modal 18 0.030 0.8956 0.9587
Modal 19 0.029 0.8956 0.9591
Modal 20 0.028 0.8956 0.9764
Modal 21 0.027 0.9063 0.9764

Participacion de masa modal > 90% 90.63% 97.64%

Se muestra en las graficas siguientes la resistencia de las vigas y columnas de la estructura.
Todos los elementos se encuentran trabajando en un rango adecuado. Los elementos
verticales y los arriostramientos de los pisos superiores trabajan aproximadamente en el
60%, mientras que, en los primeros niveles, la capacidad de los elementos es en promedio

del 70%.
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Figura 44. Resistencia de vigas y columnas caso 3
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CAPITULO IV
RESULTADOS Y DISCUSION

4.1 ANALISIS ESTATICO NO LINEAL

4.1.1 Caso 1: Columnas tubulares rellenas de concreto y vigas I

El desempefio sismico esperado, para una estructura en Objetivo basico ante el sismo de

disefio (sismo raro) es encontrarse en Seguridad de vida. Para el presente caso de estudio

en el sentido X, la estructura trabaja en el rango de Ocupacion inmediata, mientras que

para el sentido Y, la estructura se encuentra en Seguridad de vida.

Fuerza cortar

Pushover en X, caso 1

4000 |
i /
3500 i
1 /
3000 1
. 1
2500 i
2 I
£ 2000
g i
= 1500 i
) 1
w
= 1
£ 1000 :
500 1
[}
0 !
0.000 0.100 0.200 0.300 0.400
Desplazamiento (im)
Capacidad ~ ——— FLUENCIA === DEMANDA c
0 s cp
Figura 45. Analisis pushover en x, caso 1
Pushover en Y, caso 1
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Figura 46. Analisis pushover en y, caso 1
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El resumen del caso 1, Columnas tubulares rellenas de concreto y vigas I, evidencia que
el comportamiento estructural de la edificacion es adecuado ante el sismo de disefio, tanto
en el sentido X como en el sentido Y, siendo el eje con mayor rigidez lateral el eje Y. Por
este motivo en el analisis no lineal se demuestra que, ante un sismo Raro, la estructura se
encuentra en Ocupacion inmediata, cuando el comportamiento sismico esperado debe

encontrarse en Seguridad de vida.

Pushover en sentido X Pushover en sentido Y
DESEMPENO DESEMPENO

— Q — [}
< kel —_ < o =
S R 2 2 § B = o 2
s |[23|:% 2 |22 |55
AEHEL |57 2
S |ag |© § |3 ©
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=2 =)
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S = =

=2z 4%

= £ Muy raro S @ M

Q uy raro

= Desempeiio esperado 3 Desempeiio esperado

% Desempefio obtenido % Desempefio obtenido

Figura 47. Resumen del analisis pushover, caso 1

4.1.2 Caso 2: Columnas tubulares sin relleno y vigas I

Para una estructura disefiada como Objetivo basico, frente al sismo de disefio, se espera
que el nivel de dafio se encuentre en seguridad de vida. Para el caso de analisis, el
comportamiento de la estructura frente a un sismo raro en la direccion X, el
comportamiento es el recomendado por Vision 2000, esto corresponde al nivel de
Seguridad de vida. Para un sismo en la direccion Y, por el contrario, el comportamiento de
la edificacion se encuentra en estado Operacional. Este ultimo resultado significa que en
el eje en direccion Y la estructura posee suficiente capacidad de resistir las fuerzas

sismicas.
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FRECUENCIA DEL
SISMO
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Figura 48. Analisis Pushover en X, caso 2
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Figura 50. Resumen del analisis pushover, caso 2
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4.1.3 Caso 3: Columnas HEB y vigas I

El comportamiento sismico esperado para la edificacion se encuentra en seguridad de vida. Para
el sismo raro en direccion X, el nivel de desempefio se encuentra entre Ocupacion inmediata y
Seguridad de vida, mientras que para el sismo en direccion Y, el comportamiento se encuentra
en Ocupacion inmediata. Ambos niveles de comportamiento son adecuados y expresan que la

estructura posee suficiente capacidad para resistir las acciones sismicas.
Pushover en X, caso 3
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Figura 51. Analisis pushover en X, caso 3

Pushover en Y, caso 3
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Figura 52. Analisis pushover en Y, caso 3

Como se aprecia en la figura 53, tanto en el sentido X como en el sentido Y se cumple con los
niveles de desempefio sismico esperado, siendo mas rigida la estructura en el sentido Y, en vista

de que su comportamiento ante el sismo de disefio se encuentra en Operacional.
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4.2 ANALISIS Y DISENO DE CONEXIONES
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Figura 53. Resumen del analisis pushover, caso 3

Para el desarrollo de uno de los objetivos del presente trabajo, se realizo el disefio de las

juntas estructurales mas representativas en los tres casos de estudio. De estas conexiones

se extrae el peso total para asi analizar en porcentaje, el costo de estas.

4.2.1 Caso 1: Columnas tubulares rellenas de concreto y vigas I

Se disefio una conexion de columna central a la cual confluyen 4 vigas principales tipo I.

La conexidn se disenid con diafragmas externos y las vigas fueron disefiadas como RBS.

La figura 43, muestra los detalles de soldadura y dimensiones de RBS y la tabla XXI,

indica los esfuerzos generados por accion de las cargas impuestas. Es importante notar que

se designo a una viga como elemento disipativo y por esta razon el nudo plastico se produce

en la viga y no en la columna o en los diafragmas.
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Figura 54. Dimensiones de junta en eje H4, altura 3.74 metros
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Tabla XXI. Junta central, caso 1

Junta H4
Materiales Acero A 572 Grado 50 Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa
Hormigoén F’c=20.5 MPa Soldadura E80XX
Cargas Analisis general
Vy Vz Mx My Mz '
Member Nl (kNI | (kNI [kNmil | [kNml | [kNm]
> -4293.0 | 0.0 3284 0.0 0.0 0.0
M2/ End 0.0 0.0 -24.1 0.0 16.2 0.0
M3 /End 0.0 0.0 172.0 0.0 -421.0 | 0.0
M4 /End 0.0 0.0 -42.7 0.0 28.6 0.0
M5/ End 0.0 0.0 -861.0 | 0.0 421.0 0.0
Esfuerzos Nudo plastico

4.2.2 Caso 2: Columnas tubulares sin relleno de hormigon y vigas I

Se disefio una conexion de columna central a la cual confluyen 4 vigas principales tipo 1.

La conexidn se disend con diafragmas externos y las vigas fueron disefiadas como RBS.

En este caso las columnas no poseen relleno de hormigoén simple. La figura 44, muestra

los detalles de soldadura y dimensiones de RBS y la tabla XXII, indica los esfuerzos

generados por accion de las cargas impuestas. Al igual que en el caso 1, la conexion falla

en el elemento disipativo y no se produce falla en la columna o en el diafragma.
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Figura 55. Dimensiones de junta en eje H4, altura 3.74 metros
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Tabla XXII: Junta central, caso 2

Junta H4
A A 572
Materiales cero 55(3 Grado Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa
Hormigon No aplica Soldadura E80XX
Cargas Analisis general
Member vy | |t T |

=} '§§
El

=)

> |M1/End |-6352.0 [0.0 3284

M2 /End 00 0.0 -24.1

0.0 00

o
=)

16.2 00

M3 /End | 0.0 0.0 172.0

=3
=)

-421.0 | 0.0

M4 /End | 0.0 0.0 -42.7

=3
=)

28.6 0.0

M5 /End | 0.0 0.0 -861.0

=3
=)

4210 |00

4.2.3 Caso 3: Columnas HEB y vigas I

Se disefio una conexion de columna central HEB400 en los dos ejes, eje fuerte de la columna y
eje débil de ésta. A esta conexion confluyen 4 vigas principales tipo I y el arriostramiento
concéntrico. La figura 45, muestra los detalles de soldadura y dimensiones de RBS seguida de
la tabla XXIII y XXIV, que indica los esfuerzos generados por accion de las cargas impuestas.
Para el eje débil de la columna se planted que la falla se produzca en la placa de conexion del
arriostramiento, mientras que pare su eje fuerte se disefié una viga como elemento disipativo,

que es en donde se producira la falla. Ambos casos pueden apreciarse en las tablas siguientes.
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Figura 56. Dimensiones de junta en eje h4, altura 3.74 metros
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Tabla XXIII. Junta central, caso 3, eje débil

Junta H4
Materiales Acero A 572 Grado 50 Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa
Hormigon No aplica Soldadura E80XX
Cargas Analisis general

RUzHIn

N Vy Vz Mx My Mz
Member |\l (NI | kNI | [kNm] | [kNm] | [kNm]

> |M2/End | 0.0 0.0 -156 0.0 0.0 0.0

M3 /End 0.0 0.0 -40.5 0.0 00 0.0

M4 /End 0.0 0.0 13.2 0.0 00 0.0

M5 /End | -5.0 00 -17.6 0.0 00 0.0

M7 /End | -1930,0 0.0 0.0 0.0 00 0.0

Esfuerzos Nudo plastico

Analysts o
Plates .,'
Wields . B
Burkling

1
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Tabla XXIV. Junta central, caso 3, eje fuerte

Junta H4
Materiales Acero A 572 Grado 50 Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa
Hormigon No aplica Soldadura E80XX
Cargas Analisis general
Analysis o/ 100.0%
Plates 20 350> 50%
Welds « 759 <100%
Buckling Not calculated
N Vy Vz Mx My Mz
Member |\ N] kNI | [kN] | [kNm] | [kNm] [KNm]
> -2366.0 | 0.0 00 00 00 0.0
M2/ End | 0.0 0.0 6110 |00 4208 |00
M3/ End | 0.0 0.0 41672 00 | -4208 |00
M4/ End | 0.0 0.0 132 00 |00 0.0
M5 / End | 0.0 0.0 76 00 |00 0.0
M7/ End | 0.0 0.0 00 00 |00 0.0
Esfuerzos Nudo plastico
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4.2.4 Placas base

Las tablas siguientes, muestran el disefio de las placas base para los tres casos de estudio. En

todas ellas se muestran resultados favorables en cuanto al comportamiento estructural esperado.

_Placa base
- PL2E mm

|

: | /_gggnmxgws o

| | L -

: - _Hormigdn

ol 38 S
T ] & - P,
_Pemos de anclaje 12 -
// @1 #"%500 mm Fal 643
Figura 57. Placa base, caso 1
Tabla XXYV. Placa base, caso 1
Junta H4
Acero A 572 Grado 50 Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa
Hormigén F’c: 20.5 MPa Soldadura E80XX
P d
ernos €€  ASTM F1554 Grado 55  Fu:520MPa  Fnt: 390 MPa  Fnv: 206 MPa
anclaje
Cargas Analisis general
Member N Vy Vz Mx My Mz

[kN] [kN] [kN] [kNm] | [kNm] | [kNm]

> |COL/End|-4904.0 | 1186.0 |12.2 0.0 3940 147

Esfuerzos Nudo plastico
[MPa]

weics. 2
&5 Coneret wack of  GRE« DN
250 Uuskig

72



| Columna
7 C500x500%30 _Placa base
rs PL30 mm
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| ] i r‘g‘_ el —  —
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(e o | o
4L Ll L 700 -

Figura 58. Placa base, caso 2

Tabla XXVII. Placa base, caso 2

Junta H4
Acero A 572 Grado 50 Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa Soldadura E80XX
Pemos de ASTM — FI354 ¢ s)0MPa  Fat: 390 MPa Fnv: 206 MPa
anclaje Grado 55
Cargas Analisis general

ooyt bl

Euzidng

N Vy Vz Mx My Mz
Member g kNI | kN1 | kNml | [kNm | kNm]

> |COL/End|-6932.0 (10280 |-13.0 |00 3300 |[16.0

Esfuerzos Nudo plastico
Aralysts o 000%
50 Plates o 01<50%
206 ARChors o TTT < W00%
200 Wekls N ER N
Concrete biock o 755 < 100% A

Buckling &A1

1
‘.
i ii

NN
i

|

e
0
i

b
1
b
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Figura 59. Placa base, caso 3
Tabla XXVII. Placa base, caso 3
Junta H4
Acero A 572 Grado 50  Fy: 345 MPa Fu: 450 MPa Soldadura E80XX
Pernos ASTM F1554 Grado 55 Fu: 520MPa Fnt:390 MPa  Fnv:206MPa
Cargas Analisis general

N Vy Vz Mx My Mz
Member | NI (kNI | (kNI | [kNm] | [(kNm] | [kNm]

> |COL/End|-16500 9.3 -1010.0 | 0.0 3492 |80

221« 0%
EENPRITE
o cakeLlzned

Esfuerzos Nudo plastico
[MPa]
=1e5e 16506
oy 3450 Anglyss < 000 h
325 Aates <
a0 anchors J
275 Hekls v B
Zoncrete biock o
o Tuckling

225
200
175
160
125
100
kil
50
5

0.0
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4.3 ANALISIS DE COSTOS

Para determinar los costos constructivos se tomaron los valores al afio 2025 aportados por
la Camara de Construccion de Ambato y se cotejaron los valores con profesionales de la
construccion. Para el analisis se tomo6 en consideracion unicamente el peso del acero de
vigas, columnas, placas de conexiones, placas base y pernos, ademas del hormigon de 210
kg/cm? del caso de estudio 1. No se tomaron en cuenta muros de corte o elementos no
estructurales ni acabados en vista que el andlisis estructural, y que los muros de corte se

mantuvieron constantes en los casos 1, 2 y 3.

Tabla XXVIII: Peso del acero y hormigoén segun el caso de estudio

PLACA PERNO PESO VOL.
COLUMNAS VIGA CONEX.
BASE ANC. ACERO HORM.
SISTEMA
CASO A572 f’c 210 A572
CONSTRUC.
Gr.50 kg/cm? Gr.50
Ton Ton Ton Ton Ton Ton Ton Ton
TUBULAR
1 CON 318.79 170.40 315.96 87.13 3.46 1.59 723.23 170.40
HORMIGON
TUBULAR
2 SIN 916.87 315.96 87.43 3.46 1.59 1,325.30
HORMIGON
3 HEB 570.45 315.96 136.16 6.91 1.13 1,030.60

La tabla XXVIII y la figura 60, relacionan los pesos obtenidos de los elementos de acero,
sus conexiones, placas y pernos. Se determind que el sistema mas constructivo que mas
cantidad de acero requiere es el sistema de columnas tubulares sin hormigén, alcanzando
un peso de 1,325.31 toneladas, y en los dos casos restantes de 1,030.61 toneladas y 727.23
toneladas para columnas HEB y Columnas tubulares rellenas de hormigoén,

respectivamente.

75



PESO DE ACERO
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Columnas HEB Tubular sin hormigon Tubular con hormigén

SISTEMAS CONSTRUCTIVOS

Figura 60. Peso total del acero A572 Gr.50 y sistema constructivo

Esta diferencia en pesos se debe a que, al ser columnas tubulares de seccion hueca, se
requieren mayores espesores que en otros casos para que la estructura alcance la capacidad
suficiente. En el caso de columnas HEB se adicionaron arriostramientos concéntricos y
por ello el peso también es elevado. En el caso de columnas rellenas de hormigén el peso
en acero es mucho menor a los dos casos restantes, sin embargo, se debe colocar un

volumen de hormigon.

La particularidad que se presenta con este sistema es la segregacion del concreto al ser
vaciado en las columnas y que, ademads, éstas deben ser recortadas para que ingrese el

material y posteriormente soldadas, afectando asi una parte de su seccion.

En lo que se refiere a las conexiones, el peso varia de sistema en sistema, requiriéndose
mayor cantidad de acero en el sistema de columnas HEB y el cual representa el 13.2% del
peso total del acero, seguido de las columnas tubulares rellenas de hormigén con 12.0%
de su peso total y finalmente para el sistema de columnas tubulares huecas este porcentaje

es de 6.6%. La figura 61, ilustra los resultados antes expuestos.
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Figura 61. Peso de las placas de conexion y sistema constructivo

Una vez determinados los pesos de los materiales, se determind el costo final de cada caso de
estudio. La tabla XXIX muestra los valores finales en lo que se refiere a acero A572 Gr.50 y
hormigén de 210 kg/cm2. El caso que mas costo econdmico tiene es el caso 2, con
$2,253,024.43 dolares, en segundo lugar, se encuentra el caso 3 con $1,752,035.49 y el mas
economico resulto ser el caso 1 con $1,172,639.67. Se considero el valor de $1.70 ddlares por
kilogramo de acero estructural prefabricado para los casos 2 y 3, y para el caso 1 el valor de
$1,50 dolares por kilogramo. El costo del hormigén para este caso fue de $200 dolares por

metro cubico. En la grafica 62, se muestra un grafico que ilustra los resultados.

Tabla XXIX: Presupuesto referencial segtn el caso de estudio

PRESUPUESTO REFERENCIAL

COLUMNAS HEB
item Unidad Cantidad Costo unitario Costo total
acero a572 gr.50 kg 1030609.11 $1.70 $1,752,035.49
Costo total caso 1 $1,752,035.49
TUBULAR SIN HORMIGON
item Unidad Cantidad Costo unitario Costo total
ACERO A572 Gr.50 Kg 1325308.49 $1.70 $2,253,024.43
Costo total caso 2 $ 2,253,024.43
TUBULAR CON HORMIGON
item Unidad Cantidad Costo unitario Costo total
ACERO A572 Gr.50 Kg 727230.58 $1.50 $1,090,845.87
HORMIGON F'C= 210 KG/CM? m3 408.97 $200.00 $ 81,793.80

Costo total caso 3 $ 1,172,639.67
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COMPARACION DE COSTOS ENTRE SISTEMAS
CONSTRUCTIVOS
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Figura 62. Comparacion de costos entre sistemas constructivos

4.4 DISCUSION

Como se puede apreciar los sistemas constructivos fueron disefiados con el objeto de resistir las
solicitaciones impuestas y para que, frente a un sismo de disefio de 475 afios de retorno, sean
capaces de incurrir en el rango inelastico sin llegar al colapso, ademéas que puedan cumplir su
objetivo de encontrarse en Seguridad de vida, como ya se ha mencionado en la parte teérica de
este documento. Los costos asociados a cada caso de estudio varian debido a que, por ejemplo,
en el caso 2 se requieren mayores espesores de seccion lo que encarece la obra, mientras que
en el caso 1 estos espesores son menores, pero en obra se dificulta la colocacion del hormigén
o pueden generarse fallas no planificadas, ademas este sistema constructivo no esta definido
aun en las normas internacionales, motivo por el cual se crearon secciones equivalentes de acero
para el analisis estatico no lineal. Y en el caso 3, el mayor inconveniente que se presento fue
determinar los porticos en los cuales se debian colocar los arriostramientos sin comprometer la
funcionalidad y la concepcion arquitectonica del proyecto. Por ello se recomienda desde un
inicio considerar estos aspectos de vital importancia. Respecto a la condicion sismica del
Ecuador, el caso de estudio 3 deberia ser mas aplicado, segun el criterio del calculista, debido
a que si algin elemento debe fallar serian las placas de los arriostramientos y su reemplazo es

mas sencillo y econdomico que en los demas sistemas.
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5.1

CAPITULO V
CONCLUSIONES RECOMENDACIONES Y BIBLIOGRAFIA

CONCLUSIONES

Se desarrollo los analisis estructurales de los tres casos de disefio considerando los
distintos tipos de elementos verticales, como resultado el mejor comportamiento sismo
resistente fue el portico con columnas HEB con arriostramientos, seguido de las
columnas tubulares sin relleno y en tercer lugar las columnas tubulares con relleno de
hormigon dado los niveles desempefio obtenidos en analisis estatico no lineal.

Se dimensiond los elementos estructurales vigas y columnas de todos los sistemas
estructurales planteados para que cumplan con los criterios de sismo resistencia, se
realizé la seleccion de columnas con seccion HEB, tubulares huecas y rellenas de
hormigon, se seleccionaron espesores y dimensiones apropiados. Por lo tanto, la
resistencia de los elementos estructurales obtenidos en el software estructural fue de
ratios demanda capacidad entre 0.50 y 0.70.

Se analiz6 el comportamiento estructural de todos los casos propuestos en el estudio
realizando el analisis estatico, analisis dindmico modal, el analisis de torsion y demas
verificaciones propuestas en la normativa local, de lo cual se obtuvo que todas las
estructuras cumplen criterios de fuerzas cortantes, torsion, derivas de piso y resistencia.
Mediante el software de juntas Idea Statica se analiz6 y disefid las juntas sismicas
utilizadas en las estructuras analizadas considerando las demandas solicitadas por los
casos de carga maximos, ademas se verifico la formacion el nudo plastico asegurando
la disipacion de energia se forme en una zona idonea ante un evento sismico, las
conexiones disefiadas fueron: caso 1 y caso 2 conexiones de diafragmas externos y las
vigas RBS; y para el caso 3 conexion tipo RBS con arriostramiento concéntrico.

Se realiz6 el analisis de desempefio de las estructuras por el andlisis estatico no lineal
Pushover en base al método de los coeficientes propuesto en la normativa ASCE 41-13
con FEMA 440 y se observo que, en promedio, los tres sistemas constructivos, tanto en
X como en Y, cumplen el comportamiento sismico esperado de Seguridad de vida ante
el sismo de disefio, al ser una edificacion de ocupacion normal. Adicional se aprecié que
para un sismo muy raro los casos 2 y 3 en el sentido Y obtuvieron un desempefio aun de

seguridad de vida demostrando en ese sentido mayor resistencia sismica.
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Se realizo el analisis comparativo de costos considerando unicamente los rubos de acero
A572 Gr.50 y del hormigoén colocado en columnas, debido a que el objetivo de esta
investigacion era determinar el peso del acero, asi como el costo en cada sistema
constructivo. Por lo tanto, se determind que para una edificacion con las caracteristicas
presentadas es mas economico disefiar con columnas tubulares rellenas de concreto con
un valor de $1,172,639.67, seguido de columnas con secciones HEB con un costo de
$1,752,035.49 y finalmente columnas con secciones huecas cuyo valor fue
$2,253,024.43. En estos costos influyen los espesores tanto de las columnas como el

numero de placas en las conexiones que componen la estructura.
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5.2 RECOMENDACIONES

e  Debido a la magnitud del proyecto, las secciones de viga se mantuvieron constantes en
los tres casos de estudio. Para futuros proyectos en esta area se recomienda analizar
también vigas y optimizarlas si es el caso.

e Para implementar sistemas constructivos como porticos arriostrados concéntricamente,
se debe iniciar con una concepcion arquitectonica desde el planteamiento del proyecto,
pues al no realizarse este proceso se dificulta la ubicacion de las diagonales dentro de la
estructura, y el disefio se limita inicamente a sistemas constructivos mas tradicionales
en el medio.

e En todo proyecto se debe prestar atencion en el disefio de las conexiones entre vigas y
columnas debido a que éstas no se diseflan por resistencia sino mas bien por capacidad.
Adicionalmente van de la mano el diseflo de la estructura con el disefio de la conexion
ya que el sistema de conexiones no puede funcionar sin que el sistema estructural logre
un buen desempeio.

e Realizar hojas de calculo para elaborar las verificaciones correspondientes a los
distintos analisis sean de tipo lineal o no lineal dado que son necesarios para cumplir
con los requisitos normativos del analisis estructural para proceder con la etapa de

disefio.
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