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INTRODUCCION

En el ambito de la Ingenieria Civil, se deben establecer secuencias ldgicas y dptimas de las actividades
a realizar que sumado en conjunto den como resultado un proyecto u obra que cumpla los objetivos
principales: seguridad, funcionalidad, economia y estética, afectando lo menor posible el impacto al
medio ambiente.

Es asi que al realizar un proyecto estructural de un edificio no se admiten excepciones, ya que al
disefiar y construir debe de cumplir con los requerimientos de seguridad y de servicio basdndose en la
Reglamentacion de Construccion vigente del sitio donde se construya la edificacion.

El presente trabajo muestra en sus capitulos las actividades que realicé en mis comienzos en el
ambito profesional, para la realizacién del andlisis y disefio de un edificio de estructura metdlica,
ubicado en la zona la Ciudad de México considerando su estado actual, como marco de referencia el
vigente Reglamento de Construccion para el Distrito Federal (Ref. 1) y sus Normas Técnicas
Complementarias correspondientes (Referencias del 2 al 6).

De tal modo en el capitulo I, presentaré una descripciéon general del edificio conforme al proyecto
arquitectdnico, con lo cual se podra realizar el analisis de cargas correspondiente al tipo de uso del
suelo y espacios del edificio. Finalizando con la descripcion del andlisis sismico y por viento de
acuerdo a las caracteristicas del lugar y del edificio considerando la reglamentacién vigente del
Distrito Federal.

En el capitulo Il, con base a los parametros descritos en el capitulo anterior, describiré los pasos
esenciales en los cuales tuve la oportunidad de participar para la modelacion del edificio, utilizando el
programa comercial ETABS, desglosando la aplicacidon de solicitudes como lo son efectos gravitatorios
(peso propio) y accidentales (sismo y viento) para el posterior andlisis estructural y revisién de los
estados limites de falla y de servicios maximos permisibles.

En el capitulo lll, desglosaré los cdlculos correspondientes para el disefio de cada elemento
estructural (columna, trabe principal, trabe secundaria en seccién compuesta, conexiones a cortante y
momento) en los cuales participé y colaboré para la ejecucion del proyecto.

Finalizaré en el capitulo IV con las conclusiones acerca del desarrollo del proyecto asi como algunas
recomendaciones que por experiencia profesional puedo compartir a los futuros ingenieros.

OBIJETIVO

El presente informe tiene como objetivo principal desglosar a grandes rasgos los conocimientos
adquiridos en el ambito profesional con el desarrollo del andlisis y disefio estructural de una
estructura metalica.

Ademas, como objetivo secundario planteo que este informe sirva como guia bdsica para el desarrollo
de un proyecto estructural para futuros ingenieros.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 5
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CAPITULO |

“ANTECEDENTES DE PROYECTO”
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1.1 PROYECTO ARQUITECTONICO

Para poder definir la estructura principal del edificio que se planea que construir, se debera de definir
los usos de piso que tendrd dicha edificacidn, la distribucion de espacios y todo lo necesario para dar
la comodidad necesaria a los usuarios de acuerdo al destino del edificio. Todos estos conceptos son
estudiados y presentados en el Proyecto Arquitectdnico, el cual tendra como fin establecer todos los
pardmetros necesarios para dicho propdsitos.

La estructura descrita en este escrito es llamada “LATINO TOWERS”, localizada en la Ciudad de
México, sobre el paseo de la Reforma, entre las calles de Génova y Belgrado en la delegacion
Cuauhtémoc.

s\

9} 19925'38:27" N 1992 elevacion alt. 0jo 2.79.km ¥

Figura 1.1 Localizacién del proyecto.

El edificio se conforma de una torre de 49 niveles sobre el nivel de calle, mismos que se desglosan a
continuacion:

6 medios niveles de estacionamientos subterraneos.

Dos niveles de Lobby.

22 medios niveles de estacionamiento por encima de nivel de calle.
30 niveles destinados a uso de oficinas.

Nivel de Azotea.

Nivel de descenso de Helicdptero.

LR R R

Se tiene un area de proyecto rectangular con dimensiones de 80 por 35 metros, los cuales se cuentan
con 4 ejes longitudinales con distancias de entre 10 a 7.7 metros y con 10 ejes transversales con
distancias entre 8.35 a 9.75 metros.

La altura total del edifico es de 176.08 metros aproximadamente a partir del nivel de calle, mismas
gue se desglosa en entrepisos de estacionamientos con altura de 3.06 metros, 4.2 metros en niveles
de oficinas y para el nivel de Helipuerto se tienen una altura de 11.76 metros.

A continuacidn se presentan las plantas y elevaciones arquitectdnicas del edificio.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 ‘ 7
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1.2 ANALISIS DE CARGAS

De acuerdo al proyecto arquitecténico y al tipo de uso de cada nivel, participé en la identificacidon de
usos de espacios para poder establecer las diferentes zonas de cargas a las que estard sometida la
estructura, lo que nos permitira saber las deformaciones y fuerzas internas que se presentan en cada
elemento estructural a causa de los estados de cargas permanentes, variables y accidentales.

Es preciso describir los estados de cargas de cualquier estructura, mismos que se mencionan en las
Normas Técnicas Complementarias Sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las
Edificaciones, NTC-CADEE (Ref. 2), con los siguientes conceptos:

+ Carga Muerta.- son las acciones que permanecen sobre la estructura y que cuya intensidad
varia muy poco con el tiempo. Pertenecen a esta categoria los elementos estructurales,
empujes estdticos de tierra, fachadas y todos los elementos que permanezcan fijos en la
construccion, de manera que gravitan en forma constante sobre la estructura.

+ Cargas Variables.- este tipo de acciones consideran la probabilidad de carga a las que estara
sometida la estructura de acuerdo a la ocupacion de los espacios del proyecto, dividiéndose en
tres tipos principalmente:

a) Vivas Mdximas.- Son las cargas con el valor madximo probable durante la vida esperada de
la edificacion.

b) Vivas Instantdneas.- Son las cargas con el valor maximo probable en el lapso en que se
pueda presentar una accién accidental, como un evento sismico, viento, etc.

c) Vivas Medias.- Son las cargas con el valor medio probable que puede tomar la accién en un
lapso de varios afios y se empleard para estimar efectos a largo plazo, como
deformaciones y/o hundimientos de la estructura.

* Acciones Accidentales.- Son las cargas que no se deben al funcionamiento normal de Ia
edificacion y que pueden alcanzar intensidades significativas solo durante lapsos breves. En
esta categoria se encuentran los efectos por viento, sismo, granizo, nieve, explosiones,
incendios y otros fendmenos que pueden presentarse en casos extraordinarios.

Las NTC-CADEE (Ref. 2), en su Capitulo 6 nombrado “Cargas Variables”, se desglosa en su Tabla 6.1
(Figura 1.8 de este escrito), los valores minimos de las cargas vivas maximas (Wm), cargas vivas
instantaneas (Wa) y cargas vivas medias (W) que por reglamentacion se deben considerar, a menos
que algun estudio o sustento justificado demuestre otro valor diferente a los descritos en dicha
norma.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 14
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Obser
Destino de piso o cubierta W W, W,, vacio-
nes

a) Habitacion (casa— 0.7 0.9 1.7 1
habitacion, departa- (70) (90) (170)
mentos, viviendas,
dormitorios, cuartos de
hotel, internados de
escuelas, cuarteles,
carceles,
correccionales,
hospitales y similares)

b) Oficinas, despachos y 1.0 1.8 25 2
laboratorios (100) (180)  (250)

¢) Aulas 1.0 1.8 2.5

(100) (180)  (250)

d) Comunicacion para 04 1.5 35 3y4
peatones (pasillos, 40 (150)  (350)
escaleras, rampas,
vestibulos y pasajes de
acceso libre al publico)

e) Estadios y lugares de 0.4 35 4.5 5
reunion sin asientos (40) (350)  (450)
individuales

f) Otros lugares de 0.4 2.5 3.5 5
reunion (bibliotecas, (40) (250)  (350)
templos, cines, teatros,
gimnasios, salones de
baile, restaurantes,
salas
de juego y similares)

g) Comercios, fabricas y 0.8W,, 09W, W, 6
bodegas

h) Azoteas con pendiente 0.15 0.7 1.0 4y 7
no mayor de 5 % (15) (70) (100)

i) Azoteas con pendiente  0.05 0.2 04 4,7,8
mayor de 5 %; otras (5) (20) (40) y9
cubiertas, cualquier
pendiente.

1) Volados en via publica 0.15 0.7 3
(marquesinas, balcones (15) (70) (300)

y similares)

k) Garajesy 0.4 1.0 2.5 10
estacionamientos (40) (100)  (250)
(exclusivamente para
automoviles)

Figura 1.8 “Tabla 6.1 Cargas Vivas Unitarias, kN/m? (Kg/m?)” (Ref. 2).

En el caso de este proyecto, se utilizaron los valores de los incisos b, d, f, h, k, de la Figura 1.8 debido
al tipo de uso de suelo que presentara el proyecto LATINO TOWERS.
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A continuacién se desglosan las diferentes zonas de uso de suelo, con sus respectivos conceptos de
cargas a las cuales estara sometido el edificio, desglosando las cargas muertas, cargas vivas maximas e
instantaneas, considerando que los sistemas de piso rigidos seran a base de losacero.

ESTACIONAMIENTO ESTACIONAMIENTO CON SISTEMA MECANICO
CARGAS MUERTAS kg/m? CARGAS MUERTAS kg/m?
LOSACERO, capa de compresion h=6 cm 236 LOSACERO, capa de compresion h=6 cm 236
INSTALACIONES 10 INSTALACIONES 10
BANQUETAS 20 BANQUETAS 20
SOBRECARGA RCDF 20 SOBRECARGA RCDF 20
T= 286 kg/m? T= 286 kg/m?
CARGAS VIVAS CARGAS VIVAS
MAXIMA (Wm) 250 kg/m? MAXIMA (Wm) 500 kg/m?
INSTANTANEA (Wa) 100 kg/m? INSTANTANEA (Wa) 200 kg/m?
MEDIA (W) 40 kg/m? MEDIA (W) 80 kg/m?
AREAS COMUNES OFICINAS
CARGAS MUERTAS kg/m? CARGAS MUERTAS kg/m?
LOSACERO, capa de compresion h=6 cm 236 LOSACERO, capa de compresion h=6 cm 236
ACABADOS 80 ACABADOS 80
INSTALACIONES 20 INSTALACIONES 20
MUROS 80 MUROS 80
SOBRECARGA RCDF 40 SOBRECARGA RCDF 40
z- 456 kg/m? z- 456 kg/m?
CARGAS VIVAS CARGAS VIVAS
MAXIMA (Wm) 350 kg/m? MAXIMA (Wm) 250 kg/m?
INSTANTANEA (Wa) 250 kg/m? INSTANTANEA (Wa) 180 kg/m?
MEDIA (W) 40 kg/m? MEDIA (W) 100 kg/m?
AZOTEA (MENOR A 5%) AZOTEA (ZONA DE ATERRIZAIJE)
CARGAS MUERTAS CARGAS MUERTAS
kg/m 2 kg/m 2
LOSACERO, capa de compresion h=6 cm 236 LOSACERO, capa de compresion h=6 cm 236
RELLENOS 200 RELLENOS 100
INSTALACIONES 40 INSTALACIONES 40
IMPERMEABILIZANTE 20 IMPERMEABILIZANTE 20
SOBRECARGA RCDF 40 SOBRECARGA RCDF 40
Y= 536 kg/m? Y= 436 kg/m?
CARGAS VIVAS CARGAS VIVAS
MAXIMA (Wm) 100 kg/m? MAXIMA (Wm) 500 kg/m?
INSTANTANEA (Wa) 70 kg/m? INSTANTANEA (Wa) 450 kg/m?
MEDIA (W) 15 kg/m? MEDIA (W) 400 kg/m?
FACHADA
kg/m
FACHADA DE CRISTALERIA 210
PRETILES, SOPORTERIA DE ESCALERAS 100
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1.3  ANALISIS Sismico

Los movimientos ocasionados por sismos han tenido gran importancia debido a la pérdida de vidas
humanas y afectaciones que han sufrido los edificios por dicho fendmeno. De manera que
comenzaremos por dar una breve descripcidon sobre los sismos o terremotos, siendo estos
movimientos que se generan en la corteza terrestre, generadas principalmente por el desplazamiento
de las placas tectdnicas, sin embargo, también se pueden generar por erupciones volcanicas, caida de
cavernas, explosiones, etc., generando ondas vibratorias que se propagan a grandes distancias a
través de la roca de la corteza terrestre provocando los movimientos que conocemos con el nombre
de sismo.

El movimiento sismico del suelo se transmite a los edificios por medio de las sacudidas que se
presentan en la base, la cual tiende a seguir el movimiento del suelo, mientras que, por inercia, la
masa del edificio se opone al ser desplazada dindmicamente y a seguir el movimiento de su base. De
esta forma se generan entonces las fuerzas de inercia (comidnmente llamadas fuerzas sismicas) que
ponen en peligro la seguridad estructural.

Lo peculiar del problema sismico no es precisamente la complejidad de la respuesta estructural ante
dichos eventos, sino sobre todo, se deriva de lo poco predecible que es el fendmeno, de las
intensidades extraordinarias que pueden alcanzar sus efectos asociados y de lo poco probable de que
se presenten tales intensidades en la vida util de la estructura.

Por lo anterior descrito, el principal objetivo del disefio sismico es establecer los pardmetros
adecuados para que la estructura pueda ser capaz de soportar sismos moderados y de alta magnitud
con una probabilidad minima de suceder, con el propdsito de que la estructura tenga la facilidad de
disipar la energia provocada, llamando a esta propiedad de la estructura como ductilidad, y asi evitar
el colapso de la misma.

Lo anterior descrito se puede plantear de “manera mas formal en términos de los estados limites
siguientes:

a) Estado limite de servicio, para el cual no exceden deformaciones que ocasionen pdnico a los
ocupantes, interferencia con el funcionamiento de equipos e instalaciones, ni dafios en
elementos no estructurales.

b) Estado limite de integridad estructural, para el cual se pueden presentar dafio no estructural
y dafio estructural menor, como agrietamiento en estructuras de concreto, pero no se alcanza
la capacidad de carga de los elementos estructurales.

c) Estado limite de supervivencia, para el cual puede haber dafio estructural significativo, y hasta
en ocasiones mas alld de lo econdmicamente reparable, pero se mantiene la estabilidad
general de la estructura y se evita el colapso.

En términos generales, pueden establecerse como objetivos del disefio sismico lo siguiente:

i) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensidad moderada que
pueden presentarse varias veces en la vida de la estructura.
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ii) Que el estado de limite de integridad estructural no se exceda para sismos severos que
tienen una posibilidad significativa de presentarse en la vida de la estructura.

iii) El estado limite de supervivencia no debe excederse ni para sismos extraordinarios que
tengan una muy pequefia probabilidad de ocurrencia.” (Ref. 8).

Por lo anterior descrito, las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo, NTC-DS (Ref.
3), establecen parametros de andlisis y disefio con el propdsito de cumplir con los objetivos antes
mencionados. A continuacidn se presentan los aspectos fundamentales de dichas normas, lo que nos
permitird establecer los pardmetros de andlisis apropiados para desarrollar nuestro proyecto.

1.3.1 TIPOS DE ANALISIS SISMICOS.
Las NTC-DS (Ref. 3) establecen los tipos de analisis sismicos de acuerdo a las caracteristicas
geomeétricas y estructuracion que se planee adoptar al proyecto, siendo los principales el método

simplificado, el método estatico y los métodos dindmicos.

a) Método Simplificado.

En las NTC-DS en su Capitulo 7 nombrado “Método Simplificado de Andlisis”, esta enfocado
principalmente a estructuras construidas por medio de muros ligados entre si. Para poder utilizar
dicho método es necesario hacer cumplir la estructura con los puntos desglosados en la seccién 2.1
de las mismas normas, los cuales establece los requisitos para poder utilizar dicho método.

b) Método Estatico.

De acuerdo a la seccion 2.2 de las NTC-DS (Ref. 3), se podra utilizar el método estatico que se describe
en el Capitulo 8 de las mismas normas, para analizar estructuras regulares, con alturas no mayores a
30 m y estructuras irregulares de no mas de 20m. En el caso de edificios localizados en Zona |, los
limites anteriores se amplian a 40 m y 30 m, respectivamente. Para establecer si una estructura es
regular o irregular, se deberan de revisar los parametros que se definen en el Capitulo 6 de las NTC-
DS.

c) Métodos Dinamicos.

Se consideran métodos dinamicos al “Andlisis Modal” y “Andlisis Paso a Paso”, descritos en el
Capitulo 9 de las NTC-DS (Ref. 3) los cuales se pueden aplicar a cualquier tipo de estructura sin
importar sus caracteristicas geométricas. De acuerdo a las leyes dinamicas, rigidez misma del edifico,
caracteristicas geométricas, etc., se pueden obtener los pardmetros de respuesta, como
desplazamientos, fuerzas sismicas, momentos de volteo, etc., la diferencia entre los dos métodos
radica en que el primero utiliza espectros de disefio, mientras que el segundo utiliza respuestas o
acelerogramas de temblores reales en especifico.

De acuerdo a los tres tipos de andlisis sismicos, para nuestra estructura se adoptd el método dindmico
del tipo modal espectral, debido que tenemos un edificio con mas de 40 metros de altura lo que no
cumpliria con adoptar el andlisis estatico, ademas de que se encuentra dentro de la zonificacidn
sismica llamada de lago (Zona Ill).
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1.3.2 ESPECTRO DE DISENO SiSMICO.

A continuacidn se desglosaran los parametros y factores necesarios para la obtencién de un espectro
de disefio, mismo que se utilizard para la obtencion de los elementos mecanicos y revision de
desplazamiento de la estructura. Se pueden generar tres tipos de espectros dependiendo de la zona
en que se encuentre el proyecto y la importancia de la estructura, mismos que se anuncian a
continuacion:

e Espectro de diseio sismico de Capitulo 3 de las NTC-DS (Ref. 3), (Zona l).
e Espectro de diseno sismico de Apéndice A de las NTC-DS (Ref. 3), (Zona Il y IlI).
e Espectro de disefo de sitio (Cualquier Zona).

Antes de comenzar con el trazo del espectro de disefio para nuestro proyecto, es muy importante
lograr entender que significa este grafico. En forma general, podemos definir espectro de respuesta,
como una representacién grafica de la respuesta maxima (expresada en términos de desplazamiento,
velocidad, aceleracion o cualquier otro pardmetro de interés) que produce una accion dindmica
determinada en una estructura u oscilador de un grado de libertad. En estos graficos, se representan
en abscisas el periodo propio de la estructura (o la frecuencia) y en ordenadas la respuesta maxima
calculada para distintos factores de amortiguamiento, .

Para explicar en forma conceptual el procedimiento de construccidn de un espectro de respuesta
consideremos una serie de estructuras de un grado de libertar u osciladores simples con diferentes
periodos de vibracién, T, y con igual factor de amortiguamiento, {. Si sometemos todos estos
osciladores a la accién de un mismo terremoto (utilizando un registro de aceleraciones), cada uno
exhibira una respuesta diferente, la cual puede representarse, por ejemplo, a través de la historia de
desplazamientos. Una vez calculada la respuesta de osciladores es posible determinar el maximo de
cada uno de ellos y representarlos en un grafico en funcion del periodo de vibraciéon, para obtener asi
un espectro de respuesta. Es decir, que la repuesta mdaxima de cada oscilador con periodo T
representa un punto del espectro. Lo anterior descrito se puede representar en la Figura 1.9.

M
™ W
t .
/—\ p_—
Registro de acelerograma \
e temen
L Ll atltl om | o !
W"'L* "“4'” i = = = -
] . .
Sa ’ | A, ﬁI A ‘ ‘M‘“ ’ | A 1f
| . ’ t V) t | N t
g
|/ /\\ _
/ \//\ Espectro de
/ \/ Respuesta
G \_\_7‘))‘\\
\ -~
TI T2 T3 Periodo, T

Figura 1.9 Grafico indicativo del método de determinacion del espectro de respuesta.
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Con este tipo de representaciones graficas del comportamiento de las estructuras debido a las
excitaciones que sufre el suelo por efectos sismicos principalmente, los espectros han ganado amplia
aceptacion como herramienta de disefo estructural, por lo que se han tenido que desarrollar
diferentes tipos de espectros, lo cual en este documento solo se dard una pequefia explicacion de los
mas comunes:

a) Espectros de respuesta elasticos: representan parametros de respuesta maximos para un
evento sismico y usualmente incluyen varias curvas que consideran distintos factores de
amortiguamiento suponiendo el oscilador de un grado de libertar comportandose en el rango
elastico. Se utilizan fundamentalmente para estudiar las caracteristicas del evento sismico y
sus efectos sobre las estructuras.

b) Espectro de respuesta inelastica: son similares a los anteriores pero en este caso se supone
qgue el oscilador de un grado de libertad exhibe comportamiento no-lineal, es decir, que la
estructura puede experimentar deformaciones en rango pldstico por accion del movimiento
sismico.

c) Espectros de disefo: las construcciones no pueden disefiarse para resistir un evento sismico
en particular en una zona dada, puesto que el proximo evento probablemente presentara
caracteristicas diferentes. Por lo tanto, los espectros de respuesta elasticos o inelasticos,
descritos previamente, no puedan utilizarse para el disefio estructural. Por esta razén, el
disefio o verificacion de las construcciones se realizan a partir de espectros que son suavizados
y que consideran el efecto de varios eventos sismicos, es decir, que representan una
envolvente de los espectros de respuesta de los sismos tipicos de una zona cuya metodologia
esta basada en procedimientos estadisticos.

Con lo anterior descrito, cabe mencionar que cada representacién grafica de los espectros depende a
su vez de las propiedades y tipo de suelo donde se lleva a cabo el estudio o proyecto, es por eso que
las NTC-DS (Ref. 3), con base a estudios y mediciones hechas por diferentes instituciones, como lo es
el Servicio Sismoldgico Nacional, el Instituto de Ingenieria de la UNAM, entre otros, han podido
establecer una microzonificaciéon sismica dentro de la cuenca de la ciudad de México y con ello
estimar el comportamiento del suelo en la zona de estudio.

Para ello, la microzonificacién sismica ha dado lugar principalmente a tres zonas: la zona lo de Lomas
es el considerado por el terreno firme y de peligro sismico menor al estar compuesto principalmente
por estratos duros. La zona lll o de Lago, es la zona con depésitos de arcilla de por lo menos 20m de
espesor y corresponde al peligro sismico mayor debido a la amplificacion de las ondas sismicas por el
tipo de suelo. Entre estas dos zonas existe la zona Il o de Transicién, donde los estratos de arcilla son
de menor espesor y producen amplificaciones importantes, pero menos graves que en la zona del
Lago.

En el caso de este proyecto, de acuerdo con la zonificacidn sismica que marcan las NTC-DS (Ref. 3) en
su Figura 1.1 (Figura 1.10 de este escrito) y con ayuda del estudio de Mecanica de Suelos del sitio del
proyecto, se logré especificar que se trata de un suelo Zona llib, pero debido a la magnitud de la obra
y el tipo de suelo se realizé un estudio en sitio, para lograr predecir el comportamiento del lugar y con
ello el de la estructura misma. Por ello se llevara a cabo un analisis del espectro de sitio utilizando lo
marcado en el Apéndice A de las mismas normas.
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Figura 1.10 “Figura 1.1 Zonificacion del DF para fines de Diseiio por Sismo” (Ref. 3).

1.3.3 Espectro de Disefio Sismico de Sitio.

Las NTC-DS (Ref. 3) en su apartado de “APENDICE A”, establece en su punto A.1, que para estructuras
ubicadas en las zonas Il y 1, se deberd tener en cuenta explicitamente los efectos de sitio asi como la
interaccion suelo-estructura.

De acuerdo a la importancia de la estructura, se pueden utilizar las ecuaciones paramétricas descritas
en dicho apéndice del las normas, sin embargo, para el caso de este proyecto se realizo un estudio en
sitio, para conocer los parametros fundamentales (ag, ¢, To, Tp ¥y k) y asi obtener el espectro
correspondiente en cada sentido de analisis de la estructura.

En este documento no se abordaran los estudios realizados para la obtencion del espectro de disefio
sismico del sitio, ya que no es alcance de este documento, sin embargo, a continuacion se presenta el
resumen de los pardmetros necesarios proporcionados por el estudio de Mecdnica de Suelos del Sitio
para la elaboracion de dichos espectros, cuyos parametros se presentan en la siguiente tabla.
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PARAMETROS SISMICOS, TR =125 afos

a, c T,
3% 0.150 0.650 0.600 2.100 0.500
5% 0.150 0.510 0.600 2.100 0.500
10% 0.125 0.340 0.600 2.100 0.500
15% 0.125 0.265 0.600 2.100 0.500

Tabla1l.1 Parametros Sismicos con periodo de retorno de 125 aiios.

Ya conocidos los parametros de disefio, la seccién A.3 del Apéndice A (Ref.3), se tienen las siguientes
expresiones para la elaboracion del espectro de disefo:

T si T<T,
|(a0+(.30—ao)T— ; .
a .
a={Bc : si T, <T<T,
Tp\>
,BCP<7) ; si T=T,

-+ ()
P=Er G\
a Ordenada de los espectros de disefio, como fraccién de la aceleracion de la gravedad.
a, Aceleracion del terreno.

Dénde:

Factor de reduccién por amortiguamiento suplementario, que es igual a uno cuando se
ignora la interaccion suelo-estructura.
¢  Coeficiente sismico.
T  Periodo natural de vibracidon de la estructura.
Ta, T Periodos caracteristicos de los espectros de disefio.
k p Factores para la obtencidon del espectro de disefo.

Una vez localizado el proyecto, definir el tipo de suelo del sitio en estudio y conocer los parametros
de disefio sismico, es necesario establecer tres parametros importantes para poder concluir el
espectro de disefio, siendo los siguientes:

e El factor de comportamiento sismico (Q),
e Elfactor de reduccion (Q’),
e Elfactor de irregularidad.

1.3.4 Factor de Comportamiento Sismico (Q).

De acuerdo a las NTC-DS (Ref. 3) en su Capitulo 5, este factor se refiere a la forma de caracterizar a la
estructura de acuerdo a su ductilidad y el tipo de elementos estructurales capaces de disipar la
energia provocada por un sismo, esto de acuerdo al tipo de estructuracion, detallado en nodos de
conexiones y al tipo de material a utilizar.

En el caso de este proyecto se eligid utilizar un factor de comportamiento sismico de Q=2, con lo cual
debemos hacer cumplir los requisitos que describe la seccién 5.3 de las NTC-DS (Ref. 3), siendo los
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mas importantes que nuestra estructura resistira las fuerzas laterales a base de losas planas con
columnas de concreto reforzado y su estructuracién serd por medio de marcos de acero con
ductilidad reducida y/o contraventeos con ductilidad normal. Con este tipo de estructuracidn
cumplimos los requisitos para dicho factor Q elegido por nosotros como disefiadores.

1.3.5 Factor de Reduccion (Q’).

Con fines de disefio, las fuerzas sismicas resultantes del método estatico o dinamico modal que se
fijan en el Capitulo 9 de las NTC-DS (Ref. 3), se aplicara un factor de reduccion Q’, dicho factor
depende de la zona de estudio del proyecto.

Las NTC-DS (Ref. 3), establecen dos criterios para obtener dicho factor, lo marcado en su seccién 4.1,
el cual se establece para estructuras en Zona | (de Lomas) sin considerar efectos de sitio y lo indicado
en la seccion A.3, que esta destinadas para edificaciones ubicadas en zonas de Il y Il (de Transicion y
de Lago respectivamente) considerando los efectos de sitio.

Teniendo en cuanta los efectos de sitio se utiliza la seccién del “Apéndice A” de dichas normas, las
cuales establecen las siguientes ecuaciones para la obtencién del factor de reduccién Q’:

)
T |B .
_1\_ |E . si T <T,
1+(Q 1)Ta K a
, B si T, <T<T
= X _ - . a = 1p
Q 1+(Q-1) - :
1+ -1 %P ; si T>T,
\

=i+ ()(7)

Q  Factor de comportamiento sismico.

Doénde:

T  Periodo natural de vibracion de la estructura [s].

To, Tp Periodos caracteristicos de los espectros de disefio [m].
B Factor de reduccidn por amortiguamiento suplementario,
gue es igual a uno cuando se ignora la interaccion suelo-
estructura.
k p Factores para la obtencion del espectro de disefio.
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1.3.6 Factor de Irregularidad.

De acuerdo a las NTC-DS (Ref. 3) en su Capitulo 6, definen al factor de irregularidad y se refiere a la
forma geométrica del edificio tanto en planta como en elevacidn, ya que si la estructura es asimétrica
se tiende a provocar excentricidades entre el centro de masa y el centro de rigidez la cual provocaria
torsidén a la estructura.

Primero describiremos en qué condiciones una estructura es regular, irregular y fuertemente
irregular, con el propésito de especificar que factor de irregularidad le corresponde a una estructura
en general y proseguiremos con el desglose de todos los puntos descritos por la norma para verificar
el estado de regularidad que tienen nuestra edificacidon y concluir con los factores de irregularidad
que utilizaremos para el espectro de disefio de nuestro edificio.

Comenzaremos al definir como “Estructura Regular”, si cumple con los 11 requisitos descritos en la
seccion 6.1, de las NTC-DS (Ref. 3). Si la estructura no satisface alguno de los puntos de la seccién 6.1
antes mencionada, se considerara como “Estructura Irregular”.

Una vez clasificada una estructura como irregular de acuerdo a la seccidn 6.2 de las NTC-DS (Ref. 3),
se revisaran dos puntos descritos en la seccién 6.3 de las mismas normas, si se cumple con al menos
alguno de los puntos, se considerara como “Estructura Fuertemente Irregular”.

Una vez establecida en qué condiciones de regularidad se encuentra la edificacién, de acuerdo con la
seccién 6.4 llamada “Correccion por Irregularidad” el cual se cita textualmente donde se menciona
que:

“El factor de reduccién Q’, definido en la seccidn 4.1, se multiplicara por 0.9 cuando no se cumpla con
uno de los requisitos 1 a 11 de la seccién 6.1, por 0.8 cuando no se cumpla con dos o mas de dichos
requisitos y por 0.7 cuando la estructura sea fuertemente irregular segun las condiciones de la seccién
6.3. En ningun caso el factor Q' se tomara menor que uno.” (Ref. 3).

Con lo anterior descrito, continuaremos con el desglose de los 11 puntos descritos en el Capitulo 6 de
las NTC-DS (Ref. 3) para considerar una estructura como regular y marcado los puntos 12 y 13 como
los puntos para revisar si la estructura es fuertemente irregular, dichos requisitos son los siguientes:
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1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por lo que toca a
masas, asi como a muros y otros elementos resistentes. Estos son ademads, sensiblemente

paralelos a los ejes ortogonales principales del edificio.
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Figura 1.11 Plantas tipo del edificio.
Este punto S| CUMPLE debido a la simetria de su planta.

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

A continuacion se presenta la elevacion y utilizando las plantas del punto anterior, podemos revisar

este punto.
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Figura 1.12  Elevacion tipo del edificio.

La dimension menor de su planta es 31.8 metros y la altura del edificio desde el nivel de calle a su nivel

de Azotea es 176.08 metros.
176.08

318 5.54

Por lo que este inciso NO SE CUMPLE ya que la relacion que resulta es de 5.54 siendo superior a lo
indicado por normativa.

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

Utilizando las plantas del punto 1, se tiene la planta tipo de estacionamiento con dimensiones
mdximas en largo de base con 80.25 metros y el ancho de 31.8 metros, lo que da una relacion de:

80.25 )55
31.8

Para el caso de la planta tipo de oficinas con dimensiones mdximas en largo de base con 54.09 metros
y el ancho de 31.8 metros, lo que da una relacion de:

54.09
=17

31.8
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Por lo que, NO SE CUMPLE, ya que la relacion en los niveles tipo de estacionamiento excede por
minimo al valor indicado por normativa.

4. En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimensidon exceda de 20 por ciento la dimension
de la planta medida paralelamente a la direccion que se encuentra la saliente o la abertura.

De acuerdo a las plantas tipos del edificio indicadas en el punto 1, no se observan salientes ni
entrantes considerables, por lo tanto, SI CUMPLE con este punto.

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

Este inciso S| CUMPLE con la estructuracion que se propone a base de losacero considerdndolo asi un
diafragma rigido que transmite las cargas normales a su plano.

6. No tiene aberturas en su sistema de techo y piso cuya dimension exceda el veinte por ciento de
la dimension de la planta medida paralelamente a la abertura; los huecos no ocasionan
asimetrias significativas ni difieren de posicion de un piso a otro, y el area total de las
aberturas no excede en ningun nivel el 20 por ciento de area de la planta.

En las plantas tipo del punto 1, podemos ver que los huecos se mantienen en todo lo alto del edificio,
siendo estos huecos de elevadores y escaleras, pero sin ser mayores al 20% del drea total, por lo que S|
CUMPLE con este punto.

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio sismico, no es
mayor que 110 por ciento del correspondiente al piso inmediato inferior ni, excepciéon hecha al
ultimo nivel de la construccion, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

Dicho punto NO SE CUMPLE ya que entre el nivel menos uno y la planta baja hay una diferencia
importante entre las cargas que se presentan, esto debido al paso de camiones pesados considerados
para el disefo.

8. Ningun piso tiene un area, delimitada por los pafnos exteriores de sus elementos resistentes
verticales, mayor que 110 por ciento del piso inmediato inferior ni menor que 70 por ciento de
esta. Se exime de este ultimo requisito Unicamente al ultimo piso de la construccion. Ademas, el
drea de ningun entrepiso excede en mas de 50 por ciento a la menor de los pisos inferiores.

A continuacion se presentan las plantas para realizar una comparacion de dreas en el nivel 14 que es
donde se tiene una reduccion de dreas significativa.
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Figura 1.13  Plantas para comparar la reduccion de area estructural.

El Grea 1 cuanta con 2259 m’ y el drea 2 con 1703 m?, lo que es una reduccién de drea del 75% por lo
que S| CUMPLE con este punto.

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

Este punto S| CUMPLE debido a la estructura que se propone para el proyecto, ya que se trata de una
estructuracion a base de marcos rigidos ortogonales entre si, con algunos marcos contraventeados.
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Figura 1.14 Plantas de estructuracion.

10. Ni la rigidez ni la resistencia al corte de ningun entrepiso difieren en mas de 50 por ciento de la
del entrepiso inmediatamente inferior. El Gltimo entrepiso queda excluido de este requisito.

Para el cdlculo de la rigidez se aplico en el centro de masas de cada entrepiso una fuerza de 10,000kg
y se obtuvo el desplazamiento debido a dicha fuerza con ayuda del programa ETABS, mismo que se
utilizé para la modelacion matemdtica y que se describird en el siguiente capitulo, con lo anterior se
calculo la rigidez de cada entrepiso, obteniendo asi lo siguiente:
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Para la rigidez en el sentido longitudinal “X” se tiene:

Desplazamiento

"y Fuerza Rigidez Diferencia
k kg/m
(m] [ka] [kg/m] AK

HELIP 0.0548 10,000.00 182,481.75
CTOMAQ 0.0541 10,000.00 184,842.88 2,361.13 1.28%
OF 44 0.053 10,000.00 188,679.25 3,836.36 2.03%
OF 43 0.0523 10,000.00 191,204.59 2,525.34 1.32%
OF 42 0.0517 10,000.00 193,423.60 2,219.01 1.15%
OF 41 0.0511 10,000.00 195,694.72 2,271.12 1.16%
OF 40 0.0507 10,000.00 197,238.66 1,543.94 0.78%
OF39 0.05 10,000.00 200,000.00 2,761.34 1.38%
OF 38 0.0493 10,000.00 202,839.76 2,839.76 1.40%
OF 37 0.0486 10,000.00 205,761.32 2,921.56 1.42%
OF 36 0.0478 10,000.00 209,205.02 3,443.70 1.65%
OF 35 0.047 10,000.00 212,765.96 3,560.94 1.67%
OF 34 0.0462 10,000.00 216,450.22 3,684.26 1.70%
OF 33 0.0453 10,000.00 220,750.55 4,300.34 1.95%
OF 32 0.0444 10,000.00 225,225.23 4,474.67 1.99%
OF 31 0.0435 10,000.00 229,885.06 4,659.83 2.03%
OF 30 0.0425 10,000.00 235,294.12 5,409.06 2.30%
OF 29 0.0415 10,000.00 240,963.86 5,669.74 2.35%
OF 28 0.0406 10,000.00 246,305.42 5,341.56 2.17%
OF 27 0.0397 10,000.00 251,889.17 5,583.75 2.22%
OF 26 0.0389 10,000.00 257,069.41 5,180.24 2.02%
OF 25 0.0383 10,000.00 261,096.61 4,027.20 1.54%
OF 24 0.0375 10,000.00 266,666.67 5,570.06 2.09%
OF 23 0.0365 10,000.00 273,972.60 7,305.94 2.67%
OF 22 0.0356 10,000.00 280,898.88 6,926.27 2.47%
OF 21 0.0346 10,000.00 289,017.34 8,118.46 2.81%
OF 20 0.0336 10,000.00 297,619.05 8,601.71 2.89%
OF 19 0.0325 10,000.00 307,692.31 10,073.26 3.27%
OF 18 0.0315 10,000.00 317,460.32 9,768.01 3.08%
OF 17 0.0305 10,000.00 327,868.85 10,408.53 3.17%
OF 16 0.0294 10,000.00 340,136.05 12,267.20 3.61%
OF 15 0.0284 10,000.00 352,112.68 11,976.62 3.40%
OF 14 0.0275 10,000.00 363,636.36 11,523.69 3.17%
128 0.0269 10,000.00 371,747.21 8,110.85 2.18%
12A 0.0258 10,000.00 387,596.90 15,849.69 4.09%
12 0.0253 10,000.00 395,256.92 7,660.02 1.94%
11A 0.0243 10,000.00 411,522.63 16,265.72 3.95%
11 0.0236 10,000.00 423,728.81 12,206.18 2.88%
10A 0.0225 10,000.00 444,444.44 20,715.63 4.66%
10 0.0217 10,000.00 460,829.49 16,385.05 3.56%
9A 0.0205 10,000.00 487,804.88 26,975.38 5.53%
9 0.0196 10,000.00 510,204.08 22,399.20 4.39%
8A 0.0184 10,000.00 543,478.26 33,274.18 6.12%
8 0.0175 10,000.00 571,428.57 27,950.31 4.89%
7A 0.0163 10,000.00 613,496.93 42,068.36 6.86%
7 0.0153 10,000.00 653,594.77 40,097.84 6.13%
6A 0.0141 10,000.00 709,219.86 55,625.09 7.84%
6 0.0132 10,000.00 757,575.76 48,355.90 6.38%
5A 0.012 10,000.00 833,333.33 75,757.58 9.09%
5 0.0109 10,000.00 917,431.19 84,097.86 9.17%
aA 0.0097 10,000.00 1,030,927.84 113,496.64 11.01%
4 0.0087 10,000.00 1,149,425.29 118,497.45 10.31%
3A 0.0075 10,000.00 1,333,333.33 183,908.05 13.79%
3 0.0064 10,000.00 1,562,500.00 229,166.67 14.67%
2A 0.0052 10,000.00 1,923,076.92 360,576.92 18.75%
2 0.0043 10,000.00 2,325,581.40 402,504.47 17.31%
1A 0.0031 10,000.00 3,225,806.45 900,225.06 27.91%
1 0.0024 10,000.00 4,166,666.67 940,860.22 22.58%
1 0.0013 10,000.00 7,692,307.69 3,525,641.03 45.83%
PB’ 0.0014 10,000.00 7.142,857.14 -549,450.55 -7.69%

MENOR A
50% Y AL
100%
Tabla 1.2 Obtencion de rigidez en sentido longitudinal “X”.

Adan Samuel Granados Soto - 2013

30



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

Para la rigidez en el sentido transversal “Y” se tiene:

Desplazamiento

ny e Fuerza Rigidez Diferencia
Tl [ka] [kg/m] AK
HELIP 0.0483 10,000.00 207,039.34
CTOMAQ 0.0475 10,000.00 210,526.32 3,486.98 1.66%
OF 44 0.0464 10,000.00 215,517.24 4,990.93 2.32%
OF 43 0.0456 10,000.00 219,298.25 3,781.00 1.72%
OF 42 0.0447 10,000.00 223,713.65 4,415.40 1.97%
OF 41 0.0437 10,000.00 228,832.95 5,119.31 2.24%
OF 40 0.0427 10,000.00 234,192.04 5,359.09 2.29%
OF39 0.0417 10,000.00 239,808.15 5,616.12 2.34%
OF 38 0.0406 10,000.00 246,305.42 6,497.27 2.64%
OF 37 0.0395 10,000.00 253,164.56 6,859.14 2.71%
OF 36 0.0385 10,000.00 259,740.26 6,575.70 2.53%
OF 35 0.0373 10,000.00 268,096.51 8,356.26 3.12%
OF 34 0.0362 10,000.00 276,243.09 8,146.58 2.95%
OF 33 0.035 10,000.00 285,714.29 9,471.19 3.31%
OF 32 0.0338 10,000.00 295,857.99 10,143.70 3.43%
OF 31 0.0326 10,000.00 306,748.47 10,890.48 3.55%
OF 30 0.0314 10,000.00 318,471.34 11,722.87 3.68%
OF 29 0.0301 10,000.00 332,225.91 13,754.58 4.14%
OF 28 0.0288 10,000.00 347,222.22 14,996.31 4.32%
OF 27 0.0275 10,000.00 363,636.36 16,414.14 4.51%
OF 26 0.0262 10,000.00 381,679.39 18,043.03 4.73%
OF 25 0.0249 10,000.00 401,606.43 19,927.04 4.96%
OF 24 0.0235 10,000.00 425,531.91 23,925.49 5.62%
OF 23 0.0222 10,000.00 450,450.45 24,918.54 5.53%
OF 22 0.0209 10,000.00 478,468.90 28,018.45 5.86%
OF 21 0.0196 10,000.00 510,204.08 31,735.18 6.22%
OF 20 0.0182 10,000.00 549,450.55 39,246.47 7.14%
OF 19 0.0169 10,000.00 591,715.98 42,265.43 7.14%
OF 18 0.0156 10,000.00 641,025.64 49,309.66 7.69%
OF 17 0.0142 10,000.00 704,225.35 63,199.71 8.97%
OF 16 0.0129 10,000.00 775,193.80 70,968.45 9.15%
OF 15 0.0116 10,000.00 862,068.97 86,875.17 10.08%
OF 14 0.0104 10,000.00 961,538.46 99,469.50 10.34%
12B 0.0093 10,000.00 1,075,268.82 113,730.36 10.58%
12A 0.0075 10,000.00 1,333,333.33 258,064.52 19.35%
12.00 0.0074 10,000.00 1,351,351.35 18,018.02 1.33%
11A 0.0068 10,000.00 1,470,588.24 119,236.88 8.11%
11.00 0.0064 10,000.00 1,562,500.00 91,911.76 5.88%
10A 0.0061 10,000.00 1,639,344.26 76,844.26 4.69%
10.00 0.0057 10,000.00 1,754,385.96 115,041.70 6.56%
9A 0.0054 10,000.00 1,851,851.85 97,465.89 5.26%
9.00 0.005 10,000.00 2,000,000.00 148,148.15 7.41%
8A 0.0047 10,000.00 2,127,659.57 127,659.57 6.00%
8.00 0.0043 10,000.00 2,325,581.40 197,921.82 8.51%
7A 0.004 10,000.00 2,500,000.00 174,418.60 6.98%
7.00 0.0036 10,000.00 2,777,777.78 277,777.78 10.00%
6A 0.0033 10,000.00 3,030,303.03 252,525.25 8.33%
6.00 0.003 10,000.00 3,333,333.33 303,030.30 9.09%
5A 0.0027 10,000.00 3,703,703.70 370,370.37 10.00%
5.00 0.0024 10,000.00 4,166,666.67 462,962.96 11.11%
4A 0.0022 10,000.00 4,545,454 .55 378,787.88 8.33%
4.00 0.0019 10,000.00 5,263,157.89 717,703.35 13.64%
3A 0.0016 10,000.00 6,250,000.00 986,842.11 15.79%
3.00 0.0014 10,000.00 7,142,857.14 892,857.14 12.50%
2A 0.0012 10,000.00 8,333,333.33 1,190,476.19 14.29%
2.00 0.001 10,000.00 10,000,000.00 1,666,666.67 16.67%
1A 0.0008 10,000.00 12,500,000.00 2,500,000.00 20.00%
1.00 0.0005 10,000.00 20,000,000.00 7,500,000.00 37.50%
1.00 0.0004 10,000.00 25,000,000.00 5,000,000.00 20.00%
PB’ 0.0005 10,000.00 20,000,000.00 -5,000,000.00 -25.00%
MENOR A 50%
Y AL 100%
Tabla 1.3 Obtencion de rigidez en sentido transversal “Y”.
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Se comprueba que la rigidez en ambos sentidos cumple con el requisito de que la variacion de
rigideces sean menor que el 50%, por lo que este punto S| CUMPLE.

11. En ningln entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e;, excede del diez por
ciento de la dimensidon en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la excentricidad
mencionada.

Con ayuda del programa ETABS, se pueden obtener los centros de masa y de rigideces dentro del
menu “Display” -» “Show Tables”-> “Analysis Results” -> “Building Output”-» “Center Mass
Rigidity”, con lo que podemos desglosar la siguiente tabla para revisar dicho punto.

Planta X Y Centro de Masa | Centro de Torsion | Excentricidad Torsional (€)
Nivel DistX(m) DistY(m) 0.1b XCM-XCR YCM-YCR ei=AXRIX eyi=AYRIY
HELIP 24.40 23.20 244 2.32 50.73 16.41 49.95 16.42 0.77 -0.01 24.40 | 23.20 3% 0% CUMPLE CUMPLE
CTOMAQ 36.70 23.20 3.67 2.32 50.73 16.41 49.80 16.42 0.93 -0.01 36.70 | 23.20 3% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 44 54.10 27.43 5.41 2.74 48.47 16.44 49.62 16.42 -1.15 0.02 54.10 | 2743 2% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 43 54.10 27.43 541 2.74 50.78 16.41 49.60 16.39 1.19 0.03 5410 | 27.43 2% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 42 54.10 27.43 541 2.74 50.71 16.41 49.57 16.37 114 0.04 5410 | 27.43 2% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 41 54.10 2743 541 2.74 | 5078 | 1641 | 4955 | 16.36 1.22 0.05 54.10 | 27.43 2% 0% CUMPLE ~ CUMPLE
OF 40 54.10 2743 541 2.74 50.72 16.41 49.53 16.34 1.19 0.07 5410 | 27.43 2% 0% CUMPLE CUMPLE
OF39 54.10 2743 541 2.74 50.78 16.41 49.50 16.32 1.28 0.09 5410 | 27.43 2% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 38 54.10 27.43 541 2.74 50.74 16.41 49.47 16.30 1.27 0.12 54.10 | 2743 2% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 37 54.10 27.43 541 2.74 50.81 16.41 49.44 16.28 137 0.13 54.10 | 2743 3% 0% CUMPLE CUMPLE
OF 36 54.10 27.43 541 2.74 50.74 16.42 49.40 16.26 1.34 0.15 54.10 | 2743 2% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 35 54.10 27.43 541 2.74 50.81 16.41 49.36 16.24 1.45 0.18 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 34 54.10 27.43 541 2.74 50.74 16.41 49.32 16.21 1.42 0.20 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 33 54.10 27.43 5.41 2.74 50.81 16.41 49.27 16.19 153 0.22 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 32 54.10 27.43 541 2.74 50.74 16.41 49.22 16.17 1.52 0.24 5410 | 27.43 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 31 54.10 2743 541 274 | 5081 | 1641 | 49.16 | 16.15 1.65 0.27 54.10 | 27.43 3% 1% CUMPLE  CUMPLE
OF 30 54.10 2743 541 2.74 50.71 16.41 49.09 16.12 1.62 0.30 5410 | 27.43 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 29 54.10 2743 541 2.74 50.50 16.41 49.01 16.10 1.50 0.32 5410 | 27.43 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 28 54.10 27.43 541 2.74 50.51 16.41 48.93 16.08 1.58 0.34 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 27 54.10 27.43 541 2.74 50.51 16.41 48.85 16.06 1.65 0.35 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 26 54.10 27.43 541 2.74 50.50 16.41 48.78 16.04 173 0.37 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 25 54.10 27.43 541 2.74 50.51 16.41 48.66 16.02 1.85 0.40 54.10 | 2743 3% 1% CUMPLE CUMPLE
OF 24 54.10 27.43 541 2.74 50.52 16.41 48.50 15.99 2.02 0.43 54.10 | 2743 4% 2% CUMPLE CUMPLE
OF 23 54.10 27.43 5.41 2.74 50.52 16.41 48.31 15.95 2.21 0.46 54.10 | 2743 4% 2% CUMPLE CUMPLE
OF 22 54.10 27.43 541 2.74 50.52 16.41 48.09 15.92 243 0.50 5410 | 27.43 4% 2% CUMPLE CUMPLE
OF 21 54.10 27.43 541 2.74 50.52 16.41 47.82 15.87 2.70 0.55 5410 | 27.43 5% 2% CUMPLE CUMPLE
OF 17 54.10 2743 541 2.74 | 5056 | 1641 | 4582 | 1555 4.75 0.86 54.10 | 27.43 9% 3% CUMPLE ~ CUMPLE
OF 16 54.10 2743 541 2.74 50.58 16.41 45.00 15.43 5.58 0.99 5410 | 27.43 10% 4% CUMPLE CUMPLE
OF 15 54.10 27.43 541 2.74 50.55 16.41 44.14 15.33 6.40 1.08 54.10 | 2743 12% 4% CUMPLE CUMPLE
OF 14 54.10 27.43 541 2.74 50.63 16.41 4341 15.23 7.22 119 54.10 | 2743 13% 4% CUMPLE CUMPLE
12B 72.15 15.00 1.22 1.50 42.01 6.80 42.83 15.11 -0.82 -8.32 72.15 | 15.00 1% 55% CUMPLE NO CUMPLE
12A 75.80 15.00 7.58 1.50 44.38 23.09 42.65 15.13 173 7.96 75.80 | 15.00 2% 53% CUMPLE NO CUMPLE
12 75.80 15.00 7.58 1.50 40.83 8.15 42.46 15.09 -1.62 -6.94 75.80 | 15.00 2% 46% CUMPLE NO CUMPLE
11A 75.80 15.00 7.58 1.50 40.82 24.76 42.26 15.17 -1.44 9.59 75.80 | 15.00 2% 64% CUMPLE NO CUMPLE
11 75.80 15.00 7.58 1.50 40.81 8.14 42.07 15.02 -1.26 -6.87 75.80 | 15.00 2% 46% CUMPLE NO CUMPLE
10A 75.80 15.00 7.58 150 40.51 24.83 41.88 15.20 -137 9.63 75.80 | 15.00 2% 64% CUMPLE  NO CUMPLE
10 75.80 15.00 7.58 150 40.81 8.14 41.69 14.96 -0.88 -6.82 75.80 | 15.00 1% 45% CUMPLE  NO CUMPLE
9A 75.80 15.00 7.58 150 40.52 24.83 41.50 15.18 -0.98 9.66 75.80 | 15.00 1% 64% CUMPLE  NO CUMPLE
9 75.80 15.00 7.58 150 40.92 8.12 41.31 14.88 -0.39 -6.76 75.80 | 15.00 1% 45% CUMPLE NO CUMPLE
8A 80.25 15.33 8.03 153 38.07 24.83 41.12 15.13 -3.05 9.69 80.25 | 15.33 4% 63% CUMPLE NO CUMPLE
8 80.25 15.33 8.03 153 38.37 8.16 40.92 14.78 -2.55 -6.61 80.25 | 15.33 3% 43% CUMPLE NO CUMPLE
A 80.25 15.33 8.03 153 37.69 24.84 40.72 15.05 -3.03 9.79 80.25 | 15.33 4% 64% CUMPLE NO CUMPLE
7 80.25 15.33 8.03 153 38.06 8.14 40.54 14.63 -2.48 -6.49 80.25 | 15.33 3% 42% CUMPLE NO CUMPLE
6A 80.25 15.33 8.03 153 37.67 24.83 40.35 14.94 -2.69 9.90 80.25 | 15.33 3% 65% CUMPLE NO CUMPLE
6 80.25 15.33 8.03 153 38.21 8.14 40.19 14.41 -1.98 -6.27 80.25 | 15.33 2% 41% CUMPLE NO CUMPLE
5A 80.25 1533 8.03 153 37.56 24.83 40.00 14.80 -2.44 10.03 80.25 | 1533 3% 65% CUMPLE  NO CUMPLE
5 80.25 15.33 8.03 153 38.06 8.15 39.85 14.07 -1.78 -5.92 80.25 | 1533 2% 39% CUMPLE  NO CUMPLE
4A 80.25 15.33 8.03 153 | 3757 | 2483 | 30.67 | 14.64 211 10.19 80.25 | 15.33 3% 66% CUMPLE  NO CUMPLE
4 80.25 15.33 8.03 153 38.01 8.15 39.53 13.54 -1.52 -5.39 80.25 | 1533 2% 35% CUMPLE NO CUMPLE
3A 80.25 15.33 8.03 153 37.60 24.83 39.34 14.52 -1.73 10.31 80.25 | 15.33 2% 67% CUMPLE NO CUMPLE
3 80.25 15.33 8.03 153 37.97 8.15 39.19 12.61 -1.23 -4.46 80.25 | 15.33 2% 29% CUMPLE NO CUMPLE
2A 80.25 15.33 8.03 153 37.80 24.82 38.90 14.83 -1.11 10.00 80.25 | 15.33 1% 65% CUMPLE NO CUMPLE
2 80.25 15.33 8.03 153 38.28 8.18 38.77 10.67 -0.49 -2.49 80.25 | 15.33 1% 16% CUMPLE CUMPLE
1A 35.20 16.05 3.52 1.61 13.05 25.33 19.49 22.21 -6.43 3.06 35.20 | 16.05 18% 19% CUMPLE CUMPLE
1 35.20 16.05 3.52 1.61 13.30 7.74 18.09 7.01 -4.79 0.73 35.20 | 16.05 14% 5% CUMPLE CUMPLE
PB 80.25 15.33 8.03 153 32.15 25.06 34.53 23.46 -2.38 1.60 80.25 | 15.33 3% 10% CUMPLE CUMPLE
PB 80.25 15.33 8.03 153 38.42 7.58 37.78 1.89 0.64 5.69 80.25 | 1533 1% 37% CUMPLE  NO CUMPLE
-1A 80.25 15.33 8.03 153 34.06 25.56 38.04 29.45 -3.98 -3.89 80.25 | 1533 5% 25% CUMPLE  NO CUMPLE
-1B 80.25 15.33 8.03 153 37.25 6.63 38.53 311 -1.28 3.52 80.25 | 1533 2% 23% CUMPLE NO CUMPLE
-2A 80.25 15.33 8.03 153 37.55 26.15 38.28 28.30 -0.72 -2.15 80.25 | 1533 1% 14% CUMPLE CUMPLE
-2B 80.25 15.33 8.03 153 34.71 7.09 39.29 4.21 -4.58 2.88 80.25 | 15.33 6% 19% CUMPLE CUMPLE
-3A 80.25 15.33 8.03 153 37.52 25.40 37.84 24.87 -0.32 0.53 80.25 | 15.33 0% 3% CUMPLE CUMPLE
Tabla 1.4 Obtencion de excentricidad torsional mayor al 10%.

En algunos entrepisos, la excentricidad estdtica calculada supera el 20 % de la excentricidad torsional,
por lo que NO SE CUMPLE con este punto.
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12. La excentricidad torsional calculada estaticamente, e;, excede en algun entrepiso de 20 por
ciento de la dimension en planta de ese entrepiso, medida paralelamente a la excentricidad

mencionada.

Centro de Masa

Centro de Torsion

Excentricidad Torsional (€)

Nivel DistX(m) DistY(m) 0.2b XCM-XCR ~ YCM-YCR eyi=AXRIX eyi:AYRIY
HELIP 24.40 23.20 4.88 464 | 50.73 | 1641 | 4995 [ 1642 0.77 -0.01 2440 | 2320 3% 0%
CTOMAQ 36.70 23.20 7.34 464 | 50.73 | 1641 | 4980 | 1642 0.93 -0.01 36.70 | 2320 3% 0%
OF 44 54.10 2143 1082 | 549 [ 4847 | 1644 | 4962 [ 1642 -1.15 0.02 5410 | 2743 2% 0%
OF 43 54.10 2143 1082 | 549 [ 5078 | 1641 | 49.60 [ 16.39 119 0.03 5410 | 2743 2% 0%
OF 42 54.10 2143 1082 | 549 [ 5071 | 1641 | 4957 [ 16.37 1.14 0.04 5410 | 2743 2% 0%
OF 41 54.10 2143 1082 | 549 [ 50.78 | 1641 | 4955 [ 16.36 1.22 0.05 54.10 | 27.43 2% 0%
OF 40 54.10 2143 1082 | 549 [ 5072 | 1641 | 4953 [ 16.34 119 0.07 54.10 | 27.43 2% 0%
OF39 54.10 2743 1082 [ 549 | 5078 | 1641 | 4950 | 16.32 1.28 0.09 54.10 | 27.43 2% 0%
OF 38 54.10 2743 10.82 5.49 50.74 | 1641 [ 4947 | 16.30 1.21 0.12 54.10 | 27.43 2% 0%
OF 37 54.10 2743 1082 [ 549 | 5081 | 1641 | 4944 | 16.28 137 0.13 5410 | 2743 3% 0%
OF 36 54.10 2143 1082 | 549 [ 5074 | 1642 | 4940 [ 16.26 1.34 0.15 5410 | 2743 2% 1%
OF 35 54.10 2143 1082 | 549 [ 5081 | 1641 | 4936 [ 1624 145 0.18 5410 | 2743 3% 1%
OF 34 54.10 2143 1082 | 549 [ 5074 | 1641 | 4932 [ 1621 142 0.20 5410 | 2743 3% 1%
OF 33 54.10 2143 1082 | 549 [ 5081 | 1641 | 49.27 [ 16.19 153 0.22 5410 | 2743 3% 1%
OF 32 54.10 2143 1082 | 549 [ 5074 | 1641 | 4922 [ 16.17 152 0.24 54.10 | 2743 3% 1%
OF 31 54.10 2143 1082 | 549 [ 5081 | 1641 | 49.16 [ 16.15 1.65 0.27 54.10 | 27.43 3% 1%
OF 30 54.10 2743 1082 | 549 [ 5071 | 1641 | 49.09 [ 16.12 1.62 0.30 54.10 | 27.43 3% 1%
OF 29 54.10 2743 1082 [ 549 | 5050 | 1641 | 4901 | 16.10 150 0.32 5410 | 2743 3% 1%
OF 28 54.10 2743 1082 [ 549 | 5051 | 1641 | 4893 | 16.08 158 0.34 5410 | 2743 3% 1%
OF 27 54.10 2143 1082 | 549 [ 5051 | 1641 | 4885 [ 16.06 1.65 0.35 5410 | 2743 3% 1%
OF 26 54.10 2143 1082 | 549 [ 5050 | 1641 | 4878 [ 16.04 173 0.37 5410 | 2743 3% 1%
OF 25 54.10 2143 1082 | 549 [ 5051 | 1641 | 4866 [ 16.02 1.85 0.40 5410 | 2743 3% 1%
OF 24 54.10 2143 1082 | 549 [ 5052 | 1641 | 4850 [ 1599 2.02 0.43 54.10 | 2743 4% 2%
OF 23 54.10 2143 1082 | 549 [ 5052 | 1641 | 4831 [ 1595 221 0.46 54.10 | 2743 4% 2%
OF 22 54.10 2143 1082 | 549 [ 5052 | 1641 | 4809 [ 1592 243 0.50 54.10 | 27.43 4% 2%
OF 21 54.10 2143 1082 | 549 [ 5052 | 1641 | 47.82 [ 1587 2.70 0.55 54.10 | 27.43 5% 2%
OF 17 54.10 2143 10.82 5.49 5056 | 1641 [ 4582 | 1555 4.75 0.86 54.10 | 27.43 9% 3%
OF 16 54.10 2743 1082 [ 549 | 5058 | 1641 | 4500 | 1543 5.58 0.9 5410 | 2743 10% 4%
OF 15 54.10 2143 1082 | 549 [ 5055 | 1641 | 4414 [ 1533 6.40 1.08 5410 | 2743 12% 4%
OF 14 54.10 2143 1082 | 549 [ 5063 | 1641 | 4341 [ 1523 1.22 119 54.10 | 2743 13% 4%
128 72.15 30.00 1443 | 600 [ 4201 6.80 | 4283 [ 1511 -0.82 -8.32 72.15 | 30.00 1% 28%
12A 75.80 30.00 1516 | 600 [ 4438 | 2309 | 4265 [ 1513 1.73 7.96 75.80 | 30.00 2% 21%
12 75.80 30.00 1516 | 6.00 [ 40.83 8.15 4246 | 1509 -1.62 -6.94 75.80 | 30.00 2% 23%
11A 75.80 30.00 1516 | 600 [ 4082 | 2476 | 4226 [ 1517 -1.44 9.59 75.80 | 30.00 2% 32%
11 75.80 30.00 1516 | 6.00 [ 4081 814 | 4207 [ 15.02 -1.26 -6.87 75.80 | 30.00 2% 23%
10A 75.80 30.00 1516 | 600 [ 4051 | 2483 | 4188 [ 1520 -1.37 9.63 75.80 | 30.00 2% 32%
10 7580 | 3000 | 1516 | 600 | 4081 | 814 | 4169 | 149 | 088 662 | 7580 | 3000 | 1% 2%
9 7580 | 3000 | 1516 | 600 | 4052 | 2483 | 4150 | 1518 | 088 966 | 7580 | 3000 | 1% 2%
9 75.80 30.00 1516 | 6.00 [ 4092 8.12 4131 | 1488 -0.39 -6.76 75.80 | 30.00 1% 23%
8A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3807 | 2483 | 4112 [ 1513 -3.05 9.69 80.25 | 30.66 4% 32%
8 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3837 8.16 40.92 | 1478 -2.55 -6.61 80.25 | 30.66 3% 22%
7A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3769 | 2484 | 4072 [ 15.05 -3.03 9.79 80.25 | 30.66 4% 32%
7 80.25 30.66 1605 | 6.13 [ 38.06 814 | 4054 [ 14.63 -2.48 -6.49 80.25 | 30.66 3% 21%
6A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3767 | 2483 | 4035 [ 14.94 -2.69 9.90 80.25 | 30.66 3% 32%
6 80.25 30.66 16.05 [ 613 | 3821 814 | 4019 | 1441 -1.98 -6.27 80.25 | 30.66 2% 20%
5A 8025 | 066 | 1605 | 613 | 3756 | 2463 | 4000 | 1480 | 244 1003 | 8025 | 3066 | 3% 33
5 8025 | 3066 | 1605 | 613 | 3806 | 845 | 3985 | 1407 | 178 592 | 8025 | 3066 | 2% 19%
4A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3757 | 2483 | 39.67 [ 14.64 -2.11 10.19 80.25 | 30.66 3% 33%
4 80.25 30.66 1605 | 613 [ 38.01 8.15 3953 | 1354 -1.52 -5.39 80.25 | 30.66 2% 18%
3A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3760 | 2483 | 39.34 [ 1452 -1.73 1031 80.25 | 30.66 2% 34%
3 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3797 8.15 39.19 | 1261 -1.23 -4.46 80.25 | 30.66 2% 15%
2A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 37.80 | 2482 | 3890 [ 14.83 -1.11 10.00 80.25 | 30.66 1% 33%
2 80.25 30.66 1605 | 6.13 [ 38.28 8.18 38.77 | 10.67 -0.49 -2.49 80.25 | 30.66 1% 8%
1A 35.20 32.10 7.04 6.42 1305 | 2533 | 1949 [ 22.27 -6.43 3.06 3520 | 3210 18% 10%
1 3520 32.10 7.04 6.42 13.30 1.74 18.09 7.01 -4.79 0.73 3520 | 3210 14% 2%
PE 8025 | 3066 | 1605 | 63 | 3215 | 2506 | 3453 | 2346 | 238 160 | 8025 | 3066 | 3% 5%
PB 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3842 7.58 37.78 1.89 0.64 5.69 80.25 | 30.66 1% 19%
-1A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3406 | 2556 | 38.04 [ 2945 -3.98 -3.89 80.25 | 30.66 5% 13%
-1B 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3725 6.63 38.53 311 -1.28 3.52 80.25 | 30.66 2% 11%
-2A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3755 | 26.15 | 3828 [ 28.30 -0.72 -2.15 80.25 | 30.66 1% 7%
-2B 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3471 7.09 39.29 421 -4.58 2.88 80.25 | 30.66 6% %
-3A 80.25 30.66 1605 | 613 [ 3752 | 2540 | 37.84 [ 24.87 -0.32 0.53 80.25 | 30.66 0% 2%

Tabla 1.5 Obtencion de excentricidad torsional mayor al 20%.
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Utilizando el mismo método del paso 11, se tiene la siguiente informacidn. Este punto SI SE CUMPLE
solo en el sentido transversal “Y”, en cambio en el sentido longitudinal “X” NO CUMPLE con ser mayor

del 20% de la excentricidad torsional.
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13. La rigidez o la resistencia al corte de algtin entrepiso exceden en mas de 100 por ciento a la del
piso inmediatamente inferior.

El cumplimiento de este requisito se expuso en el punto 10 del apartado anterior. En el cual se
muestran en las Tablas 1.2 y 1.3, que la diferencia de rigideces de pisos subsecuentes no es mayor al
100% en ningun caso, por lo que este punto NO SE CUMPLE.

Debido a lo antes expuesto, se concluye que al no cumplir con 2 6 mas de los 11 apartados que exigen
las NTC-DS (Ref. 3), para considerar a la estructura como irregular, el disefio se elaborara utilizando el
factor de correccién por irregularidad de 0.8 en el sentido de longitudinal “X” al no satisfacer en mas
de dos puntos de los anteriores desglosados, mientras que en el sentido transversal “Y” se utilizard
factor de 0.7 debido a que cumplid con uno de los puntos que establece que se trata de una
estructura fuertemente irregular.

1.3.7 Grdficacion de Espectros de Disefio Sismico.

A continuacion se presentan los espectros de disefio del sitio en los sentidos longitudinal “X” vy
transversal “Y”, considerando todos los parametros y factores explicados con anterioridad:

-
alg Espectros de Disefio Sismico, sentido "X"
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Figura 1.15 Espectros de Disefio de Sitio, en direccion “X” (Longitudinal al edificio).
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Figura1.16  Espectros de Disefo de Sitio, en direccion “Y” (Transversal al edificio).
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1.4  ANALISIS POR VIENTO.

El estudio y analisis por viento en la Ciudad de México, no suele ser muy importante, debido a que la
mayoria de las estructuras (edificios con sistemas de entrepisos) son de caracteristicas tales que las
hacen ser lo suficientemente rigidas para no verse afectadas por las acciones del viento. Sin embargo,
en edificios altos (como el caso del edificio descrito en este escrito) los efectos del viento se hacen
considerables y las fuerzas internas por este efecto pueden regir el dimensionamiento de los
elementos de la estructura principal, a menos que resulten todavia mas criticos los efectos por casos
de sismo.

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Viento, NTC-DV (Ref. 4), en su Capitulo 3,
llamado “Métodos simplificados y estaticos para el disefio por viento”, donde se describen los
parametros y lineamientos que se deben seguir para realizar un andlisis por viento, el cual tuve la
oportunidad de desarrollar para la aplicacidon a nuestra estructura. A continuacién se desglosan los
pasos necesarios.

1.4.1 Clasificacion de la estructura de acuerdo a su importancia.

De acuerdo con el articulo 139 del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (Ref. 1), la
estructura aqui tratada en este documento se encuentra en el “Grupo B”, que la definen como son las
edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas, locales comerciales, hoteles y construcciones
industriales no incluidas en el Grupo A.

1.4.2 Clasificacion de la estructura de acuerdo a su respuesta ante la accién del viento.

De acuerdo al apartado 2.2.2 de las NTC-DV (Ref. 4), se describen 4 tipos de estructuras de acuerdo al
tipo de respuesta a la accién del viento. Nuestra estructura cae dentro de la clasificacién de
construccion del Tipo 2, debido a que la relacidon de esbeltez, definida como la relacién entre la altura
y la distancia minima de la planta es mayor a 5.

La dimensidn menor de la planta del edificio es de 31.8 metros y la altura desde el nivel de calle a
nivel de Azotea es 176.08 metros, lo que nos da una relacidn de:

176.08

318 5.54

Con lo que comprobamos que la estructura sea del Tipo 2.
1.4.3 Obtencidn de la velocidad regional (V)

En Las NTC-DV (Ref. 4) establecen que la velocidad regional, es la velocidad maxima del viento que se
presenta a una altura de 10m sobre el lugar de desplante de una estructura.

De acuerdo a los datos, en la Tabla 3.1 llamada “Velocidades regionales, Vg, segin la importancia de la
construccion y zonificacidén edlica, m/s” de las NTC-DV (Ref. 4) que se muestra en la Figura 1.17,
establecen velocidades regionales para el tipo de estructura segun su importancia y localizacién. Ya
gue nuestra estructura es del grupo de importancia estructural del Grupo B y estando localizado en la
delegacion Cuauhtémoc, se tienen una Velocidad Regional de Vg = 36 m/s.
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Tabla 3.1 Velocidades regionales, Vg, s-egu’n la
importancia de la construccion y
la zonificacion edlica, m/s

Importancia de la

construccion
A B Temporal
Periodo de retorno, afios 200 50 10
Zona I: Delegaciones de
Alvaro Obregon, 39 36 3l

Azcapotzalco,

Benito Juarez, Coyoacan,
Cuauhtémoc,

G.A. Madero, Iztacalco,
Iztapalapa, Miguel Hidalgo
v Venustiano Carranza

Zona II: Delegaciones de
Magdalena Contreras, 35 32 28
Cuajimalpa, Milpa Alta,
Tlalpan y Xochimilco

Figura 1.17 “Tabla 3.1 Velocidades regionales, Vz” (Ref. 9).

1.4.4 Factor de Variacion de la velocidad del viento con respecto a la altura (Fa).

Este factor establece la variaciéon de la velocidad del viento respecto a la altura del edificio (z) y
depende de la rugosidad del terreno. Para obtener este factor se utilizan las ecuaciones 3.2, descritas

en el punto 3.1 2 de las NTC-DV (Ref. 4), siendo las siguientes:

F,=10; siz <10
Z\% .
Faz(ﬁ) ; si 10m<z<$é
a
“ 10/’

Dénde:
Z  Eslaaltura del edificio, medida desde el nivel del terreno del desplante, [m].

6  Altura gradiente, medida a partir del nivel del terreno de desplante, por
encima de la cual la variacion de la velocidad del viento no es importante y se

puede suponer constante, [m].
a  Exponente adimensional que determina la forma de la variacién de la

velocidad del viento con la altura.

Con ayuda de la siguiente figura 3.1 y de la tabla 3.2 de las mismas normas, establecen los valores ay
6.

R2 R3 R4

R1
L e L

£ 5
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Figura1.18 “Figura 3.1 Rugosidad del Terreno” (Ref. 4).

Tipos de terreno (fig. 3.1) o 0, m

R1 Escasas o nulas obstrucciones al flujo  0.099 245
de viento, como en campo abierto

R2 Terreno plano u ondulado con pocas 0.128 315
obstrucciones

R3 Zona tipica urbana y suburbana. El 0.156 390
sitio estd rodeado predominantemente
por construcciones de mediana y baja
altura o por areas arboladas y no se
cumplen las condiciones del Tipo R4

Ln

R4 Zona de gran densidad de edificios 0.170 45
altos. Por lo menos la mitad de las
edificaciones que se encuentran en un

radio de 500 m alrededor de la
estructura en estudio tiene altura
superior a 20 m

Figura 1.19 “Tabla 3.2 Rugosidad del terreno, ay 8” (Ref. 4).

Considerando la edificacion que rodea el predio del proyecto, se tienen edificaciones en un radio de
500 m con alturas mayores de 20m por lo que se define como el tipo de rugosidad del tipo R4, por lo
gue tenemos los factores a =0.170 y 6=455.

Se definira el factor, Fa =1, para las presiones ejercidas al edificio con alturas menores de 10m y en
caso cuando la altura del edificio se encuentra entre los rangos de 10m < z < & siendo este nuestro
caso, el factor variara de acuerdo a la expresion 3.2 de las NTC-DV (Ref. 4):

ra= (%)

1.4.5 Factor correctivo debido a la topografia y rugosidad del terreno (Frz).

Este factor, como su nombre lo indica, toma en cuenta el efecto topografico local del sitio en donde
se desplanta la estructura y a su vez la variacién de la rugosidad de sus alrededores. Para este caso se
utilizara la Figura 3.2 y la Tabla 3.3 de las mismas NTC-DV (Ref. 4), que se presenta a continuacion.

plano manticulo

valle cerrado

Figura 1.20 “Figura 3.2 Formas topograficas locales” (Ref. 4).
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Rugosidad de terrenos en

. o alrededores
Tipos de topografia (fig. 3.2)

Terreno  Terreno  Terreno
tipo R2  tipo R3  tipo R4

T1 Base protegida de
pmmomorios ¥ faldas de 0.80 0.70 0.66
serranias del lado de
sotavento

T2 Valles cerrados 0.90 0.79 0.74
T3 Terreno pricticamente
plano, campo abierto,
ausencia de cambios 1.00 (.88 0.82
topograficos importantes,
con pendientes menores de
5 % (normal)

T4 Terrenos inclinados con 1.10 0.97 0.90
pendientes entre 5 y 10 %
T5 Cimas de promontorios,
colinas o montafias,
terrenos con pendientes 1.20 1.06 0.98
mayores de 10 %, cafadas
o valles cerrados
En terreno de tipo R1, segin se define en la tabla 3.2, el
factor de topografia y rugosidad, F'rg, se tomard en todos
los casos igual a 1.0.

Figura1.21 “Tabla 3.3 Factor F1Rr
(Factor de topografia y rugosidad del terreno)”(Ref. 4).

Con la tabla anterior podemos establecer que segun la rugosidad del terreno definido en el punto
anterior como R4 y de acuerdo a las definiciones de los tipos de topografias de la tabla anterior,
podemos definir que la estructura se encuentra dentro del grupo T3, donde se menciona que
practicamente el terreno es plano, por lo que el factor Frg= 0.82.

1.4.6 Determinacion de la Velocidad de Disefio (Vp).

De acuerdo a la ecuacion 3.1 de las NTC-DV (Ref. 4), establece que la velocidad de disefio se obtendra
por medio de la siguiente expresion:

Vp = VirF, Vg

Dénde:
Vb  Velocidad de disefio, [m/s].
Frr Factor correctivo debido a la topografia y rugosidad del terreno.
Fo«  Factor de variacién de la velocidad del viento con respecto la altura.
Vr  Velocidad regional [m/s].

Debido a que el factor Fa es variable respecto a la altura, se tienen diferentes velocidades de acuerdo
a la altura de la estructura.
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A continuacién se presentan de manera graficas las velocidades de disefio en rangos de 10 metros de
altura hasta alcanzar la altura maxima de la edificacion.

VELOCIDAD DE DISENO

180 — /
0 1.000 29.5 160
10 1.000 29.5 Y e e /
20 1.125 33.2 140 =
30 1.205 35.6 i /
40 1.266 37.4 Lo
50 1.315 38.8 E . /
60 1.356 40.0 < T
70 1392 411 S ob /
80 1.424 42.0 5 T
90 1453 42.9 5 I
100 1.479 437 I
110 1.503 44.4 w0
120 156 | 450 I /
130 1.547 457 20
140 1.566 46.2 T (/
150 1.585 46.8 oL
160 1.602 473 20.0 ;- 30.0 40.0 50.0
170 1.619 478 )
180 1635 483 VELOCIDAD DE DISENO, V, [m/S]

Figura 1.22 Tabla y grafico de velocidades de disefio respecto su altura.

1.4.7 Determinacion de la presion de disefio (p,).

La presidn que ejerce el fluido por causa del viento sobre una estructura, p,, se obtiene tomando en
cuenta la forma de la construccion y esta dada por la ecuacidn 3.3 descrita en las NTC-DV (Ref. 4):

p, = 0.048 Cp Vp?
Dénde:
Pz  Esla presion de disefio, [Kg/m?].
Cp Coeficiente local de presion, que depende de la
forma de la estructura.
Vb  Eslavelocidad de disefio, [m/s].

De acuerdo al punto 3.3 de las NTC-DV (Ref. 4), donde se definen los coeficientes locales de presidn
para los distintos tipos de edificaciones, y al considerar a nuestra estructura como cerrada, los
coeficientes locales de presid que se aplicaron serdn los descritos en la Tabla 1.6, siendo los
siguientes:

Tipo de Presion

Barlovento 0.8
Sotavento 0.4
Paredes Laterales -0.8
Techos Planos -0.8
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Tabla 1.6 “Tabla 3.4 Coeficientes Cp para construcciones cerradas” (Ref.4).
De acuerdo a la variacion de las velocidades de disefio, las presiones de disefio para cada tipo de
presiodn resultarian:

DISTRIBUACION DE PRESIONES
180

\ 2
L[]
160 \
[ ]
\ . /
L[]
140 \
\ b — - MUROS Y TECHOS /
]
120 \ o ] — SOTAVENTO
z \ . —— BARLOVENTO /
E 100 \
[ ]
s \ - /
D [ ]
': 80 \‘
<

\ . /
60 \

°
20 N .1 I/
N ‘e (
L[]
o 1

-100.0 -90.0 -80.0 -70.0 -60.0 -50.0 -40.0 -30.0 -20.0 20.0 30.0 40.0 50.0 60.0 70.0 80.0 90.0 100.0
S O o o

7

PRESION DE DISENO [Kg/m?]

Figura 1.23  Graficos de las presiones de viento en barlovento, sotavento, muros y techos.

Estas presiones seran las que actdan en todo lo alto del edificio, que al multiplicarlas contra el ancho

tributario de cada elemento principal nos dara las fuerzas debidas al viento, mismas que se
desarrollaran en el siguiente capitulo.
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Figura 1.24

Representacidn de la presion de Barlovento en cada altura del edificio.
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2.1 ELABORACION DE MODELO MATEMATICO.

En el dmbito ingenieril, existen varios programas computacionales para la realizacion de modelos
matematicos en dos o tres dimensiones para el analisis y disefio de estructuras, como lo son SAP2000,
ETABS, STAAD PRO, RISA 3D, RAM ADVANCE, entre otros.

El programa ETABS, Extended 3D Analysis of Buildings Systems (Andlisis Extenso en 3D para Sistemas
de Edificaciones) por sus siglas en inglés, cuyo desarrollo fue para dar una mejor solucién a sistemas
estructurales de Edificacidén, basandose en el método de las rigideces, mismo que es recomendable
conocerlo para apreciar las capacidades y limitaciones de este programa, fue desarrollado por la
compafiia Computers and Structures, Inc., fundada en 1975, actualmente CSI, es reconocida a nivel
mundial por los amplias herramientas de software para el andlisis y disefio de estructuras civiles como
puentes, presas, estadios, estructuras industriales y edificios. El desarrollo de la CSI comenzé sus
origenes con la investigacion del doctor Edward L. Wilson, en la Universidad de California en Berkeley.

Las ventajas que tiene el programa ETABS son por ejemplo:

e  (Cdlculo automatico de coordenadas de centros de masas (Xm, Ym).

e  Calculo automatico de coordenadas de centros de rigideces (Xt, Yt).

e  Calculo automatico de fuerzas sismicas, sus excentricidades y aplicacion en el centro de masas.

e  (Calculo automatico de masas del edificio a partir de los casos de cargas elegidos.

e  Divisidon automatica de elementos (Auto Mesh), asi se pueden definir elementos que se cruzan, y
el programa los divide automaticamente en su andlisis interno.

e Plantillas predefinidas de sistemas de losas planas, losas en una direccién (Losacero), losas
reticulares o con nervaduras y casetonadas, cubiertas, etc.

Para la realizacidn de este proyecto se utilizé la versién 9.5.0.Nonlinear (Figura 2.1).

Copyright 1984-2008 Computers and Stuctures, Inc. —
ETABS
y:
Berkeley, CA 94704

ETABS Monlinear Version 95.0
m Extended 3D Analysis of Building Systems M
A product of:
Computers and Structures. Inc.
1995 University Ave.
tek 510-643-2200 fax: 510-649-2299 Extended Three Dimensional Analysis
email: info@csiberkeley.com
web: e ciberkeley com

This product is licensed to:

Physical Memory
Total: 2814 MB
Available: 1.527 MB
Windows Version:
[Version 6.1) Build 7600

License Info.. |

Figura 2.1 Programa ETABS.

Por tales caracteristicas descritas anteriormente, se utilizé el programa ETABS, para la modelacion,
andlisis y disefio del proyecto “LATINO TOWERS”, que como se menciond anteriormente, esta
desarrollado para sistemas estructurales de tipo Edificacion.
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A continuacidn, en los siguientes subtemas, se desglosara de manera muy resumida la elaboracién del
modelo matematico en este programa.

2.1.1

ELABORACION GEOMETRICA DEL MODELO MATEMATICO.

Como principio al abrir y crear un nuevo modelo es importante definir el sistema de unidades que se
utilizaran, para definir distancias, sistemas de cargas, etc., en este caso nuestra modelacidn se realizd

utilizando el sistema de unida

des Kgf, m.

Después, es necesario definir los ejes cartesianos que serviran de guia para la geometria basica del
proyecto, considerando las distancias establecidas previamente por el proyecto arquitecténico, todo
esto dentro de la pestaiia “Edit” - “Edit Grid Data” - “Define Grid Data” (Figura 2.2), el cual nos

permite agregar todos los ejes principales y secundarios que se necesiten para el proyecto.

Abi, Define Grid Data 4 =)
Edit Format
= Grid Data
GrdID | Coordinate | Line Type | Visibilty | Bubble Loc. | Grid Color
1 1 2825 Prirary Shaw Top
H 028 Secondary Hide Top
3 1.625 Primary Shan Top [ ]
4 2,425 Secondany Hide Bottorn
5 2 5.275 Primary Shan Top [
[5 3 14.275 Primary Show Top [ ] I
7 4 23.325 Primary Show Top [ ]
a 5 32375 Primary Show Top [ ]
E] [ 40,975 Primary Show Top I
10 7 S0.725 Primnary Shiow Top _ - Units II
|| v Grid Data Kgfm :lv
GidID | Coordinate | Line Type | Wisibilty | Bubble Loc. | Grid Color = Display Grids as
| 1 G 0.352 Frimary Show Left & Hirdnsied ¢ Spacing
I H 1.402 Frimary Show Left - i
3 F 2697 Primary Shan Left I
a 10.01 Prirnary Hide Right B M| (et 4] Bt e
I 5 E 1221 Prirnary Shews Left I~ Glue to Grid Lines
[5 163125 | Secondary Hide Left [
E
7 5] 16.41 Prirnary Show Leit D (B S
a 165125 | Secondary Hide Left [ ]
Fiesat ta Default Col
a C 2061 Prirnary Shaw Left -
10 2z.81 Primary Hide Right I — Fieordsr Ordinates
ok | Cancel_|

- REFO ND 2 100ct2012 {1 nivel mas){Ultimo) ~ [Plan View - 18 - Bievalio
'_ﬂ.ﬂe Edit Miew Define Draw Select Assign Apalyze Display Design  Options Help =l |
Dw H%%- o AL 1 BRPRPL M HR®K s ¢+ 8 |HE . N Ly I-|8-/F-|&5-C
#-1R- TN B a. mwe NE YRE R . X -
L
e
N B - . — — — —
1 2 3 4 5 6 T 8 9 10
e —
T g
=} —
2]
8 -
v, —
= D —
s —
s E —
I
o B
iy -
G
S A P e HIB 62 YIBED Z267 OneStoy  »||GLOBAL  »|[Kgim =

Figura 2.3

Representacion de ejes arquitecténicos y menu principal.
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Para definir las alturas de los entrepisos, entramos a la pestafia de “Edit” - “Edit Story Data” - “Edit
Story” (Figura 2.4), en la cual podremos dar nombre al entrepiso, asignar la altura y el nivel de la base.
Existe un opcién en el programa ETABS sobre copiar todo lo que se genera en un entrepiso a todos los
entrepisos que nosotros deseemos y es por medio de la columna “Master Story”, con la cual
asignaremos cual nivel o entrepiso serd nuestro nivel maestro y en la columna “Similar Story”
asignaremos los niveles que a los cuales nos importan que se copien las mimas propiedades del nivel
maestro antes definido.

Label Height Elevation M azter Story Similar To Splice Point | Splice Heigﬂ

17 44 153 13.99 Mo 24 MNa 0.
16 4 153 12,46 Mo 2 Mo 0.
15 34 153 10.93 Mo 24 MNa 0.
14 3 153 94 Mo 2 Mo 0.
13 24 153 787 Yes MNa 0.
12 2 153 £.34 Yes Mo 0.
1 14 153 481 Mo MOME MNa 0.
10 1 153 3.28 Mo NOME Mo 0.

9 PB’ 153 1.75 Yes MNa 0.

8 PE 153 0.22 Mo -1B Mo 0.

7 14 1.555 1.3 Mo -2 MNa 0.

5 -1B 1.555 -2.865 Yes Mo 0.

5 24 1.555 -4.42 Yes MNa 0.

4 2B 1.555 5.975 Mo -1B Mo 0.

3 -34 1.555 753 Yes MNa 0.

2 3B 1.555 -5.085 Mo NOME Mo 0.

1 BASE -10.64 hd
Reset Selected Rows Units

Height 346 Feset Change Units Kgf-m hd
Master Stary Mo Reset

Simlar Ta NONE v] _Reset |

Splice Poirt ’m Reset

Splice Height |0 Feset Cancel

Figura 2.4 Definicion de alturas de entrepiso.

2.1.2 DEFINICION DE MATERIALES.
Es importante especificar las calidades y propiedades de los materiales que se utilizardn, como su
peso volumétrico, Modulo de Young (Modulo de Elasticidad), resistencia de fluencia en el caso del

acero o resistencia de compresion en el caso del concreto, etc.

A continuacidon se presenta como se idealizan los materiales en el programa ETABS, dentro de la
pestafia “Define” - “Define Materials” - “Material Property Data”.

e Definicidon de Concreto.

En el caso del concreto, se debera de definir peso volumétrico, la resistencia a la compresion vy
Modulo de Elasticidad, entre otros. Por lo que utilizaremos:

+ Peso Volumétrico Y=2400Kg/m>.
+ Resistencia a la compresion, en el caso de este proyecto se utilizarda concreto con una
resistencia de f'c =300 kg/cmz.
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+ De acuerdo a las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de
Estructuras de Concreto, NTC-DCEC (Ref. 6), el cual especifica en su punto 1.5.1.4 llamado
“Mddulos de Elasticidad”, que concretos de clase 1 con agregados grueso calizo, el Modulo de
Elasticidad se define como 14000 vf'c , teniendo como resultado un modulo de con el
siguiente valor, E =242487.1 kg/cmz.

A continuacién en la Figura 2.5, se presenta la definicion del concreto en el programa ETABS, en
unidades de Kg, cm.

r = - =
Material Property Data -
Digplay Color
Matenial Hame FE300 Colar
Type of Matenal Type of Design
" Orthotropic Dezign Concrete
Analyziz Property Data Dregign Property Data (4C] 318-05/BC 2003]
Mass per unit Yalume 2.4428E-06 Specified Conc Comp Strength, f'o 200,
Weight per unit % alume 2.403E-03 Bending Reinf. vield Stress, fy 4200.
Maduluz of Elasticity 2424371 Shear Reinf. Yield Stress, fys 4200,
Poiszor's Ratio o2 [ Lightweight Concrete
Coeff af Thermal Expansion 9.900E-06 Shear Strength Reduc. Factar
Shear Modulus 101036.292
ag. | Cancel |

Figura 2.5 Definicion Material tipo Concreto.

e Definicidon de Acero.

En el caso del acero estructural, de la misma manera se define el peso volumétrico, esfuerzos de
fluencia y de ruptura de acuerdo a la calidad del acero estructural, para nuestro caso se utilizara acero
tipo A-992 Gr.50 el cual tiene las siguientes propiedades:

Peso Volumétrico Y=7,980 Kg/m®.

Esfuerzo de Fluencia, Fy = 3,515 kg/cm®.

Esfuerzo de Ruptura, Fu = 4,920 kg/cm®.

Modulo de Elasticidad del Acero, E= 2, 039,000 kg/cmz.

L L S

A continuacién en la Figura 2.6, se presenta la definicion del concreto en el programa ETABS, en
unidades de Kg, cm.
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[‘Material Property Data

Dizplay Calor

Material Hame Calor

Type of Matenal Type of Design

+ |zotropic " Orthotropic Design

Analyziz Property Data Design Property Data
Mazs per unit Yalume ’W Minimum *ield Strezs, Fy
Wwieight per unit Yolume ’W inimum T engile Strength, Fu
Moduluz of Elasticity ’W Cost per Unit WWeight
Paizson's Fatio ’DSi
Coeff af Thermal Expansion ’W
Shear Modulus ’W

Ok I Cancel |

Figura 2.6 Definicion Material tipo Acero Estructural.

2.1.3  DEFINICION DE SECCIONES.

Después de definir los materiales, es importante definir las secciones que le daran la rigidez necesaria
a la estructura, desde columnas, trabes, sistemas de piso como losas, muros, etc. todo esto con las
dimensiones indicadas que después de acuerdo al analisis estructural se llegaran a las secciones
finales del edificio.

Para definir los tipos de secciones, el programa ETABS tienen una gran variedad de tipo de secciones
que podemos crear, desde secciones tipo W, Canales, Te, Angulos, Cajones, Tubos, Rectangulares,
Circulares, y la opciéon de crear secciones transversales como el disefio lo requiera, todo esto
indicando solo dimensiones y espesores generales, calculando internamente las propiedades
geométricas de la seccidn como area transversal, momentos de inercia, momentos platicos, médulos
de seccidn, area de cortante, etc.

Para definir las secciones se debe entrar dentro de la pestafia de “Define” - “Frame Sections...” =
“Define Frame Properties”, seleccionando cualquiera de la seccidn transversal que deseemos crear
para definir las propiedades geométricas y especificar el tipo de material considerado.

Por ejemplo, para definir una seccion tipo W, se entra a la opcion de “Add 1I/Wide Flange” y se
definen las dimensiones de la seccion (Figura2.7), donde especificamos las dimensiones generales,
espesores, calidad de materiales, etc., las unidades son cm.
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I/Wide Flange Section
Section Name |T4
Properties Property Modifiers M aterial
Section Properties. .. GR30 il

Dimensions

Dutside height [ £3] 130 HH

Top flange width [t2) 5.

Top flange thickness [t 32 3

‘wieb thickness [ bw ] 254

Bettom flange width [ t2b ] 3.

Bottom flange thickness [ tfb ] 32 .

Dizplay Color ’_
0K | Cancel |

Figura 2.7 Definicidn de Secciones de los elementos estructurales.

En las estructuras metdlicas, el sistema de piso convencional es a base de losacero, el cual permite
disefiar vigas a seccidén compuesta, mismas que se detallaran en el siguiente capitulo.

El programa ETABS tiene la posibilidad de generar diferentes tipos de losas como macizas o losacero,
para definir este tipo de losa se necesita entrar dentro de la pestafia “Define” = “Wall/Slab/Deck
Sections” - “Add New Deck”, para poder especificar las caracteristicas de la losacero.

En el caso de este proyecto, se utilizo el tipo de losacero tipo “Ternium Losacero 25” (Figura 2.8), cuya
geometria, capa de compresion (hr) y calidad de materiales la definiremos dentro de la ventana “Deck
Section” (Figura 2.9) del programa ETABS.

91.44 cm (36") - 0.952 cm (3/8") + 1.905 cm (3/4")
30484 (12.00")

6.35¢m
(21/2") E
Figura 2.8 Caracteristicas de Losacero Ternium 25.

Section Name DECK1

Type
& Filled Deck
" Unfilled Deck
" Solid Slab

Geometiy Material

Slab Depth [1c] O Slab Material [Fcasn <]
Deck Depth (h) [fzs Dieck Material [ =
Rib Width (] [1524 Deck Skear Thick |
Rib Gpacing (51] 30,48

Composite Deck Studs Metal Deck Unit \Weight
Diameter 1.91 Unit Weight/trea 1.123E-03

Height [hs] 15.24
Tensile Strength, Fu  |4218 4178 Set Modifiers Diigplay Color ’_

Cancel

Figura 2.9 Definicion del tipo de losa (Losacero).
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2.1.4 TRAZO GEOMETRICO DE LA ESTRUCTURA.

Una vez definido los ejes principales de la estructura, los materiales y las secciones, se comienza con
el trazo general de la estructura principal, indicando los perfiles que se consideren para su
estructuracién preliminar.

+ Trazo de Vigas Principales

Para el trazo de las vigas principales, se necesita entrar a la pestaiia de “Draw” = “Draw Line Objets”
- “Draw Lines (Plan, Elev, 3D)”, sefialando el tipo de elemento, el tipo de seccidn, las restricciones
en sus nodos (al ser viga principal se elige la opcién de “Continuous”), etc. como se observa en la
Figura 2.10.

Properties of Object @
Type of Line Frame
Froperty \W2TKB
Moment Releases Continuous
Plan Dffset Nomal 0.
Drawing Contral Type None <space bary
A T T @ @ @ ? @ @ @ @
= H WETXed M Wzrxa4 M W2rXad Il W27TX84 [ WZTxad 1 Warxad ‘,‘:r]
(2) dn t t t t t i
2 a
£ 2 o P 0 g =
w 2 4 2 2 e 0
] » b4 ¥ ¥ s o
= ] 2 a & & =
& = = z = H 2
z z
. Werxe4 o W2ixad W21X44 fasl W27X84 h Werxe4 b Werxed
®_ T ) ) Laa) B 0T il
* = *
O £ § § g § g g
= ] £ £ ] E £
b werxss L weias S werxss L weixas  SL werxed L werxed
®_ T T T [a] T T fll
w i)
4 o w 0 w0 w 2
P & @ A 5 @ bt
3 X = = = X a
= 2 & 2 2 & z
g z z z z H g
FO werxea M Werxe4 W27X84 m W27X84 [ W27xa4 ] Wwarxed ﬁ']
%; =l 1] 1] ] 1] 1] ElL

Figura 2.10 Trazo de Elementos Estructurales (Vigas Principales).

+ Trazo de Vigas Secundarias

Para el trazo de las vigas secundarias, se necesita entran a la pestafia de “Draw” - “Draw Line
Objets” - “Creat Secundary Beams in Region or at Clicks (Plan)” sefialando el tipo de elemento, el
tipo de seccién, el espaciamiento maximo o el nimero de largueros y automdticamente las
restricciones en sus nodos articuladamente, como se observa en la Figura 2.11.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 49



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

Properties of Object @
Property Wi1E431
Moment Releases Pinned
Spacing No. of Beams
Noof Beams 3
Approx. Orientation Parallel tox ar T
= T Wwarxad [ Warxad W2rx84 m W2rXs4 [T Warxad4 1) WaTxa4 ‘,‘:r]
(&) il ti ti i il ti pl
® W16X31 W1BX31 W1BX31 @
: % ] ] 8 8 z
gl wies Z|  owiexsn 2 wiexst o z z 3
= 2 b 3 & ] %
§ WIBX31  Z|  Wiexa = Wixs1 = z H §
M WX W2iXdd o W2ixdd o Warxad o Werxsd b WeTXed  f
T = = o = or L]
T T T
= = =
2 ] ] 2 ] 2 2
(o— i = z i z % %
o werxes  EL weixes S werxes b weixa4 S wemxsd b werxsd ]
®_ i} o o o s} o L]
w0 o
2 o o w o 0 2
b 5] @ © @ @ X
] X s b s = a
z K ] & ] 3 z
0 = = = = = 9
ED werXed M Werx8d M W27x84 m W2rx84 [ Warxad4 [ Warxa4 ﬁ]
Ell ] ] 11| il ] El

Figura 2.11 Trazo de Elementos Estructurales (Vigas Secundarias).

Otra forma de restringir algin elemento estructural, en este caso para dar el ejemplo de viga
secundaria, se tienen que liberar los grados de libertad rotacionales para lograr una articulacidn, para
ello se necesitan seleccionar las vigas que se quieren articular e ingresar a la pestafia “Assign” -
“Frame/Line”-> “Frame Releases/Partial Fixity...”, ahi se liberan los momentos en los dos sentidos
tanto al inicio y final de la seccién, como se muestra en la figura 2.12.

-
Assign Frame Releases

Frame Releazes

Release Frame Partial Fixity Springs
Start  End Start End

Aial Load r

Shear Force 2 [Major)

Shear Force 3 [Minor)

< 71 717
< 71 71 7

Tarsion

toment 22 [Minor) |El |U-

Moment 33 [Major) ¥V v o o

[~ MoReleases aF. | Cancel |

Figura 2.12  Asignacion de grados de libertad en elementos barra.

+ Trazo de Sistema de Piso

Para el trazo del sistema de piso, se necesita entran a la pestaia de “Draw” = “Draw Area Objets”->
“Draw Area (Plan, Elev, 3D)”, trazando las delimitaciones de la losa y seleccionando el tipo de seccion
a utilizar asi como el sentido de la losa, en el caso de la losacero que siempre debe de ir perpendicular
a la viga secundaria para trabajar en una direccién como se muestra en la Figura 2.13.
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Properties of Object @
Property DECK1
Local Axis 0
Dirawing Control None <space bar>

Y9 ¥

6 WL W2TX84 ([ W2TX84 [T W2TX84 [T WTX8d [ WeTx8d [ WarXsd :q]

A0 wiexzs I wiexes P wiexat | wiexat P wiek D wioxzs g

E|, wiexes |  wiexs g | wiexat el o wiexan @] | wiexes gg| | wiees =

oL, wiexzs E|  wiexzs & wiexal i wix3l | wibkes E|  wiexes T

g o

S|, wiexes S| wiexes > wiexat S| wiexat | wixes >|  wiexa 2

M W2TXBA b W2ixdd X4 ph W2TXBA o WeTXed gy wended

©_ i T 0 ¢ o 0 o 2 Fumag oy 31 s g.'j.]

Showaexes IT 2] 2 T B[ 2] E P AL, wiexes [ wisxes T

% - G 5| Z B 2y bl 5 g o

w2z %m | T e TR T UL Wiex2e | wiexze £

®_ 2 }5\ S| WIEZE Y| T WibKal Yo v Wil *a 2 ]

k|, wiex f A R g 2 e LA WIBX2S 5o

Sh werxss CHL zy2 1 1 le gt L Werxes L werxed I

®_ o o an) o 0 0T L]
o [ W16X25 WABX2G WBX31 WBX31 W16X26 W1X26

Sl wexes g| wiexes G| o wiexat g| o wiexat g|  wiexs | wiexes T

g :

2|, wiexzs E|  wiexzs & wiexat & wiexat | wiexzs F|  wiexes 2

gl wiees 2| wisxes wiat S| wiexst 2| wiexss S| wiexas g

FO werxsd [ warxsd M Warxad m W27X84 [ Warxad [ Warxad ﬁ]

Ell] il} i} 1] i} 1 El

Figura 2.13 Trazo de sistema de piso (Losacero).

+ Trazo de muros perimetrales.
Para el trazo de los muros perimetrales, se necesita entran a la pestafia de “Draw” - “Draw Area

Objets”-> “Draw Wall (Plan)”, seleccionando el tipo de area, el tipo de seccidn, etc. y asi trazando
linealmente a nivel de planta, los muros necesarios en cada entrepiso. (Figura 2.14).

e

@ I I Ii Ii R N ASAN
Properties of Object B m
Type of Aiga Pier WA[ILY n o WAL
Froperty WihLL1 v v v v v T T *
Plan Dffset Nomal 0 1+ ¢ * OREN
Autto Pier/Spandrel D7 Na D H n
Drawing Cantrol None <space bary n N N n Of
R
N — 1IN * =TT [

=
E=
(=
(=

Figura 2.14 Trazo de muro perimetral en planta.
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También se pueden trazar los muros de manera como elemento de area “Draw Area (Plan, Elev, 3D)”,

trazando en las elevaciones correspondientes donde se ubicaran los muros. (Figura 2.15).

54
5
44
4
3a
— 3
Properties of Chject |£|
24
Property il L1
Local Axiz 0. 2
*, Dimension [if no drag] 0. Mi1A
" Dimenzion [if no drag) o, MIA 14
1
z M1A
FE’
_______________________ M1A
FB
WALLT ¥ WALL1 WALL1 WALL1 IVALL1 a
WALL1 WALL1 WALL1 WALL1 IVALL1 18
WALL1 WALL1 WALL1 WALL1 PVALL1 2
28
WALL1 WALL1 WALL1 WALL1 IVALL1 -
WALL1 WALL1 WALL1 WALL1 IVALL1 aA
WALL1 WALL1 WALL1 WALL1 WWALL1 B
-3
WALL1 WALL1 WALL1 WALL1 IVALL1
BASE
[== 53] E=] [E=] =] pi=]
. . .z
Figura 2.15 Trazo de muro perimetral en elevacidn.

+ Condiciones de frontera, tipos de apoyos.

Es importante sefialar las consideraciones de apoyo o condiciones de frontera que tendra nuestra
estructura, para indicar este tipo de restricciones es necesario seleccionar los nodos necesarios
(principalmente los extremos de la columnas de la edificacidn a nivel de desplante, en el caso de este

proyecto) e ingresar a la pestafia de “Assing” - “Joint/Point” -

“Restraints (Supports)...”,

seleccionando el tipo de apoyo o restriccion a considerar. Para el caso de nuestra estructura se
consideran empotrados, restringimos los movimientos de traslacién y de rotacion en los ejes globales
X, Yy Z, como se observa en la Figura 2.16.

=

Assign Restraints

Rezstraintz in Global Directions

[v Tranzlation ¥ v Rokation about =
[v Tranzlation [v Rotation about

[v Tranzlation £ [v FRotation about £

Fast Restraints

PSE?

(] | Cancel |

Figura 2.16  Asignacion de restricciones en apoyos.
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+ Trazo completo de Modelo Matematico

De esta manera, siguiendo todos los requerimientos arquitecténicos de huecos y geometria se llega al
trazo completo del edificio como se muestra en la Figura 2.17.

. NN
| = =

7 E:"“Nﬂ.lllilhl--.-.::

— (=

Figura 2.17 Vista 3D de Modelo Matematico.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 m 53



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

2.1.5 DEFINICION DE ESTADOS DE CARGAS.

Es preciso definir los estados de cargas, tanto gravitacionales como accidentales, para poder
representar los efectos a las que estara solicitado el edificio y con forme a la reglamentacién vigente
del sitio, llevar a cabo las combinaciones de disefio establecidas para el disefio estructural y la revisién
debido al comportamiento de los desplazamientos laterales del edificio.

En las Normas Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las
Edificaciones, NTC-CADEE (Ref. 2), establece los estados a las que estara sometido un edificio, siendo
los siguientes conceptos:

+ Carga Muerta.- son las acciones permanentes en cuanto a las geometria y pesos volumétricos
de los materiales.

+ Cargas Variables.- estas cargas consideran la probabilidad de carga a las que estard sometida
la estructura, se divide en tres tipos:

a) Vivas Mdximas.- Son las cargas con el valor maximo probable durante la vida esperada de
la edificacion.

b) Vivas Instantdneas.- Son las cargas con el valor maximo probable en el lapso en que se
pueda presentar una accion accidental, como el sismo, viento, etc.

c) Vivas Medias.- Son las cargas con el valor medio que puede tomar la accién en un lapso de
varios afios y se empleard para estimar efectos a largo plazo.

+ Acciones Accidentales.- Son las cargas que no se deben al funcionamiento normal de Ia
edificacién y que pueden alcanzar intensidades significativas solo durante lapsos breves. En
esta categoria se encuentran los efectos por viento, sismo, granizo, nieve, explosiones,
incendios y otros fendmenos que pueden presentarse en casos extraordinarios.

A continuacién desglosaremos la nomenclatura de los estados de carga a las que estard sometida la
estructura:
CM; Carga Muertay peso propio de la estructura
FACH; Carga Muerta debido por efectos de Fachada.
CVM; Carga Viva Maxima.
CVR; Carga Viva Reducida o Instantanea.
SX;  Fuerza Sismica en Direccion X. (debida al Espectro de Disefio) **
SY; Fuerza Sismica en Direccién Y. (debida al Espectro de Diseio) **
VX; Fuerza debidas al Viento en Direccion X.
VY; Fuerza debida al Viento en Direccién Y.
GRANIZO; Fuerza debida a causa de Granizo.

**En estos estados de carga, considera la aplicaciéon de la fuerza sismica con una excentricidad del
10% en la direccion perpendicular a la fuerza sismica aplicada.

A continuacién presentamos la definicién de cada estado de carga en el programa ETABS, para ello
entramos a la pestana “Define” - “Static Load Cases...”, dentro de la ventana “Define Static Load
Case Names” definimos los nombres y el tipo de cargas, recordando que para que considere el peso
propio de los elementos estructurales debemos asignar el factor 1 al caso de carga muerta (CM) y
seleccionando en la pestana “Add New Load”, como se muestra en Figura 2.18.
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Define Static Load Cas

Loads Click To:

Self \Weight Auta
Load Tupe kultiplier Lateral Load Add New Load

[CH DEAD =l | -] Modify Load
o I
M LIVE 0

R REDUCIBLE LIVE
FALCH DEAD

W, WND Mot Delete Load
W WND Mot

Cancel

Figura 2.18 Definicion de Casos de Carga.

En el caso de la definicién de los efectos de Sismo, es necesario definir en primer lugar los espectros
de disefio, mismos que definimos en el subcapitulo 1.3 de este escrito, para ello debemos de crear un
archivo con extensién tipo “.prn o .txt” (Figura 2.19) para poder importar los valores del periodo (T7),
con su respectivo valor de ordenada del espectro de respuesta (a), con el propdsito de evitar escribir
valor por valor.

T — ™
| SITIOFRO7.pr: Bloc de notas I 5= o=l S
Archive Edicién  Formate  Ver  Ayuda

0 0.2143 -
0.05 0.2300
0.1 0.2428 ‘E‘
0.15 0.2533 i
0.2 0.2621
0.25 0.2697
0.3 0.2762
0.35 0.2818
0.4 0.2868
0.45 0.2912
0.5 0.2951
0.55 0.2986
0.6 0.3018
0.65 0.3018
.7 0.3018
0.7 0.3018
0.8 0.3018
0.85 0.3018
0.9 0.3018
0.485 0.3018
1 0.3018 1
e 3 s N T o ’

Figura 2.19 Generacion del espectro en formato *.prn.

Una vez creado los archivos de los espectros necesarios para el proyecto, de la pestafia “Define” >
“Response Spectrum Functions...”, dentro de la ventana “Define Response Spectrum Functions”, de
la pestafia seleccionamos “Spectrum from File” - “Add New Function...”, seleccionamos la casilla
“Period vs Value”, buscamos el archivo con la pestaia “Browse...” = “Display Graph” - “Convert to
Used Defined”, de esta manera definimos los espectros de disefio, nombrando cada espectro y
asignando una razéon de amortiguamiento a los modos de vibrar, para ese caso utilizaremos un
amortiguamiento del 5% (0.05), mismo que podemos observar en la Figura 2.20.
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Response Spectrum Function Definition - Response Spectrum Function Definition -
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Figura 2.20 Definicidn de Espectro de Respuesta de Diseiio.

Ya asignados los espectros de disefio en el sentido “X” y “Y”, definimos los casos de carga de los
espectros de respuesta como aplicacidn de las fuerzas sismicas a cada diafragma de cada entrepiso.

Para definir los espectros de respuesta, dentro de la pestana “Define” -> “Response Spectrum
Cases...”, dentro de la ventana “Define Response Spectrum Functions” - “Add New Spectrum...”,
dentro de la ventana “Response Spectrum Case Data” tenemos varias opciones:

En la casilla de “Spectrum Case Name” se coloca el nombre para cada respuesta, en este caso ya
definimos las fuerzas sismicas con el nombre de SX y SY.

En la casilla “Modal Combination” se selecciona el tipo de estadistica de modos de combinacién para
el uso, siendo las abreviaturas siguientes:

¢ CQC.- Completa la Opcion de combinaciones Cuadraticas. Es una combinacién técnica que cuanta
con amortiguamiento modal. Es lo mismo que si en SRSS el amortiguamiento es cero.

o SRSS.- Es la Raiz Cuadrada de Suma de Cuadrados. Una combinacién modal técnica que no se
cuenta con amortiguamiento modal o de acoplamiento transversal.

e ABS.- Opcion Absoluta. Suma de los valores absolutos de los resultados modales.
¢ GMC.- Opcién General de Combinacion Modal conocido como el método de Gupta. Una

combinacién modal técnica que toma en cuenta los modos de amortiguamiento, y que asume la
mas alta correlacién entre los modos de mayor frecuencia.
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En la casilla “Directional Combination”, se selecciona el tipo de combinacién para el uso de las
diferentes direcciones de aceleracidn, siendo las abreviaturas siguientes:

o SRSS.- Raiz cuadrada de la suma de los cuadrados. Una combinacién de direccion técnica que es
independiente de la direccién de la carga.

e ABS.- Absoluta suma. Suma de los valores absolutos de los resultados causados por diferentes
direcciones de carga.

En nuestro caso, utilizaremos las casillas CQC y SRSS, ya que se requieren conocer los valores de las
respuestas modales como la suma de los cuadrados, de acuerdo a la ecuacién 9.2 de las NTC-DS (Ref.
3), ademas de que previamente en la definicion del espectro de respuesta hemos asignado un
amortiguamiento modal del 5%.

En las opciones “Input Response Spectra”, se le asigna a cada direccién U1 (X), U2 (Y), U3 (2) la
aceleracién que se tendra en la direccién correspondiente asignando en la pestana de “Funtion” los
espectros de disefios correspondientes cada direccién.

En la casilla de “Scale Factor”, se asigna un factor de escala que multiplica cada aceleracién de la
carga, teniendo unidades de aceleracién y debe ser coherente con las unidades actualmente en uso.
Este factor en nuestro caso es igual a 9.81 dado que la aceleracién de los espectros de diseifio “a”, son
fraccién de la gravedad.

Asi mismo, en la casilla “Ecc. Radio (All Diaph.)”, se le asigna la excentricidad considerada para la
aplicacion de la fuerza sismica en cada diafragma de cada entrepiso (mismos que se definirdn el
siguiente subtema 2.2 de este escrito), considerando una excentricidad del 10% en direccién
perpendicular a la fuerza actuante, misma que establecen las NTC-DS (Ref. 3) en su punto 9.1 llamado
“Analisis modal”.

Todos estos parametros se pueden apreciar en la imagen Figura 2.22 definiendo las fuerzas sismicas
por respuesta espectral.
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Response Spectrum Case Data
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Figura 2.22 Definicidn de Caso de Carga Sismicas por Espectros de Respuesta.

2.1.6 COMBINACIONES DE DISENO

A continuacion se desglosan las combinaciones de cargas descritas en las NTC-CADEE (Ref. 2), donde
en el punto 3.4 nombrado “Factores de carga”, indican los factores de carga a considerar de acuerdo
al tipo de carga considerada complementado con el punto 2.2 nombrado “Intensidades de disefio”.

Ademas en las especificaciones de las NTC-DS (Ref. 3) en el punto 8.7 “Efectos bidireccionales” el cual
especifica que los efectos de las fuerzas sismicas se combinaran tomando el 100% de los efectos
sismicos en una direccién y el 30% en la otra direccién.

También en el punto 1.8 nombrado “Revision de desplazamientos laterales”(Ref.3), establece que
para el calculo y revisién de los desplazamientos laterales se deberd de multiplicar la combinacion
correspondiente de acuerdo a la direccidn que se analice por el factor de comportamiento sismico Q,
esto es debido a que el coeficiente sismico fue reducido por dicho factor debido al comportamiento
inelastico de la estructura lo que fue valido para el cdlculo de las fuerzas para las que hay que disefia,
pero para las deformaciones que se presentaran en la estructura seran aproximadamente Q veces las
gue se han determinado con en analisis elastico bajo esas fuerzas reducidas.

A continuacion se presentan las combinaciones de carga mas significativas para el andlisis y disefio de
este proyecto, descritas por el RCDF-04 (Ref. 1).
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COMBINACIONES DE CARGA

COMB1 = 1.4CM+1.4CVM + 1.4 FACH
COMB2 = 1.1CM+1.1FACH+1.1CVR+1.1SX+0.33SY
COMB3 = 1.1CM+ 1.1 FACH +1.1 CVR+1.1SX-0.33 SY
COMB4 = 1.1CM+1.1FACH+1.1CVR+0.33SX+1.1S8Y
COMBS5 = 1.1CM+1.1FACH+1.1CVR+0.335X-1.18Y
COMB6 = 1.1CM+ 1.1 FACH +1.1 CVR-1.1SX+0.33 SY
COMB7 = 1.1CM+1.1FACH+1.1CVR-1.1SX-0.33SY
COMBS8 = 1.1CM+ 1.1 FACH+1.1CVR-0.33SX+1.1S8Y
COMB9 = 1.1CM+1.1FACH+1.1CVR-0.33SX-1.1SY
COMB10 = 1.1CM+ 1.1 FACH+1.1CVR+1.1VX
COMB11 = 1.1CM+1.1FACH+1.1CVR+1.1VY
COMB12=  0.9CM +0.9FACH + 0.9CVR + 1.1 VX
COMB13=  0.9CM + 0.9FACH + 0.9CVR + 1.1 VY
COMB14 = 1.1CM + 1.1 FACH + 1.1 CVR +1.1 GRANIZO
DESP X = 1.0CM + 1.0FACH + 1.0CVR + 2.0 SX + 0.6 SY
DESPY = 1.0CM + 1.0FACH + 1.0CVR + 0.6 SX + 2.0 SY

FLECHAS = 1.0CM + 1.0CVM + 1.0FACH
Tabla 2.1 Combinaciones de Cargas dadas por RCDF-04 (Ref. 1).

Una vez establecidas las combinaciones para el andlisis y disefio de la edificacién es necesario
definirlos en la modelo matematico para ello, dentro de la pestafia “Define” - “Load
Combinations...” - “Add New Combo...” y en la ventana de “Load Combination Data” nombramos
cada combinacion agregando los casos de carga y los factores de carga correspondientes, como se
ilustra en la Figura 2.23 al definir la combinacién nombrada COMB1 y de la misma manera se
agregaran las restantes.

=

Load Combination Data

Load Combination Name COmMBE1

Load Combination Type abD -

Define Combination

Case Mame Scale Factor

M Static Load v [1.4

WM Static Load 14 Add
FACH Static Load 1.4
b odify
Delete
ok, I Cancel |

Figura 2.23 Definicion de Combinaciones de carga.
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A continuacidn se presenta la aplicacion de solicitaciones por cargas gravitacionales, sismicas y por
efectos de viento, siendo estas las principales para el analisis y disefio del edificio.

+ Aplicacion de Cargas gravitacionales.

De acuerdo al punto 1.2 nombrado “Andlisis de Cargas” del capitulo anterior de este escrito, se
desglosaron las cargas a considerar para el disefio de la estructura, a continuaciéon se muestra como
se aplican al modelo matematico las cargas debidas a cargas gravitacionales como lo son las cargas
muertas, cargas vivas maximas, cargas vivas instantaneas y debidas por el tipo de fachadas.

a) Aplicacion de cargas gravitacionales en losas.

Para la aplicacién de las cargas gravitacionales sobre elementos areas, estas se aplicaran
directamente sobre cada losa como carga de unidad de drea [kg/m?], para ello se seleccionan las losas
que a las cuales se pretende aplicar las cargas y se ingresa a la pestafia de “Assign” = “Shell/Area
Loads” - “Uniform”, y dentro de la ventana “Uniform Surface Loads” se especifica el tipo de caso de
carga, las unidades como dato muy importante, la carga por unidad de area y la direccién en que se
aplicara dicha carga.

Como ejemplo, se muestra en la Figura 2.24 la aplicacién por concepto de Carga Viva Maxima (CVM) a
un entrepiso destinado a uso de oficina.
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Figura 2.24  Aplicacion de carga sobre elemento area.

b) Aplicacidn de cargas gravitacionales en vigas.

Para poder aplicar las cargas gravitacionales por concepto de fachada, barandales, etc., estas se
aplicaran directamente sobre vigas como carga linealmente distribuida [kg/m], para ello se
seleccionan los elementos lineales que se requieran aplicar las cargas y se ingresa a la pestaia
“Assign” - “Frame/Line Loads” - “Distributed...”, y dentro de la ventana “Frame Distributed
Loads”, se especifica el caso de carga, las unidades como dato importante, el tipo de carga y direccién
del mismo y se tienen varias opciones para aplicar fuerzas o momentos distribuidos a lo largo de la
seccién, asi mismo se puede crear fuerzas trapezoidales indicando la variaciéon de la misma carga o
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como en nuestro caso Unicamente asignar una carga linealmente repartida en toda su longitud del
elemento.

Como ejemplo, se muestra en la Figura 2.25 la aplicacion por concepto de fachada de cristaleria
(FACHADA) a un entrepiso.

Frame Distributed Loads
Uriits
Load Case Hame FACH ﬂ ‘Kgl-m ﬂ
Load Type and Direction Options
- .
& Foces O Moments Add to Existing Loads
{+ Replace Existing Loads
Ditection | Gravity -
" Delete Existing Loads
Trapezaidal Loads
2 3 4
Distance |0 [ozs [n7s [1
Load o o o [
&+ Relative Distance from End-| " Absolute Distance from End-|
Uriform Load
Load Cancel

Figura 2.25 Aplicacion de carga sobre un elemento lineal.

+ Aplicacion de cargas por efectos de Sismo.

Como ya se mencioné en el capitulo 1.3 de este escrito, para esta edificacion fue necesario realizar un
analisis modal debido a que la edificacion es mayor a 30 metros como limitacién del analisis estatico,
ademas de que se encuentra en la zona Ilib de la zonificacidn sismica del Valle de México.

Para aplicar las fuerzas sismicas definidas por los espectros de respuesta en el subtema 2.1.5 de este
escrito, es necesario especificar los diafragmas rigidos de cada entrepiso donde se aplicaran dichas
fuerzas de tal forma que se cumpla con la hipdtesis de que cada nivel se moverd de manera uniforme.

Con la definicion de los diafragmas, el programa ETABS calcula automaticamente los centros de masa
y rigideces de cada entre piso, para considerar la fuerza sismica y excentricidad de cada entrepiso.
Para asignar los diafragmas a cada entrepiso, seleccionamos todos los elementos conformados por
dicho entrepiso y dentro de la pestafia “Assing” = “Joint/Point” - “Diaphragm”, definiremos los
diafragmas necesarios para cada sistema de entrepiso, definiéndolos como sistemas rigidos, como se
muestra en la Figura 2.26.
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Figura 2.26  Definicidn de diafragmas rigidos.

También es importante asignarle al programa las masas que se aceleraran para el analisis sismico,
para ello, dentro de la pestafia “Define” - “Mass Sourse...”, dentro de la ventana “Define Mass
Sourse” (Figura 2.27) seleccionamos la pestaia de “Form Loads”, ya que hemos definido las cargas
gue consideraremos que se acelerardn, utilizando como factor de participacién 1, para las cargas
muertas (CM), cargas vivas reducidas (CVR) y por fachada (FACH).

F

Define Mass Source

Mazz Defintion

(" From Self and Specified Mazs

" From Self and Specified Mass and Loads

Define Maszs Multiplier for Loads

Load M ultipher

| CH |

l VR 1 Add

FACH 1 Mot
i Delete
| |

v Inchude Lateral Mazs Only
v Lump Lateral Maszs at Storp Levels

0k, I Cancel |

i

e

Figura 2.27 Definicion de masas que se aceleraran.

De esta manera ya estan asignadas las fuerzas sismicas de manera automatica por medio de los
espectros de respuesta.
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+ Aplicacion de cargas por efectos de Viento.

Para la aplicacidon de las fuerzas debidas por efectos de viento, es necesario obtener los anchos
tributarios de las columnas para poder aplicar linealmente las fuerzas ocasionadas por las presiones
del viento.

En los casos en que no coincidan exactamente los anchos tributarios, pero sean muy semejantes entre
si con diferencias menores a un metro, se obtendra el ancho tributario promedio para dicho analisis,
con el propdsito de simplificar dicho analisis.

A continuacion se presentan los anchos tributarios en los sentidos transversal y longitudinal con
ayuda de las Figuras 2.28 y 2.29 respectivamente.
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Figura 2.28 Areas tributarias Transversales.

'\
O o o O oo o 0o 60 O ©
4:5: 8.5 i 9.05 } 9.05 i 8.85 ! 9.2 : 9.75 : 9.2 ! 8.5 }4:5
(0
©) =
O
® 3
@@ X X L0
AREAS TRIBUTARIAS DE COLUMNAS

Figura 2.29 Areas tributarias Longitudinales.
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Una vez obtenidos los anchos tributarios, se presentan las fuerzas linealmente repartidas debidas a
las presiones del viento calculadas en el capitulo 1.4 de este mismo escrito, aplicdndolas en ambas
direcciones de acuerdo al tipo de presién ejercida y el ancho tributario de cada columna.

a) Presiones de viento en direccion longitudinal (sentido X).

Debido a las presiones del viento en sentido longitudinal, se presentan en la Tabla 2.2 el cdlculo de las
fuerzas distribuidas linealmente en rangos de 10 metros de altura para aplicarlas sobre las columnas

correspondientes.

FUERZAS EN BARLOVENTO

FUERZAS EN SOTAVENTO

Pz [kg/m] Pz [kg/m]
ANCHOS TRIBUTARIOS SOBRE EJE 1 ANCHOS TRIBUTARIOS SOBRE EJE 10
[m] [m]
Altura, z EJESAYG EJESCYE Altura, z EJESAYG EJESCYE
[m] [m]
0 231 301 0 -115 -151
10 231 301 10 -115 -151
20 292 381 20 -146 -191
30 335 438 30 -168 -219
40 370 483 40 -185 -241
50 399 521 50 -200 -260
60 425 554 60 212 277
70 447 584 70 224 292
80 468 611 80 -234 -305
90 487 636 90 -244 -318
100 505 659 100 -253 -329
110 522 681 110 -261 -340
120 537 701 120 -269 -351
130 552 720 130 -276 -360
140 566 739 140 -283 -369
150 580 756 150 -290 -378
160 593 773 160 -296 -387
170 605 789 170 -303 -395
180 617 805 180 -308 -402
FUERZAS EN MUROS LATERALES Pz [kg/m]
ANCHOS TRIBUTARIO SOBREEJESAY G [m]
Altura, z EJES 1Y 10 EJES2Y 9 EJES 3Y 4 EJE 5 EJES6Y 8
[m] 4.15 8.5 9.05 8.85 9.2 9.75
0 -139 -284 -303 -296 -308 -326
10 -139 284 -303 296 -308 -326
20 -176 -360 -383 -375 -390 -413
30 -202 -413 -440 -430 -447 -474
40 -222 -456 -485 -474 -493 -523
50 -240 -492 -523 -512 -532 -564
60 -255 -523 -557 -545 -566 -600
70 -269 -551 -587 -574 -597 -632
80 -282 -577 -614 -601 -624 -662
90 -293 -600 -639 -625 -650 -689
100 -304 -622 -663 -648 674 714
110 -314 -643 -684 -669 -696 -737
120 -323 -662 -705 -689 -717 -759
130 -332 -680 724 -708 736 -780
140 -341 -698 -743 -726 -755 -800
150 -349 -714 -760 -744 -773 -819
160 -356 -730 -777 -760 -790 -837
170 -364 -745 -794 -776 -807 -855
180 -371 -760 -809 -791 -823 -872
Tabla 2.2 Fuerzas lineales por efecto de viento en direccion longitudinal (sentido X).
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b) Presiones de viento en direccién transversal (Sentido Y).

Debido a las presiones del viento en sentido transversal, se presentan en la Tabla 2.3 el calculo de las
fuerzas distribuidas linealmente en rangos de 10 metros de altura para aplicarlas sobre las columnas
correspondientes.

FUERZAS EN BARLOVENTO Pz [kg/m]

ANCHOS TRIBUTARIOS SOBRE EJEG [m]

Altura, z EJES1Y 10 EJES2Y9 EJES3Y 4 EJES5 EJES6Y 8
[m]

0 139 284 303 296 308 326
10 139 284 303 296 308 326
20 176 360 383 375 390 413
30 202 413 440 430 447 474
40 222 456 485 474 493 523
50 240 492 523 512 532 564
60 255 523 557 545 566 600
70 269 551 587 574 597 632
80 282 577 614 601 624 662
90 293 600 639 625 650 689
100 304 622 663 648 674 714
110 314 643 684 669 696 737
120 323 662 705 689 717 759
130 332 680 724 708 736 780
140 341 698 743 726 755 800
150 349 714 760 744 773 819
160 356 730 777 760 790 837
170 364 745 794 776 807 855
180 371 760 809 791 823 872

FUERZAS EN SOTAVENTO,
ANCHOS TRIBUTARIOS SOBRE EJE A

Altura, z EJES 1Y 10 EJES2Y9 EJES3Y 4 EJE S5 EJES6Y8
[m]

0 -69 -142 -151 -148 -154 -163
10 -69 -142 -151 -148 -154 -163
20 -88 -180 -192 -187 -195 -206
30 -101 -207 -220 -215 -224 -237
40 -111 -228 -243 -237 -247 -261
50 -120 -246 -262 -256 -266 -282
60 -128 -262 -278 -272 -283 -300
70 -135 -276 -293 -287 -298 -316
80 -141 -288 -307 -300 -312 -331
90 -147 -300 -320 -313 -325 -344
100 -152 -311 -331 -324 -337 -357
110 -157 -321 -342 -335 -348 -369
120 -162 -331 -352 -345 -358 -380
130 -166 -340 -362 -354 -368 -390
140 -170 -349 -371 -363 -378 -400
150 -174 -357 -380 -372 -387 -410
160 -178 -365 -389 -380 -395 -419
170 -182 -373 -397 -388 -403 -427
180 -186 -380 -405 -396 -411 -436
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FUERZAS EN MUROS LATERALES,
Pz [kg/m]
ANCHOS TRIBUTARIOS
SOBREEJES 1Y 10 [m]

Altura, z EJESAY G EJESCYE
[m] 6.9 9
0 -231 -301
10 -231 -301
20 -292 -381
30 -335 -438
40 -370 -483
50 -399 -521
60 -425 -554
70 -447 -584
80 -468 -611
90 -487 -636
100 -505 -659
110 -522 -681
120 -537 -701
130 -552 -720
140 -566 -739
150 -580 -756
160 -593 -773
170 -605 -789
180 -617 -805

Tabla 2.3 Fuerzas lineales por efecto de viento en direccion transversal (sentido Y).

Una vez establecidas las fuerzas por efecto de viento, se aplican de la misma manera como se definio
en el inciso b) del subtema 2.2 de este escrito, definiendo las cargas de viento y las direcciones
correspondientes segln sea la direccion de analisis, como se muestran en las Figuras 2.30 y 2.31 al
aplicar fuerzas en sotavento en columnas sobre ejes 10.
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Figura 2.30 Aplicacion de fuerzas lineales por efectos de viento en direccion “X”.
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2.2 ANALISIS ESTRUCTURAL

El programa ETABS programa idealiza los materiales en su comportamiento elastico lineal y considera
las deformaciones por efectos de flexion, carga axial, cortante y torsién, (a menos que se le indique lo
contrario) lo que permitird conocer el comportamiento del edificio en base a las solicitaciones que
estara expuesta.

El andlisis estructural nos permitira revisar periodos de vibrar, los elementos mecdnicos de cada
elemento estructural del edificio y asi podremos proponer y disefiar cada uno de los elementos
estructurales de la edificacidon de acuerdo al proyecto arquitectoénico.

También nos permitird conocer los desplazamientos horizontales y verticales que sufrird la estructura
al actuar las cargas gravitacionales y accidentales, mismas que tendremos que compararlos con los
maximos permisibles descritos en las NTC-CADEE , NTC-DS y NTC-DV (Ref.s 2, 3 y 4 respectivamente).

De acuerdo al tipo estructura, la altura del edificio, estructuracién y caracteristicas del proyecto, se
eligié que la estructuracién principal fuera mixta, es decir; una combinacidon entre elementos
estructurales de concreto y de acero, conformado principalmente a base de columnas de concreto
con secciones rectangulares, formando marcos ortogonales con trabes de acero y con algunos ejes
contraventeados, todo esto para dar la rigidez necesaria y con el objetivo de cumplir con los estados
limites de servicio y de falla establecidos.

A continuacién mostraremos la revisidn de estos limites para cumplir con normativa y comenzar con
el disefio estructural.

2.2.1 OPCIONES DE ANALISIS ESTRUCTURAL

Una vez definido las caracteristicas geométricas, materiales, tipo de secciones, condiciones de
frontera y aplicado los estados de cargas con las correspondientes combinaciones de carga, con ayuda
del programa ETABS se procede a realizar el analisis estructural, para ello dentro de la pestaia
“Analyze” - “Set Analysis Options”, dentro de la ventana de “Analysis Options”, donde se pueden
seleccionar las componentes de desplazamientos independientes o grados de libertad que se
consideraran para el analisis, debido a que en nuestro caso realizaremos una analisis tridimensional
seleccionamos la casilla de “Full 3D” y “Dynamic Analysis” como se muestra en la figura 2.32.
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Figura 2.32  Definicién del tipo de analisis estructural.

Una vez ingresado a la opcidn de la imagen anterior, se tienen que establecer los modos minimos de
vibrar de la estructura, siguiendo la hipétesis de que se tienen 3 grados de libertad por nivel
(desplazamiento en “X”, desplazamiento en “Y” y giro en “Z”) se propone considerar 3 modos por

cada entrepiso.

Para nuestra edificacion se tienen 45 niveles, por lo que consideraremos 132 modos de vibrar, y el
procedimiento para asignarlos es utilizando la casilla “Set Dynamic Parameters” y entraremos una
ventana como se muestra en la figura 2.33, donde en la casilla de “Number of Modes” asignamos el
numero de modos que requerimos, el tipo de analisis “Ritz Vector” por utilizar un andlisis espectral, y
seleccionamos las cargas que se aceleran con la aplicacién de sismo, en este caso solo la aceleracidn

en sentido “X” y “Y”.
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Figura 2.33 Asignacion de modos de vibrar.
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Antes de ejecutar el programa para que analice la estructura realizada, es necesario saber si se tiene
algun tipo de error o inestabilidad en el modelo matemadtico, con el propdsito de no generar
resultados errdneos. Para ello, ETABS tiene la funcién de revisar el modelo con la siguiente direccién
“Analyze” - “Check Model”, marcando las casillas que queremos que el programa revise.

Para nuestro caso seleccionamos todas las casillas con el propdsito de verificar que el modelo no
tenga errores geométricos, asignando la tolerancia de error como se muestra en la figura 2.34.
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-
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[v Check loading for all stories

QK. | Cancel |

Figura 2.34 Revision de errores en la modelacion matematica.

Una vez que el programa analice y revise el trazo geométrico del modelo, nos aparecera una ventana
la cual nos indicara si existe algun tipo de error especificando el tipo de error con ayuda de las

coordenadas para su localizacidon exacta. En caso de que no exista algun tipo de error aparecerd un
mensaje como la figura 2.35.

Model haz been checked, Mo warming messages

Figura 2.35 Mensaje sin errores en el modelo.

Ya establecido el tipo de andlisis dindmico, se procede a que el programa ejecute el analisis, para ello
se recurre a “Analyze” - “Run Model...”.
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2.2.2  REVISION DE PARTICIPACION MODAL

Una vez que el programa ejecuta el analisis sin que haya generado errores, podemos seleccionar
varias opciones del menu “Display” con lo que podemos comprobar y revisar de manera numérica y
grafica los resultados de dicho analisis.

Para revisar la participacion modal y cumplir con lo establecido en el Capitulo 9.1 de las NTC-DS (Ref.
3), el cual indica que la comparativa entre el porcentaje de participacion modal del método estatico
contra el dindmico debe ser igual o mayor que el 90%.

Para ello ingresamos al menu “Display” = “Show Tables”, y nos desplegard una serie de listados con
lo que podemos revisar las definiciones de entrada del modelo (materiales, secciones, tipos de carga,
combinaciones, etc.), asi como los resultados del andlisis, que en este caso nos interesa saber la
participacién modal del analisis modal, por lo que tendremos que seleccionar dentro de la pestafia de
“Analysis Results” - “Modal Information”-> “Building Modal Information”-» “Modal Load
Participation Ratios” como se muestra en la figura 2.36.

,

Edit

=[] MODEL DEFINITION (0 of 81 tables selected) Lee)Ceres (IR Dl

#-[J Building Data Select Load Cazes...
&0 Property Definitions 1 of 9 Loads Selected

#-[0 Load Definitions

#-[] Point Assignments Load Cazes/Combos [Results)

Ei|:| Frame Assignments Select Cases/Combos...

&[] Area Assignments 1 of 73 Loads Selected

#-[] Input Design Data

#-0 Design Dverwiites Madify/Shaow Optians...

B!D Options/Preferences Data

#-[] Miscellaneous Data Options "
HE AMALYSIS BRESULTS (1 of 26 tables selected) B

B!l:l Displacements
#-[0 Reactions
#-[0 Spring Forces
Ei--E Modal Information
-0 Building Mades
&8 Building Madal Information
. Modal Participation Factors Hamed Sets

. bdodal Participating kazz Fatios Save Mamed Set. .
e Modal Load Participation F atios
- Response Spectum Accelerations
- Rezponze Spectrum Modal Amplitudes
. Flesponze Spectum Baze Reactions
#-[J Building Output
&[0 Frame Dutput
B!l:l Area Output
#-[0 Objects and Elements

Eﬂ

Figura 2.36 Seleccidon de la informacidn que se desea conocer.

Una vez seleccionado lo que se desea visualizar de manera numérica en formato de tablas, aparecera
la informacidn solicitada, en este caso nos interesa conocer la participacién modal como se muestra
en la figura 2.37, en la cual podemos comparar que la participacion modal en sentido “X” y “Y” son
mayores al 90%, por lo tanto cumplimos con dicho requisito.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 71



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

Meodal Load Participation Ratios
Edit  View
Modal Load Participation R ating j

Type Load Accel Story Link DOF StatPercent | DynPercent

» Load Chd 0.0000 26.0510
Load ik 0.0001 0.0000
Load CvWR 0.0001 0.0000
Load FACH 0.0000 0.0000
Load EMER2 99,9388 70.07538
Load EMERY 99,9389 67.7934
Load PRESION 0.3433 0.0000
Load W 939723 20.8548
Load ' 99 9900 ] 3RER
Accel 15 100.0000 99.9850
Accel Uy 100.0000 99.94583
Accel U 0. 0000 00000
Accel R 108.5251 99.9959
Accel Ry 30,5027 99.9981
Accel RZ 43,3288 83.2658

14/ 4 b bl

Figura 2.37 Resultados en forma tabular de la participacion modal.

2.2.3 REVISION DE PERIODO DE VIBRAR

La determinacién del periodo de vibrar de la estructura es el resultado del andlisis dinamico de la
misma, sin embargo, para establecer un rango del periodo se recurren a expresiones aproximadas
sencillas con el propdsito de detectar errores en el calculo del modelo matematico. A continuacién se
presentan dos expresiones populares (Ref. 8) para el calculo aproximado del periodo de vibrar de un
edificio.

La expresién mas popular, es la que estima el periodo, en segundos, como la décima parte del nimero

de niveles del edificio:
n
T=—=01
0 "
Donde:

T  Eselperiodo de la estructura [s].

n Numero de niveles del edificio.

La expresién anterior, es muy aceptable para suelos firmes, mientras que para suelos blandos como
los de la ciudad de México suelen incrementarse entre un 20 y 30 por ciento.

Existe otra expresidon un poco mas refinada que toma en cuenta la estructuracion del edificio y hacen
depender el periodo de la altura del edificio (H)

T = aH3/*
Donde:
a  Coeficiente que depende del tipo de estructuracion:
e (.085, para edificios a base de marcos de acero.

e 0.075, para edificios a base de marcos de concreto.
e 0.050, para edificios con muros de rigidez o contravientos.
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H  Altura del edificio [m].

Haciendo los cdlculos correspondientes para nuestro edificio con las dos expresiones antes
mencionadas, se tienen los siguientes periodos aproximados.

T = 0.1 (45 niveles) = 4.5s
T =0.085 (176 m)3/* =4.1s

Para compararlo con el resultado del analisis del modelo, ingresamos al menu“Display” - “Show
Tables”-> “Analysis Results” - “Modal Information”- “Building Modal Information”-> “Modal
ParticipatingMass Ratios”, la cual nos desglosara la participacion modal de las masas en cada
direccion con los respectivos periodos dominantes (Figura 2.38) y cémo podemos comparar tenemos
un periodo dominante de T =4.659s que es muy aproximado a lo calculado con las expresiones
empiricas, lo que es un indice que no se tienen errores en el andlisis.

s 5
Meodal Participating Mass Ratios
Edit  View
Modal Participating Mass Ratios j
Mode Period N UX uy 1 SumllX SumUY SumUZ RX
» 1 ( 46559429 ) E2.4235 1.4460 0.0000 E2.4235 1.4460 0.0000 28051 |
2 Nl W’ 1.9651 48.4254 0.0000 E4.3886 49.8714 0.0000 93.7954 |
3 3.228080 0.0011 0.3465 0.0000 £4.3897 50.2173 0.0000 07714 |y
4 1.7086595 8.4053 0.0491 0.0000 72,7950 50.2670 0.0000 0.0200 I
5 131710 0.0358 12.6053 0.0000 72.8308 E2.8724 0.0000 1.2021
E 1110310 0.0008 0.8332 0.0000 728316 E3.7116 0.0000 01869
7 0904614 23439 0.0805 0.0000 75.1754 63.7321 0.0000 0.0135
g 0721445 0.0189 E.1056 0.0000 75,1944 £9.8977 0.0000 0.6638
H 0.685432 0.0000 0.0001 0.0000 75,1944 £9.8978 0.0000 0.0002
10 0.683830 0.0001 0.5068 0.0000 75.1945 70.4046 0.0000 0.0333
11 0.634032 0.0000 0.0011 0.0000 75.1945 70.4057 0.0000 0.0000
12 0624726 1.4835 0.0442 0.0000 7E.6840 70.4500 0.0000 0.0040
13 0.514820 1.4472 0.02m 0.0000 781312 70.4701 0.0000 0.0013
14 0.506036 0.0102 1.6774 0.0000 781414 721474 0.0000 01036
15 0.484253 0.0018 1.2659 0.0000 78.1432 734133 0.0000 0.0438
16 0.477664 0.0000 0.0000 0.0000 78.1432 734133 0.0000 0.0000
17 0472126 0.1443 0.0157 0.0000 78.2875 73.4290 0.0000 0.0005
18 0452128 0.0000 0.0518 0.0000 78.2875 73.4806 0.0000 0.0030
19 0.446108 0.0083 0.0001 0.0000 78.2958 73.4807 0.0000 0.0000
| | 20 0446063 0.0000 0.0000 0.0000 78.2958 73.4807 0.0000 0.0000 <
4 3
ldl 4 b | bl

Figura 2.38 Periodos dominantes de la estructura.

2.2.4  REVISION DE CORTANTE BASAL

De acuerdo con el capitulo 9.3 de las NTC-DS, establece que se debe de cumplir con la condicién de
que las fuerzas provocadas por el andlisis dindamico, deben ser al menos 80% de las fuerzas sismicas
dadas por el método estdtico, utilizando la expresién 9.3 de dichas normas que se expresa a

continuacion.
Wo

QI

Vo=08a

Donde:
Vo  Fuerza cortante basal.
a Ordenada de los espectros de disefio.

W, Peso total de la estructura en la base del edificio,
considerando las cargas vivas que especifica las NTC-CADEE.
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Q’  Factor de reduccion de las fuerzas sismicas con fines de
disefio en la direccion del andlisis.
Ademads, las normas en su Seccién 9.3 del cuerpo principal indican que en ningln caso se tomara V,
menor que ag Wo.

En el caso del uso del Apéndice A en su seccidén A.3, mencionan que el valor minimo de a, sera igual a
0.03 cuando el periodo dominante del suelo (T), sea Ts;< 1s. yde 0.05 cuandoseaTs>1 s.

Vo = agW, Seccidon 9.3 de las NTC-DS.
Vo = aminWo En Apéndice A, seccion A.3 de las NTC-DS.

A continuacion se describen los pasos necesarios para la revision del cortante basal, siendo los
siguientes:

1) Obtencion de W,

Para comenzar con el andlisis obtendremos el peso total de la estructura, para ello se necesitan saber
las reacciones en la base de los siguientes estados de carga: carga muerta (CM), carga viva reducida
(CVR) y carga por fachada (FACH).

Para ello tendriamos que estar seleccionando dentro del menu “Show Table”, cada apartado
necesario para obtener los datos requeridos para tal revision, como son la obtencidn de las reacciones
para los estados de carga arriba mencionados, la obtencién de los periodos dominantes de la
estructura y obtencidn de los cortantes basales dinamicos de la estructura, haciendo el procedimiento
mas extenso y trabajoso. Sin embargo, existe una manera mas sencilla de llegar a los mismos valores
necesarios para dicha revisién y es por medio del archivo de salida del analisis que arroja el programa
ETABS, el cual se encontrara siempre ubicado en la misma carpeta donde ejecutamos el modelo,
dicho archivo tendrd una extensién “____.0OUT”, el cual lo podremos abrir con cualquier procesador
de texto: Word, WordPad, Block de Notas, etc.

Para la obtencidn del peso total de la estructura, dentro del archivo de salida (*.OUT) y buscamos en
el apartado “GLOBAL FORCE BALANCE” las cargas definidas como CM, CVR, FACH, las cuales nos
desglosa las reacciones globales por medio del renglén “REACTNS” mismas que utilizaremos las
indicadas en la columna “FZ” como se indica en la Figura 2.39, para los casos de carga ya
mencionados y asi obtener el peso total de la estructura.
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G LOBALAL FORCE BELRLANCE

TCTAL FORCE AND MOMENT AT THE ORIGIN, IN GLOBAL CCORDINATES

LOADCM =~ —————————————————-

FX FY FZ M MY Mz
APPLIED  4.22E-15  -3.25E-13 -5.6728E+07 -9.3077E+08 2.6328E409 -1.132-11
INERTIA .000000 .000000 .000000 .000000 .000000 .000000
REACTNS  0.005935 -5.77E-07 5.6728E+07 9.3077E+0B -2.6328E+08 0.321854
CONSTRS  -0.004648  1.11E-06 .000000  -0.000130  -0.459153  -0.346218

TOTRL 0.001287 5.29E-07 -4.46E-06 -0.000174 0.110484 -0.024364

LOBDCVR @~ —————————————————-

FX FY FZ M MY MZ
AFFLIED .000000 .000000 -1.1237E+07 -1.B531E+08 G5.16835E+08 .000000
INERTIR .000000 . 000000 .000000 . 000000 .000000 .000000
RERCTNS 0.000125 -1.38E-07 1.1237E+07 1.B531E+08 -5.1685E+08 0.079604
CCNSTRS 3.13E-05 2.54E-07 .000000 -2.96E-05 0.010668 -0.082630

TOTAL 0.000156 1.16E-07 -§.72E-07 -3.38E-05 0.011887 -0.003026

LOBRDFACH @~  —=—=—=——=—————————
FX FY FZ MX MY MZ
RFPLIED .000000 .000000 -3.501%E+06 -5.B3093E+07 1.7245E+08 .000000
INERTIA .000000 . 000000 .000000 . 000000 .000000 .000000
S| 0.004923 1.49e-07 3.5019E+06 5.B393E+07 -1.7245E+08 -0.087355
CONSTRS -0.004811 -2.7eE-07 .000000 3.21E-05 -0.571626 0.085163

TOTAL 0.000112 -1.27E-07 -3.530E-07 5.90E-06 0.012340 -0.002182

Figura 2.39 Obtencion de reacciones por tipo de carga.

Cabe mencionar que las unidades del archivo de salida siempre serdn las mismas sefialadas en el
archivo de entrada, el cual tiene una extension “___.SET”.

Con lo anterior, sumamos los valores para obtener W,,.

CM = 56,728,000.00 Kgf
CVR= 11,237,000.00 Kgf
FACH= 3,501,900.00 Kgf

I=Wo= 71,466,900.00 Kgf

2) Obtencion de cortantes basales dinamicos.

Para la obtencidén de los cortantes basales en las dos direcciones de andlisis, dentro del archivo de
salida (*.0UT), buscamos en el apartado “GLOBAL FORCE BALANCE” las reacciones dadas por la
aplicacién de las fuerzas sismicas definido por el espectro de respuesta de diseno descrito en la
seccién 2.1.5 de este escrito.

Los cortantes basales seran los indicados en el renglén de “REACTNS” seguln sea el caso de carga
analizado.
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LATINO TOWER

CONSTRS 11882.

TOTAL 458660.

FX

APPLIED .000000
INERTIA Z.9311E+06
REACTNS 2.9411E+06

784

133

GLOBAL FORCE

SPEC 8X ~ ——————————————————

FY
.000000
656395.627

BEALANCE

FZ

.000000

656644.271 6.
.000000

8344.753

14671.212

FY
.0ooo00
4.0130E+06

CONSTRS 6527.8653

TOTAL 31926.260
SPEC §Y  —————————————————-

FX

APPLIED .000000

INERTIZ 749806.163

REACTNS 750580.895

-000000

84E-07

.84E-07

FZ

-0ooooo0

4.0131E+06 1.
.000000

26167.477

46074.897

1.

.000000

T71E-06

T71E-06

MK
.000000
7.4509E+07
7.4509E+07
158634.092

159469.010

MK
.0ooooo0
.3070E+08
.3070E+08
257530.460

2
2

271674.159

TOTAL FORCE AND MOMENT AT THE OQORIGIN, IN GLOBAL COORDINATES

MY
.000000
.0748E+08
.0748E+08
263966.124

2
2
285786.261

MY
-0ooooo0
T.262Z3E+07
T.262Z3E+07
762882.978

752980.521

Mz
.000000
6.8315E+07
6.8319E+07
371061.127

601937.062

MZ
.0ooo000
1.7303E+08
1.7311E+08
1.1714E+086

1.%368E+06

Figura 2.40 Obtencion de cortantes basales dinamicos.

3) Obtencion de periodos dominantes de la estructura.

Dentro del mismo archivo de salida (*.0UT), podemos obtener los periodos dominantes de la
estructura, buscamos el apartado de “MODAL PARTICIPATION FACTORS”, el cual nos indica los
periodos dominantes de acuerdo a la participacién modal de la estructura en los sentidos “X” y “Y”.

LATINO TOWER

MODATL PARTICIPATION FACTORS

FOR UNIT ACCELERATION LOADS IN GLOBAL COOEDINATES

MODE PERIOD 19):4 uy Uz

1 4.521317 -2308.143 490.660391 .000000
2 4.043319 -581.85154¢6 -1976.889 .000000
3 3.552h38 -21.156192 -293.222937 .000000
4 1.777564 836.552206 -B83.962155 .000000
5 1.415846 -©8.765999 -943.2401€3 .000000
5] 1.199868 19.628626 321.228122 .000000
7 0.926600 435.281523 -96.577605 .000000
8 0.812262 41.062823 489.854323 .000000
9 0.708443 29.686679 528.086885 .000000
10 0.687057 —-0.035276 10.433371 .000000

Figura 2.41 Obtencidn de periodos dominantes de la estructura.

4) Obtencion de factor a/Q’

Una vez obtenidos los periodos dominantes de la estructura en los dos sentidos del andlisis, se
procede buscar las ordenadas correspondientes a/Q’, mismas que obtendremos con ayuda del

espectro de disefio ya graficado en la seccion 1.3.7, obteniendo los siguientes valores:

4,521
4.043

0.0399

T, (x-x)=
T2 (y-y)=
a/Q' (x-x) =
o/Q' (y-y) =

0.0584

seg
seg

*Espectro sentido X.
*Espectro sentido Y.
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Response Spectrum Function DeﬁnTtio‘ Response Spectrum Function DeﬁnTtio‘
Function Mame Function Damping Fatio Function Mame Function D amping R atio
|sITIOFROS 0.05 |sITIOFRO7 0.05
Define Function Define Function
Period Acceleration Period Acceleration
Add Add
l Modify l Modify
Delete | Delete
4
Function Graph Function Graph
)
A | "
I : I
RANARANAN HET
Display Graph [4.5147 . 0.0399) Display Graph [4.049 . 0.0584)
Cancel Cancel |

Figura 2.42 Obtencion de los periodos con los espectros de disefo.
5) Obtencion de cortante basal estatico.

Para la obtencion del cortante basal estatico, utilizaremos la expresion:

Wo
QI

Vo= a

Que bastaria con multiplicar el peso total de la estructura Wy, con los valores de las ordenadas del
espectro de disefio a/Q’, obtenido en el punto 1y 4 respectivamente.

Voest. (x-x) = Wo (a/Q') = 2,851,529.31 Kgf
Voest. (y-y) = Wo (a/Q’) = 4,173,666.96  Kgf

6) Comparacion entre cortante basal estdtico y dindmico.

Como se menciond al inicio de este subcapitulo, es necesario que el cortante basal dindmico sea por
lo menos el 80% del andlisis estatico. Por lo que se tiene:

0.80 * Voest. (xx)=  2,281,223.45  Kgf
0.80 * Voest. (y-y) = 3,253,173.29  Kgf

Y los cortantes basales dinamicos, obtenidos en el punto 3:

Vodin. (x-x)=  2,941,100.00  Kgf
Vodin. (y-y)=  4,013,100.00  Kgf

Como podemos observar, el cortante basal dindmico es mayor que el 80% del cortante basal estatico,
por lo que no es necesario escalar.
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En el caso de que el cortante basal dindmico no cumpliera con la condicion anterior, es necesario
escalar el espectro de respuesta, considerando el factor de escala como:

_ 0.8V, et

esc.
Vo din.

El factor de escala obtenido, se multiplica por la gravedad (9.81 m/s?) para obtener la aceleracion de
respuesta del suelo, misma que se ajustard en la casilla de “Scale Factor” de la Figura 2.22, en cada
direccién.

7) Revision de cortante basal minimo.

Las NTC-DS (Ref. 3) mencionan que los cortantes basales obtenidos del analisis sismico no deben ser
menores a:
Vo = agW, Seccidon 9.3 de las NTC-DS.

Vo = aminWo En Apéndice A, seccidn A.3 de las NTC-DS.

Ya que este proyecto se realizd considerando las especificaciones de sitio, se utilizara el Apéndice A de
dichas normas para revisar dicha limitacidn. El sitio de acuerdo al estudio de Mecanica de Suelos,
tiene un periodo dominante del suelo de Ts=1.82s, lo cual indica que el a,;, = 0.05, por ser Ts 2 1. Con
lo anterior descrito tendremos el siguiente cortante basal minimo:

Vomin =a, W, = 3573,345.00 Kgf

De acuerdo con el paso 6 de esta seccidn, Unicamente los cortantes basales dinamicos obtenidos en
direccion “X” son menores que el Vomin, por lo que es necesario escalar las fuerzas de disefio (factores
de carga) en proporcién tal que V; iguale el valor de Vomin €n este sentido, quedando los siguientes

factores de carga:
Factor de Carga

1.1 0.33
Fesc. X = 1253 1378 0.414

Mismos que se deberan modificar en las combinaciones de carga donde se involucren los efectos de
sismo en direccién “X”.

Load Combination Data Load Combination Data

Load Combination Name COMB2 Load Combination Name COMB3

Laad Combination Type Laad Conbination Type ADD -

Diefine Combination Diefine Combination
Caze Mame Scale Factor Caze Mame Scale Factar
5% Spectra w137 5% Spectra w0414

CM Static Load . Ch Static Load
CWR Static Load . CWR Static Load
FACH Static Load . FACH Static Load

57 Spectra . 5 Spectra

Delete . Delete

Cancel | DK Cancel |
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Figura 2.43 Modificacidn de factores de carga por efectos de cortante basal minimo, Vj pin.

REVISION DE CORTANTE BASAL

| PROYECTO:

LATINO TOWERS |

Datos del Espectro de Diseiio Sismico

c= 0.51
9= Amin = 0.05 ** De Apendice A
Ta= 0.6 seg
Th= 21 seg
Q= 2

Factores de Irregularidad

FR X= 0.8
FR y= 0.7

Factor de Correccion (Q')  (Seccion 4.1 NTC-DS)

0'=0; si se desconoce T,0si T2 T,
T
Q’:1+T—(Q—1): siT<T,
Q' (x-x)= 16
Q'ly-y)= 14
1) Obtencion de Wo
(M=  56,728,000.00  Kgf
CVR=  11,237,00000  Kgf
FACH = 3,501,900.00 Kef
s=Wo = 71,466900.00  Kgf

Comparativa de Masas

Area Estructural = 79,189.16 m?

Masa = 7,268,400.00 Kgm.
Wo /9.81 = 7,285,107.03 Kgm.
Dif = 1.00%
Carga prom = 902.48 kg/m’

2) Obtencion Cortantes Dinamicos (Vo din.)

Vodin. (x-x) =
Vodin. (y-y) =

2,941,100.00  Kgf
4,013,10000 Kgf

3 ) Obtencién Periodos dominantes.

Ty (xx)= 45211 seg
T, lyy)= 4.043 seg
4 ) Obtencion de ordenadas a/Q'
a/Q’ (x-x) = 0.0399 *Espectro sentido X.
a/Q' (y-y) = 0.0584 *Espectro sentido Y.

5 ) Obtencién de Cortantes Estaticos (Vo est.)

Voest. (x-x) = Wo (a/Q') =
Voest. (y-y) = Wo (a/Q) =

2,851,529.31  Kgf
4,173,666.96  Kgf

6 ) 80% de Cortante Basal Estatico

0.80 * Voest. (x-x) =
0.80 * Voest. (y-y) =

2,281,22345  Kgf
333893357  Kgf

7) Comparacion entre Cortante Basal Estatico y Dinamico

Sentido X; Vodin. > 0.8 Vo est. Cumple
SentidoY;  Vodin. > 0.8 Voest, Cumple
. _ 0.8 Vo £5t.
8) Factor de Escala para Fuerzas y Desplazamientos Fogr. = -
o din.
Fesc. X = 0.78 FX= 761
Fesc. Y = 0.33 FY = 3. 16
9) Revision de Cortante Basal Limite Vo = ao Wo
Vo = amin Wo
Vemin =a, W, = 3573,34500 Kegf
Sentido X; Vodin. > Vomin.  Necesario Escalar
Sentido Y; Vodin. > Vomin. Cumple

10) Factor de Escala para Combinaciones de carga

Factor de Carga

11 0.33
Fesc. X= 1.253 1378 0.414
Fesc. Y= 0.856 0.942 0.283
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2.2.5 REVISION DE ESTADOS DE SERVICIOS (DEFORMACIONES)

Como lo indicamos en el Capitulo 1, toda edificacidn tiene que cumplir con dos tipos de estados
limites; los de servicio y los de falla. Los primeros, estan dedicados a dar un confort y evitar panico a
los usuarios por la generacién de grandes deformaciones en los elementos estructurales y/o dafios a
los elementos no estructurales. Los segundos, son los dedicados a dar seguridad a la supervivencia de
las vidas humanas ante alguna solicitud accidental, considerando que los elementos estructurales
pudieron alcanzar mas alla de su capacidad ultima de disefio, pero se sigue conservando la estabilidad
general de la estructura evitando el colapso.

Los estados de limite de servicio limitados segun las NTC-CADEE en su Capitulo 4 (Ref. 2), son los
desplazamientos los cuales se anuncian a continuacion:

a) Un desplazamiento vertical (6y), en el centro de las trabes en el que se incluyen efectos a
largo plazo serd igual al claro entre 240 mas 5mm; ademas, en miembros que afecten
elementos no estructurales, como muros de mamposteria, que no sean capaces de soportar
desplazamientos apreciables, se considerara como estado limite a un desplazamiento vertical,
medido después de colocar los elementos no estructurales, igual al claro de la trabe entre 480
mas 3mm. Para elementos en voladizo los limites anteriores se duplicaran.

b) Un desplazamiento horizontal (64), relativo entre dos niveles sucesivos de la estructura, igual
a la altura del entrepiso dividido entre 500, para edificaciones en las cuales se hayan unido los
elementos no estructurales capaces de sufrir dafios bajo pequefios desplazamientos; en otros
casos, el limite sera igual a la altura del entrepiso dividido entre 250. Para disefio sismico o por
viento se observara lo dispuesto en las Normas correspondientes.

Como comentario a los dos tipos de desplazamientos antes mencionados, del inciso a), existen otros
pardmetros y restricciones de acuerdo al tipo de uso de los elementos, por ejemplo, si son sistemas
de pisos rigidos o ligeros, sistema de techos rigidos o ligeros, soportarias de trabes carril, soportarias
para gruas, entre otras.

El manual del “American Istitute of Steel Construction INC.”, AISC por sus siglas en inglés (Ref. 10),
sefala las deformaciones que recomienda como limites para garantizar las condiciones de servicio de
una edificacién de acero en su guia de disefio niumero 3 (Steel Design Guide 3 -“Serviciability Design
Considerations for Steel Buildings”) (Ref. 11), mismas que se presentan en la siguiente tabla.

Adan Samuel Granados Soto - 2013 30



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

CONSTRUCTION LIVE SNOW OR DEAD + LIVE
WIND

Roof members:

Supporting plaster ceiling 1/ 360 11360 1/240

Supporting nonplaster ceiling 1/240 /240 1/180

Not supporting ceiling 1/180 11180 11120

Roof members supporting metal

roofing: 1/150 - 1/60

Floor Members 1/360 - 11240

Exterior walls and interior

partitions:

With brittle finishes - 11240 -
With flexible finishes - /120 -
Secondary wall members

supporting metal siding - 1190 -

Tabla 2.4 “Table 1. Deflection Limits,...” (Ref 11) Deflexiones Limites.

De acuerdo al inciso b), anterior descrito, los desplazamientos horizontales se tendran que revisar de
acuerdo a las normas correspondientes al tipo de elemento estructural y al tipo de solicitud expuesta,
en caso de nuestra estructura debemos seguir los lineamientos marcados en las NTC-DS (Ref. 3) y las
NTC-DV (Ref. 4).

A continuaciéon se presentan los analisis de  desplazamientos maximos causados efectos
gravitacionales, sismicos y por efectos por viento.

2.2.5.1 REVISION DE DESPLAZAMIENTOS VERTICALES (6y)

A continuacién revisaremos con ayuda del programa ETABS las deformaciones que se presentan en
las vigas principales a causa de las cargas gravitacionales que tendrdn, para realizar dicha revisién, se
realizé una combinacidon de carga donde se involucren los conceptos de cargas muertas y vivas
maximas, que son los estados de carga que daran hincapié para determinar dichos desplazamientos,
como se describid en la tabla 2.1, misma que en el modelo matematico se definié como se indica en la
figura 2.44.

=

Load Combination Data

Load Combination Hame FLECHAS

Load Combination Type ADD -

Define Combination
Casze Name Scale Factor
M Static Load = |[1

b Static Load 1 Add

FACH Static Load 1 4
t odify
Delete

ar. I Cancel |

Figura 2.44 Definicion de combinacidon de carga “FLECHAS” para revision de desplazamientos.
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Como ejemplo, revisaremos las deformaciones de la viga principal del nivel 28, ubicada sobre el eje 7
entre los ejes B-C (Figura 3.3), causadas por los largueros secundarios que soportara.

Considerando las deformaciones maximas verticales (6y) descritas en el inciso a), del subcapitulo 2.3.5
de este escrito, se tiene como expresion general para revision de estos la siguiente expresion:

L
8Vméx = m + 0.5

Donde:
Ovmax Desplazamiento vertical maximo. [cm]

L Claro de la viga. [cm]

En esta revision, se tiene una viga con un claro de 9.75m se tiene una deformacién maxima de:

L 975
Oymax ==—=+05=—-+05=4.53cm

2 7 [
M Wi M Wb 1 W21 1] ey 1 ] 11 W
I s Wighs W1 W3t Hiezs Hekzs @i
T 1
+I HIgx28 RIEN26 WigK31 Hlsk3l W1B126 NIEX26 *
= - = - = |
| g g B L g
= uigis ————— e uig12 e 8l =
i - 3 g 3 a8/
§<
I | W12 R WisK3l Wigk3L WIEX26 NIEX26 |
».Lm W m W21k M K24 m 27e M e m W74 -
puanj un) an) La5) § Rl [81) NN} LJ"
6 7 8 E HIBs 5 ] B 2 . = 3 (15 Nléxzs E1Y)
& i B ™ s ]
[ HigH2s 3| uigH2s 2 WKz 3 His 26 E [ ujp:
— I & 3 5 7
1 1 + El \ WigX2% 3 WiE31 El 2| +
[l e Luciti) 8 [ 3 f 3 Hisizs e 8|8
m 1 il 2 2 2 3 =
WiEK3 W31 9 E 3 3 3l o g
[ ac] [ m W21i4d m nsl e M B 4
o WiEK3 ol WiBN3 “ [ un) ung T T T
ol 8. - ;
¢ b £ uig2s uigizs e uie2 NI
2 WIEK3t g WiBKa1 8 | |
‘;‘I‘% [ e Wit Wil Wisize NIBK2% al |z
ol e | wem | 85 ¥ = = = = —H
g 4 wanen il Ix Hlgi2s 3 wieizs 8 e 3 e 8 Hlg12 & s b "
I e Py oeVExIRe L 1
- g ﬂ 2 WREn = "_%" - »{mz Hlgk2e HIEK24 LG Hlgk3l R18128 Wl6K28 Jﬁﬂi
| | | ﬂ wne M W M T8 M et M s m W 3l
I 1 il L 1] i
— A

Figura 2.45 Seleccidn de revision de viga principal.

Para visualizar en el modelo las deformaciones posibles que se presentaran debido a cargas
gravitacionales u otro tipo de combinacidn de carga de interés, dentro del menu “Display” = “Show
Deformed Shape”, seleccionamos el tipo de carga o combinacidon que necesitemos revisar, en
nuestro caso el combo de “FLECHAS”, como se muestra en la figura 2.46.
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=

Deformed Shape

Load FLECHA Combo |

Scaling
@ g
™ Scale Factor

v Cubic Curve

ok | Cancel |

Figura 2.46 Seleccidn de tipo de carga o combinacidn para revision de deformaciones.

Una vez seleccionado el tipo o combinacién de carga para la revisidon de las deformaciones, podemos
revisar del modelo seleccionando cualquier nodo del elemento estructural de interés con el click
derecho y nos aparecera una tabla como la mostrada en la figura 2.47,desglosando los elementos
mecdanicos y deformaciones en las unidades utilizadas.

Figura 2.47 Deformaciones globales de los elementos estructurales.

Es importante sefialar, que las deformaciones globales incluyen las deformaciones acumuladas de
cada entrepiso, por lo que estariamos hablando de “deformaciones absolutas”, para revisar las
deformaciones relativas de cualquier seccién podemos realizar la diferencia de las deformaciones
entre nodos de interés o podemos revisar las deformaciones ingresando al menu “Display” - “Show
Member Forces/Stress Diagram”, y seleccionando el elemento de interés tendremos una ventana
como la mostrada en la figura 2.48, en la cual podemos observar los elementos mecdnicos y
deformaciones por tipo de cargas o combinacion, con lo cual escogiendo la opcidon de “Relative to
Beam Ends” podemos comprobar que la deflexion maxima es del orden de 0.17 cm, que es mucho
menor a lo maximo permitido, por lo cual cumplimos dicho requisito.
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. ——— = T
Diagram for Beam BG6E19 at Story OF 28 (W36X135)

End Length Offsets (Location] Display Options
Load |FLECHAS Combo j I-End: | 100.00 [100.00)  Seroll for Values

JEnd: | 70.00 [381.80)

Equivalent Loads

Dist Load (Dewin +)
20
218276

Shear V2
-34119.26
at0.00

Moment M3
-9266275.53
at0.00

Deflections:

| End Jt: 21490

" Abzolute " Relative to Beam Minimum (¢ Relative to Beam Ends ¢ Relative to Story Minimum

Unite | Kgf-cm -

Figura 2.48 Revision de deflexiones maximas.

De la misma manera se verifican todas las vigas principales, ya que los largueros o vigas secundarias,
trabajan en seccidon compuesta, lo que estaremos revisando en el subcapitulo 3.4.

2.2.5.2 REVISION DE DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES POR EFECTOS DE SISMO

Las NTC-DS (Ref.3) establecen los desplazamientos horizontales relativos entre dos pisos sucesivos, o
distorsion, causados por las fuerzas de inercia o sismicas calculadas con alguno de los métodos
descritos en dicha norma, dichos desplazamientos no rebasaran los siguientes valores de acuerdo al
tipo de estructuracion de los muros que se tienen en la edificacién, siendo de 0.006 veces la
diferencia de elevaciones de los entrepisos correspondientes cuando haya muros ligados a la
estructura principal, y de 0.012 veces la diferencia de elevaciones de los entrepisos cuando existan
muros ligados a la estructura, estos como se muestran en la figura 2.49.

A: muro integrado
a la estructura
B: muro separado de
la estructura
% = Distorsién del
entrepiso

¥ admisible = 0,006 Caso A
Yadmisible = 0.012 Caso B

'Y=

Figura 2.49 Distorsiones maximas permisibles
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De acuerdo a pruebas experimentales, los muros de mamposteria y en recubrimientos fragiles de
paredes divisorias se provocan agrietamientos cuando las distorsiones exceden de 0.002, por lo que
podriamos decir que el RCDF (Ref. 1) pretende evitar estas deformaciones en orden de tres veces
mayor a lo que se quiere controlar.

A continuacién revisaremos los desplazamientos horizontales (64) relativos en cada entrepiso
(distorsiones) causados por efectos de sismo, para poder verificar y cumplir con lo requerido de
acuerdo con lo estipulado en las NTC-DS (Ref. 3).

Con ayuda del programa ETABS desglosaremos las distorsiones de cada diafragma calculados con el
analisis dindmico modal espectral en los sentidos de “X” y en “Y” utilizando las combinaciones DESPX
y DESPY respectivamente descritas en el subcapitulo 2.1.6. y revisando que no se rebasen los valores
maximos descritas por reglamentacion siendo de 0.012 debido a que la estructuracién es a base de
marcos rigidos sin ligar muros a la estructura.

Para revisar las distorsiones, podemos seleccionar en planta cualquier nudo de columna de interés
con click derecho y seleccionar la opcidén de “Lateral Drifts...” y nos desglosara las distorsiones de
cada entrepiso del elemento seleccionado, como se muestra en la Figura 2.50.

B Plan View - OF 40 - Elevation 15365 Deformed Shape (DESX

r )
| M DISPLACEMENTS AND DRIFTS AT POINT OBJECT 1758 =)
|| Ete
0 |
|
\ |
\ |
{ NIV
| || .
. |
| 1 |
| ‘ | I e
| 1 | S
:\
|
|
J |
)
ok Point Displacements =5
Pt Obiect 17585 StoryLevel OF 40

X Y z
Trans -1.209284 0.675635 -0.092824
Roin -0.005696 0.011087 -0.027113

Laterad Difls

Figura 2.50 Distorsiones por elemento seleccionado.

Otra manera de obtener las distorsiones maximas de todos los entrepisos y diafragmas definidos, es
por medio de las tablas que el programa genera, para ello ingresamos al menu “Display” = “Show
Tables” y seleccionamos los apartados de “Analysis Results” - “Displacements”-> “Displacements
Data” - “Diaphragm Drifts”, seleccionando los casos de carga correspondientes desglosara una tabla
como la mostrada en la Figura 2.51 misma que utilizamos para revisar que las distorsiones calculadas
no rebasen los limites permisibles.
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Disphrogm Drts e
Edit View
| Diaphragm Diitts -~
Story Ttem Load Point % ¥ z DriftX Drifty -
OF 30 Diaph D1 % DESH 22050 74,642 2697 111650 0071853 ]
OF 20 Diaph D1 ¥ DESH 21484 78873 4524 111650 EIRREN
OF 29 Diaph D1 DESH 22065 66,208 ERES 107 450 00711054
OF 29 Diaph D1 DESH 21484 70873 4524 107450 0.0103410
OF 28 Diaph D1 % DESH 22065 66,205 ERES 103250 0.010025
ll OF 28 Diaph D1 DESH 21484 TRETE 4524 103250 0.010555
aF 27 Diiaph D1 DESH 22065 66 208 EIRES 3 050 0007152
aF 77 Diiaph D1 DESH 21484 FRETE 4524 3 050 0003871
0F 28 Diiaph D1 % DESH 22065 66 208 EIRES 54 650 0005321 i
0F 28 Diiaph D1 DESH 21484 FRETE 4524 54 650 0ma7a
0F 25 Diiaph D1 % DESH 22065 66 208 EIRES 40 65D 0.00Rz2
0F 25 Diaph D1 ¥ DESH 21484 FRETE 4524 40 65D 0m14z
I aF 24 Diaph D1 % DESH 22065 66 208 EIRES BF 450 0010706
l OF 24 Diaph D1 ¥ DESH 21484 FRETE 4524 86,450 EIRRES]
[ oF 23 Diaph D1 % DESH 22085 66,208 012 2,250 0.0710457
OF 23 Diaph D1 ¥ DESH 21484 FBE73 4524 2,250 EIRE]
I oF 22 Diaph D1 % DESH 22065 66,208 0128 75,050 .00z
I oF 22 Diaph D1 ¥ DESH 21484 873 4524 75,050 01414
oF 21 Diaph D1 DESH 22085 66,208 ERES 73650 0010165
oF 21 Diaph D1 ¥ DESH 21484 78873 4524 73650 017
OF 20 Diaph D1 DESH 22065 66,208 ERES 69,650 0010133
OF 20 Diaph D1 ¥ DESH 21484 78873 4524 69,650 0.om1626
[AE] Diaph D1 % DESH 22065 66,205 ERES 65,450 0.003972
[E] Diaph D1 DESH 21484 TRETE 4524 65,450 0.On1704
oF 18 Diiaph D1 DESH 22065 B6 205 e £1.250 000967
oF 18 Diiaph D1 DESH 21482 FRETE 28300 £1 250 01853
aF 17 Diiaph D1 % DESH 22065 66 208 EIRES 57 (50 0005351
aF 17 Diiaph D1 DESH 21484 FRETE 4524 57 (50 .m0
OF 18 Diiaph D1 % DESH 22065 66 208 EIRES 52 650 1007354
OF 18 Diaph D1 ¥ DESH 21484 FRETE 4524 52 65D 0111857
OC1E i e 11 oo 149" A7F Ikl AQ CEN 000RE2C hd
| lgpiat [

Figura 2.51 Distorsiones maximas por efectos de sismo en diafragmas de entrepiso.

Por ultimo, el desplazamiento maximo que se puede presentar en la altura maxima del edificio sera el
resultado de A = 0.012H, recordando que tenemos una altura total de 176.08m, se tiene:

Dperm = 0.012(176.08m) = 2.11m.

Para revisar dicho desplazamiento, basta con seleccionar los puntos del Gltimo nivel de entrepiso por
medio de las tablas que ofrece el programa, obtener los valores maximos y revisar dicho requisito,
para ello entramos al menu “Display” - “Show Tables” y seleccionamos los apartados de “Analysis
Results” - “Displacements” - “Displacements Data” - “Point Displacements”, y se desglosara una
tabla como la Figura 2.52, la cual muestra los desplazamientos maximos de cada nodo seleccionado.

Point Displacements e B |
e e
Edit  View

|Po\nl Displacements ﬂ
Story Point Load ux uy uz RX RY RZ -
HELIP 21562 DESx MIN -1.5188 -1.5743 01071 -0.00382 001353 -0.05300 7
HELIP 21563 DESH hAx 1.4795 1.5691 0.0236 0.00411 0.01243 005348
HELIP 21563 DES® MIN -1.4787 -1.5745 01024 -0.00367 001253 -0.05380
HELIP 21564 DESH Max 1.4345 1.5691 0.0134 0.00330 0.01204 004282
HELIP 21564 DESX MIN -1.4344 16743 00973 -0.00264 00214 004213
HELIP 21565 DESH MAx 1.2300 1.6692 0.0133 0.00372 001182 00313
HELIP 21565 DESX MIN -1.3806 16741 00928 -0.0037e 001193 003163
HELIP 21566 DESH A 1.4249 1.6692 0.0172 0.00362 0.0120% 004289
HELIP 21566 DESX MIN -1.4262 -1.6740 00967 -0.00230 0.M218 004321
HELIF 21567 DESK Max 1.4688 1.5696 0.0245 0.00366 0.01243 0.05357
HELIF 21567 DESx MIN -1.4708 -1.5740 01032 000412 00260 -0.05388
HELIF 21568 DESK hAx 1.5084 1.5700 0.0330 0.00331 0.01342 0.05877
HELIP 21569 DESx MIN 15112 41574 01105 -0.00447 -0.01353 -0.05909
HELIP 21563 DESH bk 1.5433 1.5704 0.0426 0.00437 0.01477 0.05539
HELIP 21563 DESH MIN -1.5534 15744 01185 -0.00453 -0.01488 -0.05631
HELIP 21570 DESH WA 1.5976 1.5710 0.0534 0.00425 0.01535 0.04355
HELIP 21570 DESx MIN -1.60M83 -1.5743 01276 -0.00531 001607 -0.04386
HELIP 4172 DESH b 1.5453 09327 00117 0.00316 0.01530 0.03038
HELIP 4172 DESx MIN -1.5425 -0.9261 -0.0843 -0.0m31 001786 -0.03063
HELIP 4173 DESH hAx 1.5453 1.0864 -0.00z1 0.00342 0.015933 0.03038
HELIP 4173 DES® MIN -1.5425 -1.0853 -0.0350 -0.omat 001680 -0.03063 —
HELIP 4175 DESH Max 1.5453 oenme 00024 0.00837 0.01345 0.03038
HELIP 4175 DESX MIN -1.5425 07923 -0.0307 -0.00642 001848 -0.03083
HELIP 4179 DESH MAx 1.5452 0.8682 00372 0.00711 0.00437 0.03032
HELIP 4179 DESX MIN -1.5425 -0.8626 -0.0348 0.00124 -0.00274 -0.030e3
HELIP 4180 DESH A 1.64532 0.8362 00288 0.00927 0.00345 0.03038
HELIP 4180 DESX MIN -1.5425 -0.8203 01008 -0.0m8z -0.00294 -0.030e3
HELIF 4181 DESK Max 1.5453 08041 -0.0362 0.00716 0.00258 0.03038
HELIF 4181 DESx MIN -1.5425 07992 -0.0305 0.00047 -0.00333 -0.03063
HELIP 41 DE S b, 1545 n n 0255 0036 000220 030 hd

1414 b 1M 0K

Figura 2.52 Desplazamientos maximos por efectos de sismo en ultimo nivel.
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Revisando ambas direcciones de andlisis, obteniendo los valores maximos se tienen los siguientes
desplazamientos:

Ansx “X”=1.67m. < Aperm=2.11m.
Drax “Y'=1.95m. < Dperm=2.11m.

Por lo que podemos resumir y concluir que tanto la revisién de distorsiones por entrepiso y
desplazamiento maximo cumplen con lo establecido en el capitulo 1.8 de las NTC-DS (Ref. 3).

2.2.5.3 REVISION DE DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES POR EFECTO DE VIENTO

Las NTC-DV (Ref.4) establecen los desplazamientos relativos entre niveles consecutivos de edificios o
entre secciones transversales de torres, causados por las fuerzas de disefio por viento, los cuales no
tienen que exceder los valores siguientes, expresados como fraccién de la diferencia entre los niveles
de piso o de las secciones transversales mencionadas:

A
Yadm =

T |

a) Cuando no existan elementos de relleno que puedan dafarse como consecuencia de las
deformaciones angulares: y,gm= 0.005.

b) Cuando existan elementos de relleno que puedan dafiarse como consecuencia de las
deformaciones angulares: y,gm=0.002.
Debido a que la soporteria de fachada es a base de cristaleria, se considera que serian muy
susceptibles a dafos, por lo que se considerara como desplazamiento maximo el marcado en el inciso
b, recordando que tenemos una altura total de 176.08m, se tiene:

Amsx = 0.002(176.08m) = 0.35m.
El procedimiento para revisar distorsiones y desplazamientos maximos por efectos de viento es

similar que la de efectos por sismo, a continuacién se presenta de manera resumida los valores
obtenidos de dicho analisis para poder verificar y cumplir con lo estipulado en las NTC-DV (Ref. 4).
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e
Distraom Dit: o e
Edit  View
‘Dlaphlagm Crrifts j
Story Item Load Point b Y Zz DriftX Drifty -
OF33 Diaph D1 WK 21482 FB.A73 28.300 143,450 0.000012
OF 38 Diaph D1 X WK 22060 FAE42 2697 1456250 0.000257
OF 38 Diaph D7 Y W 21482 70.873 28,300 145,250 0.000012
OF 37 Diaph D1 % W 22060 74.642 2,697 141.050 0.000275
OF 37 Diaph DY W 21484 70.673 4524 141.050 0.000011 | —
OF 36 Diaph D1 % W 22060 74.642 2,697 136,850 0.000283
0F 36 Diaph D1 WK 21484 78673 4524 136,850 0.000011
OF 35 Diaph D1 X WK 22060 FAE42 2697 132650 0.000303
OF 35 Diaph D1 W 21484 78873 4524 132650 0.000010 .I
OF 34 Diaph D7 % W 22060 74.642 2697 128,450 0.000314
OF 34 Diaph DY W 21482 70.673 28,300 126,450 0.000003
OF 33 Diaph D1 % W 22060 74.642 2,697 124250 0.000328
OF 33 Diaph D1 W 21484 78.873 4524 124250 0.000003
OF 32 Diaph D1 % WK 22060 74642 2697 120050 0.000338
OF 32 Diaph D1 W 21484 FB.A73 4524 120050 0.000009 .I
OF 31 Diaph D7 % W 22060 74642 2697 115850 0.000333
OF 31 Diaph DY W 21484 70.673 4524 115,850 0.000008
OF 30 Diaph D1 % W 22060 74.642 2697 111,650 0.000319
OF 30 Diaph D1 W 21484 78.873 4524 111,650 0.000008
0F 23 Diaph D1 % WK 22060 74.642 2697 107 450 0.000310
OF 29 Diaph D1 WK 21484 FB.A73 4524 107 450 0.000006
OF 28 Diaph D7 % W 22060 74642 2697 103.250 0.000286
OF 28 Diaph DY W 21434 78.873 4524 103.250 0.000004
OF 27 Diaph D1 % W 22060 74.642 2697 99.050 0.000196
OF 27 Diaph D1 W 21484 70.673 4524 99.050 0.000004
0F 26 Diaph D1 % WK 22060 74.642 2697 94,650 0.000281
OF 26 Diaph D1 WK 21484 FB.A73 4524 94.850 0.000004
OF 25 Diaph D1 X W 22060 FAR42 2697 90.650 0.000344
OF 25 Diaph DY W 21434 78.873 4524 90.650 0.000003
OF 24 Diaph D1 % W 22060 74,642 2,697 86.450 0.000344 -
ldl 4 1M T |
— —— — =

Figura 2.53 Distorsiones maximas por efectos de viento en diafragmas de entrepiso.

— .
rorcoioacerer: R e > - O S
Edit  View
|Pmnt Dizplacements ﬂ
Storp Point Load ux uy uz RX RY RZ a
HELIP 21562 DESX MIN -1.5168 -1.57439 01071 -0.00362 -0.01353 -0.05300 ]
HELIP 21563 DESK Makx 1.4795 1.5691 00236 0.00411 0.01243 0.05348
HELIF 21563 DESX MIN -1.4767 -1.5745 01024 -0.00367 -0.01259 -0.05360
HELIP 21564 DESK Makx 1.4345 1.5691 00oe4 0.00350 0.01204 0.04282
HELIF 21564 DESX MIN -1.4344 -1.5743 -0.0979 -0.00364 001214 -0.04313
HELIP 21565 DESK Makx 1.3800 1.5692 0ms39 0.00378 0.01183 0.03131
HELIF 21565 DESX MIN -1.3806 15741 -0.0938 -0.00378 001193 -0.03163
HELIP 21566 DESK Makx 1.4243 1.5693 omvz2 0.00363 0.01205 0.04283
HELIF 21566 DESX MIN -1.4262 -1.5740 -0.0967 -0.00390 001216 -0.04321
HELIP 21567 DESK Makx 1.4688 15636 00245 0.003E6 0.01243 0.05357
HELIF 21567 DESX MIN -1.4708 -1.5740 01032 -0.00412 -0.01260 -0.05366
HELIP 21568 DESK Makx 1.5084 1.5700 00330 0.00381 0.01342 0.05877 II
HELIF 21568 DESX MIN -1.5112 15741 01105 -0.00447 -0.01353 -0.05909
HELIP 21569 DESK Mk 1.5499 15704 00426 0.00437 0.01477 0.05533
HELIF 21569 DESX MIN -1.5534 -1.5744 01185 -0.00433 -0.071488 -0.05631
HELIP 21570 DESK Mk 1.5976 15710 00534 0.00425 0.01535 0.04355
HELIF 21570 DESX MIN L6019 -1.57439 01276 -0.00531 001607 -0.04386
HELIP 4172 DESK Mk 1.5453 03327 0.0117 0.00316 0.01530 0.03038
HELIF 4172 DESX MIN -1.5425 -0.9261 -0.0848 -0.0013 -0.01786 -0.03063 II
HELIP 4173 DESK Mk 1.5453 1.0864 -0.0021 0.00342 0.01933 0.03038
HELIF 4173 DESX MIN -1.5425 -1.0859 -0.0950 -0.0021 -0.01680 -0.03069 1=
HELIP 4175 DESK Mk 1.5453 0.8ms -0.0084 0.00837 0.01845 0.03038
HELIF 4175 DESX MIN -1.5425 -0.7983 -0.0907 -0.00642 -0.01846 -0.03069
HELIP 4179 DESK Mk 1.5453 0.8683 -0.0372 0.00711 0.00437 0.03038
HELIF 4179 DESX MIN -1.5425 -0.8626 -0.0946 0.00184 -0.00274 -0.03069
HELIP 4180 DESK Mk 1.5453 0.8362 -0.0285 0.00387 0.00345 0.03038
HELIF 4160 DESX MIN -1.5425 -0.8309 -0.1006 -0.00183 -0.00294 -0.03069
HELIP 4181 DESK Mk 1.5453 0.8041 -0.0362 0.00716 0.00258 0.03038
HELIF 41681 DESX MIN -1.5425 -0.7992 -0.0905 0.00047 -0.00339 -0.03069
HELIP 41 DESH M 1 R4R n n 10255 nmn3g nnnzzn NG ¥
14/ 4 b |l __ ok
—

Figura 2.54 Desplazamientos maximos por efectos de viento en ultimo nivel.

Revisando ambas direcciones de andlisis, obteniendo los valores maximos se tienen los siguientes
desplazamientos:
Améx ”X” = 0.068 m. < Aperm = 0.35m.

Amsx “Y”=0.133m. < Aperm=0.35m.

Por lo que podemos resumir y concluir que tanto la revisién de distorsiones por entrepiso y
desplazamiento maximo cumplen con lo establecido en el capitulo 7 de las NTC-DV (Ref. 4).
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CAPITULO 3

“DISENO ESTRUCTURAL”
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3.1 REVISION DE ESTADOS LIMITES DE FALLA

Una vez realizado el andlisis de la estructura, verificando que se hayan cumplido con los limites de
servicio establecidos por la reglamentacidn vigente en el sitio, en nuestro caso el Reglamento de
Construccidon del D.F. y sus Normas Complementarias, se procedié a revisar por capacidad de
resistencia cada elemento estructural (columna, trabe principal, trabe secundaria, contraventeo, etc.).

Para ello, el programa ETABS tiene la opcidn de realizar el cdlculo de disefio estructural para cada
elemento, de acuerdo a la reglamentacidn asignada. Existen varias opciones de disefio disponibles
dentro del menu “Design” una vez que el programa haya ejecutado el analisis estructural El programa
tiene las opciones de disefiar elementos de acero, concreto, trabes a seccion compuesta, trabes de
alma abierta (Joits) y muros de cortante.

Como primer paso debemos aclarar qué tipo de criterio de disefio seguiremos, en este caso se
utilizard el método por “Disefio por Factores de Carga y de Resistencia” (LRFD por sus siglas en
ingles), por lo que utilizaremos los factores y especificaciones establecidas en las normas “ASIC-
LRFD99” y “Mexican RCDF 2001”, en el caso de acero y concreto respectivamente, para finalizar con
la revision de cada elemento con la normativa mds reciente en la que tuve la oportunidad de
participar y desarrollar.

Para seleccionar el reglamento para cada caso, nos vamos dentro del menu “Options” =
“Preferences...”-> “Steel Frame Design”, y en la primer casilla “Desing Code” seleccionamos el
reglamento a considerar (Figura 3.1), del mismo modo para el caso de concreto “Options” =
“Preferences...”- “Concrete Frame Design” (Figura 3.2).

Steel Frame Design Preferences
Design Code AlSC-LRFDAES
Frame Type IMF
Seizmic Design Category o]
System B 8
Syztern Omegall 3
PhilB ending] 049
PhilComprezsion] 0.85
FhilT ension-vielding] 09 -
PhilT ension-Fracture] 0.75
PhilShear) 038
PhilShear-T orsion] 0.75
PhilComprezsion, Angle] 09
lgnore Seismic Code? Mo
lgnore Special Seismic Load? Mo
Iz Doubler Plate Plug Welded? ez Cancel
Conzider Deflection’? ‘e
Deflection Check Type Eath
DL Limit, L / 120.
Super DL+LL Limit, L / 120,
Live Load Limit, L / 360,
Taotal Limit, L¢ 240.
Total-Camber Limit, L/ 240.
DL Limit, abs 0.0254
Super DL+LL Limit, abs 0.0254
Live Load Limit, abs 0.0254
Taotal Limit, abs 0.0254
Total-Camber Limit, abs 0.0254
Pattern Live Load Factor 0.75
Stress Ratio Limit 0.95
M aximum Auto |teration 1

Figura 3.1 Asignacion de reglamento “AISC-LRFD99”.
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—_—
Concrete Frame Design Preferences _

Design Code exican RCODF 2001 -
Nurnber of Interaction Curves 24

Number of Interaction Points 11

Consider Minimum Eccentricity “es

Phi [Bending) 0.3

Phi [T engion) 0.8

Phi [Compreszion Tied) 07

Phi [Compression Spiral] 0.e -
Phi [Shear] 0.8

Pattern Live Load Factor 075

Utilization Factor Limit 0495

Cancel

Figura 3.2 Asignacion de reglamento “Mexican RCDF 2001”.

Como segundo paso, se procede a seleccionar las combinaciones con las cuales el programa ETABS
disefara los elementos estructurales:

a) En el caso de acero, dentro de la pestaia “Design” -» “Steel Frame Design”-> “Select Design
Combos”, se asignan las combinaciones para la revision de esfuerzos (Figura 3.3), y para
deflexiones se utilizard la combinacién de FLECHAS. (Figura 3,4).

r

Design Lead Combinations Selection

] Deflection ]
Chooze Combog

Lizst of Combasz Design Combos

DESF: COmB1 -

DESFY CowB10

FLECHAS CowB11
CowmB12 3
COmB13 3
CowB14
Cowme2
CowmBe3
CowmBed
ComBs 5

ak | Cancel |

Figura 3.3 Asignacion de combinaciones de diseiio.

r

Design Load Combinations Selection &

Strength

Chooze Combos

List of Combos Design Combos

COMET - FLECHAS

COMET0
COMB11
COME12

[rad> |
COMET3
_show |

m

COMET4
COMB2
COME3
COME4
COMES ad

Figura 3.4 Asignacion de revision por deflexiones.
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b) En el caso de concreto, dentro de la pestaiia “Design” = “Concrete Frame Design”-> “Select
se asignan las combinaciones para la revision de esfuerzos solamente.

Design Combos”,

Es importante recalcar, que es necesario indicar las combinaciones que se pretenden tratar en el
disefio, ya que si no se asignan el programa generara automaticamente combinaciones por default
para el disefio de cada elemento. Ya asignado la reglamentacién y los combos a analizar, se prosigue
con el disefio estructural para cada material, a continuacién se presenta la revision de disefio para los
elementos de acero y de concreto.

+ En el caso del disefio en acero dentro del menu “Design” - “Steel Frame Design”-> “Start
Design/Check of Structure”, y nos mostrara la interaccion en forma de colores y valores de cada
uno de los elementos estructurales como se muestra en la figura 3.5.

b
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TYY Y YR YV
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0.50

070

Figura 3.5 Disefio estructural de elementos metalicos.

o osmessss|

Una vez ejecutado el disefio podemos ver mas caracteristicas de disefio de cada elemento estructural
haciendo click derecho sobre el que se desee revisar, por ejemplo, revisando la viga del nivel 28 sobre
el eje 7 entre B-C, se tendrd una ventana similar a la Figura 3.6, la cual muestra las propiedades e
interaccion maxima de la viga en el caso de revisiéon de esfuerzos “Strength”, y en el caso de
“Deflection” mostrara la interaccién para la revisidon de flechas como en la Figura 3.7.

Steel Stress Check Information (AISC-LRFD3g) P i

Stary OF 28 Analysis Section ]
Eeam BES1S Diesign Section /3BT 35
'COMBO STATION /-——-MOMENT INTERACTION CHECK-———— / /—MRJ-SHR-—-MIN-SHR-/
ID LOoC BATIO = AXL + B-MRJ + B-MIN RATIO RATIO
COMBE 759.54 0.416(T) = 0.000 + 0.416 + 0.000 0.169 0.000 =
COMB2 759.54 0.416(T) = 0.000 + 0.416 + 0.000 0.213 0.000
COMB2 800.29 0.447(T) = 0.000 + 0.447 + 0.000 0.213 0.000 II
COMB8 B841.05 0.525(T) = 0.000 + 0.525 + 0.000 0.214 0.000
COMB2 881.80 0.612(T) = 0.000 + 0.612 + 0.000 0.214 0.000
=0 -

100.00

0.758 (T)

Overrites Details
&+ Stength
" Deflection Cancel
—— —
Figura 3.6

0.000 [

Interaccidn por revision de esfuerzos.
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-
Steel Stress Check Information (AISC-LRFDS9) P i

™ Strength
+ Deflection

Figura 3.7

Story OF 28 Analpsiz Section 36135
Beam BESTI Design Section 364135
COMBO SIATION DEFLECTION
ID 1oc RATIO
FLECHRS 326.96 0.054 -
1 FLECHAS 375.02 0.085
FLECHAS  375.02 0.065 ma "l
FLECHAS 423.09 0.074 _
FLECHAS 471.15 0.080 {
( 0.

Detailz |

Cancel

Ovenarites |

Envelope | II

e —

Interaccidn por revision por flechas.

Dentro de la ventana de la Figura 3.6, podemos ver los detalles de revisién de disefio de dicho
elemento al dar click en el icono de “Details”, la cual mostrard una ventana como la Figura 3.8
desglosando las propiedades geométricas de la seccidn, la combinacion de carga mas desfavorable, la
interaccion de la seccién y las ecuaciones que se utilizaron para su revision de esfuerzos.

File
AISC-LRFD99 STEEL SECTION CHECK Units: Ton-m {Summary for Combo and Station) Uritz | Tarem hd
Level: OF 28 Element: B6819 Station Loc: 1.888 Section ID: W36X135
Element Type: Intermediate Moment Frame  Classification: Compact
L=9.518 S W,
A=0.826 1i22=-9.365E-85 133=8.883 z22-9.783E-B4% z33=0.068
s22=6.145E-84 s33=0.8087 r22=0.868 r33=0.356
E=28390086.08808 fy=35153.888 Ry=1.160
RLLF=8.6808 a
P-HM33-M22 Demand/Capacity Ratio is 8.758 = 8.8680 + B.758 + @.088
STRESS CHECK FORCES & MDMENTS
P M33 22 uz u3
Combo COMBS 8.8808 -199.929 8.8808 -67.78% 8.8808 l
AXIAL FORCE & BIAXIAL MOMENT DESIGH (H1-1b}
Pu phi=Pnc phi=Pnt
Load Strength Strength
Axial 8.0080 752.599 8108.332
Hu phi=tn cn B1 B2 K L (i} l
Moment Capacity Factor Factor Factor Factor Factor Factor
Major Bending 199.929 263.891 1.0808 1.08088 1.08088 1.0808 8.821 1.851
Minor Bending 8.6888 29.163 1.08688 1.08688 1.8688 1.08688 8.282
SHEAR DESIGHN
Yu Phi=Un Stress
Force Strength Ratio
Major Shear 67.784 290.658 8.233
Hinor Shear 8.8808 215.08688 8.8808
END REACTION MAJOR SHEAR FORCES
Left End Load Right End Load
Reaction Combo Reaction Combo
-67.784 COMB13 108.428 COMB13

. =]

Figura 3.8 Resultados de disefio de elementos metalicos.
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¥ En el caso del disefio de concreto en el menu “Design” = “Conrete Frame Design”-> “Start
Design/Check of Structure”, mostrandonos a primera instancia el acero de refuerzo longitudinal
necesario para la seccién transversal, por ejemplo, revisando las columnas del nivel 28 se tienen
los siguientes valores como se muestra en la Figura 3.9.

Iz s S gl SA 2A Y
[z I2 2| gl LA A &7\
| | | \ \

/ l | \ | |

00|9¢
gL
126.04
ﬁ:z
—1
??6‘
7.
.;,&?
//

—
oz
ol 7
126.0
6.0,
Lkn
D,
B
9

[ —
L—
L]

| | 1 )

& S ) o
o o) }
39/ 3’/ N b

Figura 3.9 Disefio estructural de elementos de concreto.

1
d

6008}

De la misma forma que en el disefio de acero, se pueden obtener detalles de los elementos
estructurales dando click derecho sobre el elemento de interés, mostrando una ventana como la
Figura 3.10, en la cual se presenta la combinacién de carga mas desfavorable para el disefio de la
seccion, asi como el acero de refuerzo longitudinal y transversal.

Para revisar los detalles de cada caso, podemos entrar al icono de “Flex. Details” para la revision de
flexion y en “Shear Details” para el caso de cortante.

Concrete Column Design Information (Mexican RCDF 2001) +

Story |DF 28 Section Mame |':4
Calumn [c370
I COMBO STATION LONGITUDINAL MALJOR SHERR MINCE SHERR l
D LOC REINFORCEMENT REREINFORCEMENT REINFORCEMENT
COMB7 157.448 180.00 0.144 0.257 - .
COMB7 314.92 180.00 0.144 0.257 H
|l COMBS 0.00 260.24 0.232 0.184 H
COMBE 157.448 180.00 0.232 0.184 |
COMBS 314.92 180.00 0.232 0.184
1] 0. hi

Owenwrites Interaction Summany Flex. Detailz | ShearDetaiIs| Jaink Shear BAC Detailz

QK. | Cancel |

= = — == ——

Figura 3.10 Informacion de diseiio para elementos de concreto.
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También se puede revisar los detalles de calculo de flexidn, cortante, la interaccidén de la seccién y las
envolventes de los elementos mecdnicos mas desfavorables para el disefio de la seccién, por ejemplo,
seleccionando del nivel 28 la columna de esquina entre los ejes A-10, se tienen los siguientes valores
de las envolventes de disefio.

e T TR T =
i oo s or o T "I
File
Unitz | Torem A
Mexican RCDF 2881 COLUMH SECTIOW DESIGH Type: Sway Special Units: Ton-m (Envelope)
Level : OF 28 L=4.288
Element x| G388 B=8.%288 D=2.888 dc=0.888
Section ID : C4 E=24250080.0808 fc=3800.0808 Lt.Wt. Fac.=1.888
fy=42000. 0088 fys=42000.0800 3
RLLF=8.488 \ ) I
FR{Compression-Spiral): 6.860 ODverstrength Factor: 1.25 '
FR{Compression-Tied): 8.788
| FR(Tension): g.888
FR{Bending): 8.988
Il FR{Shear): a.888
I Axial Force & Biaxial Homent Reinforcement for Pu-Hu2-Hu3 Interaction
Column End Rebar Area Rebar %
Top 8.818 1.068
Il Bottom 8.026 1.459
Column End Design Pu  Design Hu? | Design Mu3  Station Loc Controlling Combo
Top -169.785 -25.869 -181.795 3.149 COMB?
Bottom -154.375 129.831 47F.252 8.868a8 COrB?
Shear Reinforcement for Hajor Shear (U2}
[ Column End  Rebar Av/s Design Vu  Station Loc Controlling Combo
I Top 8.0882 159.877 3.149 COMB?
[ Bottom 8.882 159.877 8.686a8 COMBY
Shear Reinforcement for HMinor Shear (U3) II
Column End  Rebar Au/s Design Uu  Station Loc Controlling Combo
Top 8.883 76.198 3.149 COMB?
Bottom 8.883 76.1908 8.888 COMB?

=
Figura 3.11 Envolvente de resultados de disefio en elementos de concreto.

De esta manera, se revisa que las secciones que se propone cumplan con las condiciones de disefio,
de no ser asi, las secciones tendran un color rojo y tendran la nota de “O/S”, lo que indica que la
seccion esta sobre esforzada.

A continuacion se desglosara el ejemplo de disefio de un miembro de cada elemento estructural;
columna, trabe principal, trabe secundaria a seccién compuesta y contraviento, con el propédsito de
revisar y comparar los valores obtenidos con el programa y asi verificar el disefio de cada elemento
con la reglamentacién actual vigente.
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3.2 DISENO DE COLUMNA DE CONCRETO

El elemento principal estructuralmente hablando en muchos aspectos es la columna, pues sobre esta
se descargan todas las solicitudes de una edificacién para después transmitirlas al suelo por medio de
la cimentacidn planeada.

Las columnas son miembros verticales rectos cuyas longitudes son mayores que su ancho, en el caso
de las columnas de concreto se pueden adaptar debido a la maleabilidad las columnas en secciones
transversales variables, mientras que dificilmente esto se puede ver en las columnas metalicas.

Existen dos casos principales de disefio en las columnas, las que estan afectadas solo por cargas
verticales a las cuales se les denomina “puntales” y las que estan expuestas tanto a cargas verticales
como a momentos flexionantes, denominando a este combinacién de efectos “Flexocompresion o
Flexotension” segun sea el caso de solicitud.

En este proyecto, debido a la gran altura del edificio, se propuso utilizar columnas de concreto
reforzado con el propdsito de darle la suficientemente rigidez a la estructura y evitar exceder los
desplazamientos relativos maximos establecidos por la reglamentacion vigente. A continuacidn
presentaré los calculos que realicé para la revisidon y disefio de la columna de concreto considerando
del nivel 28 descrita en la seccién anterior, en la esquina de los ejes A-10, de acuerdo a la revisién de
la figura 3.11 cuyas combinaciones de carga mas desfavorables en el caso gravitacional y accidental
son las siguientes:

COMB1= 1.4CM + 1.4FACH + 1.4CVM
COMB9= 1.1CM+ 1.1FACH + 1.1CVR-0.414 SX - 1.1 SY

De acuerdo a los ejes globales (XG y YG) del modelo matematico y los ejes locales (2 y 3) como se
muestra en la Figura 3.12, se tienen los siguientes elementos mecanicos.

Yc (2)
Pu I
—
,/M3=M
2 Akl CEEEEE > Xe (3)
dM=h
dm=b

Figura 3.12 Elementos mecdanicos considerando ejes locales y globales del programa ETABS.
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En caso gravitacional:
Pumax = -1,437.96 ton
V, =VUY= 31.64 ton
V3=Vyx= 5.22ton
Mz = MUY = 6.60 ton-m
Ms=Myx= 48.67 ton-m

En caso accidental, se considerara la revision de los dos casos mas desfavorables, el de
flexocompresidn y flexotension teniendo los siguientes elementos mecanicos:

Flexocompresion Flexotension
PU Méx = -2,19416 ton PU Max = 154.37 ton
Mz = MUY = -120.13 ton-m Mz = MUY = 129.83 ton-m
M3 = MUX = -408.22 ton-m M3 = MUX = 477.25 ton-m

Para la revision de cortante se tienen los siguientes elementos mecanicos maximos:

Vz Max = VUYMéx = 159.88 ton
V3 Méx = VUXMéx = 76.20 ton

Para este caso, revisaremos solo el caso accidental, siendo este el caso mas desfavorable y donde se
presenta la mayor cantidad de acero.

Para revisar el disefio de la columna, utilizaremos el método de “Bresler” en la seccién 2.3.2, descrita
en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto,
NTC-DCEC (Ref.6), la cual calcula de manera simple la capacidad de compresién considerando las
excentricidades que se presentan e,y e, cuya ecuacion se desglosa a continuacion:

p _( 1 N 1 1 )‘1
BT \Pay  Pay  Pao
Donde:

Pr  Carga Axial méxima resistente a Flexocompresién Biaxial, [kg].
Prx  Carga Axial méaxima que actta en excentricidad e,, [kg].

Pry  Carga Axial maxima que actua en excentricidad e,, [kg].
Pro  Carga Axial maxima que resiste el elemento sin excentricidades, [kg].

a) Datos de la columna.

De acuerdo a la revisidon de limites de servicios, la seccion propuesta para tendra las siguientes
caracteristicas geométricas:
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. " dm =90 cm.
r=4cm.

f'c = 300 kg/cm?.

fy = 4200 kg/cm”.

FRrLexocomp. = 0.8 (Seccion 1.7 NTC-DCEC, Ref.6).
FRCORTANTE= 0.8 (SeCCIén 1.7 NTC-DCEC, R6f6)

(i][jCOLUMNA dM =200 cm.
9
_i_
|
|

9.9 9 6

52

Con el esquema mostrado, podemos especificar que
tenemos una cantidad de acero igual a:

(®) 16 Var # 10 — 126.72 cm”.

(0)28 Var#8 — 141.96 cm>.

(o) 4 Var # 4 Adicionales (no se consideran).

d coLumma
.
20

20

13

13

200

13

13

Por lo que tendremos un area total de acero de refuerzo
de As = 268.68 cm’.

148
13

13

13

De las NTC-DCEC (Ref. 6) se reduce la resistencia del
concreto a la compresién para diseino, de acuerdo a la
seccién 2.1.e dada por la expresion:

13

6,13

f"c=0.85f*=0.85(0.8 f'c) = 204 kg/cm?

La cuantia o porcentaje de acero p, siendo la relacién de drea de acero de refuerzo entre la de

concreto sera:
As _ 268.68

=2 = 0.01493
Arc  200x90

p

Este porcentaje de acero se encuentra entre los limites marcados por la normativa, mismos que se
sefiala en su seccidon 6.2.2 “Refuerzo minimo y mdximo” lo cual establece que:

20
f_y <p <0.06 - 0.0048 <p < 0.06

Por lo tanto cumplimos con dicho requisito.

El valor de g sera:

fy 4200
q= pf,,c = 0.01493 —— = 0.307

204

Se debe de considerar una excentricidad minima, segun las NTC-DCEC (Ref.6) en su seccién 2.3.1 lo
cual establece que no sera menor que 0.05h > 2cm.

eXmin _am = 0.05dm = 0.05(90) = 4.5 cm

€Xmin am = 0.05dM = 0.05(200) = 10cm
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b) Revision por Flexocompresion
e  Cdlculo de Pro, (Sin considerar excentricidad).

Para el calculo de Pgo, se tiene la siguiente expresion:

Pro = Fr(f{' Ag + As fy)
Donde:

Ag  Area neta de concreto [cm?].
As  Area total de acero refuerzo [cm?].

”

¢  Esfuerzo de compresion reducido del concreto [kg/cmz].
Iy Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo [kg/cmz].

Por lo que se tiene lo siguiente:

Pro = Fr(f!" Ag + As fy) = 0.8 {204 [(200x90) — 268.68] + (268.68x4200)}

Pro = 3,796,516 kg = 3,796.52 ton
e Cdlculo de Pgy

Para el calculo de Pgy se necesitan establecer las constantes en sentido de X.

Myyx  408.22
Pu  2,194.16

ex = = 0.186m = 18.6cm > exyin qu = 10cm

ex 18.6 0.093
h 200

dx_h—r_200—10_095
R~ h 200

Utilizando la figura 9 de las graficas para ayudas de disefio de columnas de concreto (Ref. 15), se tiene
una relacién Kx= 1.06,

PRX

Kx = —2% .
¥ = Febhf'c’

s PRX = Kx FRbhf”C

Prx = (1.06)(0.8)(90)(200)(204) = 3,113,856 kg = 3,113.86 ton

e Cadlculo de Pgry

Para el célculo de Pgy se necesitan establecer las constantes en sentido de Y.

Myy  120.13
= py = 210416 2004M = SAcm > eXmin_gm = 4.5cm
ey, 5.4
2 =""=006
b 90
dy b—r 90-5
- = = = 0.944 = 0.95

b b 90
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Utilizando la figura 9 de las graficas para ayudas de disefio de columnas de concreto (Ref. 15), se tiene
una relacién Ky=1.30,
PRY

Ky = —————;
Y = Fpbhf'c

d PRY = Ky FRbhf”C
Pry = (1.30)(0.8)(90)(200)(204) = 3,818,880 kg = 3,818.88 ton

e Cdlculo de Py

De la expresion de Bresler tenemos lo siguiente:

P_(1+1 1)‘1
R \Ppx Py Pro

p _( 1, 1 1 )‘1
®7\3,113.86 ' 3,818.88 3,796.52

Pr = 3,128.89 ton > Pu = 2,194.16 ton

Para hacer valida la ecuacién de Bresler, la normativa presenta la siguiente limitante:

Py 3,128.89
L >01, - Z—-
Pro 3,796.52

= 0.319 . Cumple
Por lo tanto cumplimos con el acero de refuerzo propuesto.

c) Revision por Flexotension
Al utilizar la expresidn de Bresler, tenemos lo siguiente:

e Cdlculo de Pgy

Para el calculo de Pgyx se necesitan establecer las constantes en sentido de X.

_ My 47725 o
X Tpu T 543y M T ovAam
30 1545
h 200

dx_h—r_200—10_095
R~ h 200

Utilizando la figura 9 de las graficas para ayudas de disefio de columnas de concreto (Ref. 15), se tiene
una relacion Kx=-0.10,
PRX

Kx = —2%__.
X = Febhf'c’

s PRX = Kx FRbhf”C

Prx = (—0.10)(0.8)(90)(200)(204) = —293,760 kg = —293.76 ton
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e Cadlculo de Pgry

Para el calculo de Pgy se necesitan establecer las constantes en sentido de Y.

Myy 129.83
Pu  154.37

ey = = 0.84m = 84cm

ey—84—0933
b 90
dy b—-r 90-5

b b %0 - 0.944 =~ 0.95

Utilizando la figura 9 de las graficas para ayudas de disefio de columnas de concreto (Ref. 15), se tiene
una relacién Ky=-0.13,

PRY

Ky = ———;
Y = Fpbhf'c

- PRY = Ky FRbhf”C

Py = (—0.13)(0.8)(90)(200)(204) = —381,888 kg = —381.89 ton

e Cadlculo de Py

De la expresion de Bresler tenemos lo siguiente:

P_(1+1 1)‘1
R7 \Pax Py Pro

-1

p _( 1 N 1 1 )
R™\-293.76 ' —381.89 3,796.52

Pr = 159.08 ton > Pupensisn = 154.37 ton

Por lo que cumple con la revisidn de flexotension
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3.0

—— e ke
i

c+[ex/h=0.093 J—1-1—

. L . 0
Ky =1.30 _—1__ N il I !-L"'."Tr
! | L A o8
b r + - - - == f A #_*._--"
Ky = 1.15 N N\ - 1 09
| | | I .-‘":T ~ 1 .
E 1.0 l i ) — | L] _F,J-'?-'
ar ———
3 ' =
o
z
u
Kx=-0.10
Ky=-013|
— —
2 m:
-

Ae= Area total de refuerzo -

f
—E 1 ¢¥, si f2>280 kg/em?

fe = 0.85 fF, si £<280 kg/em2 ; fe={1.05- 1300

Fgp = Factor de reduccidn de resistencia
Py = Carga axial dltima
My = Momento flexionante ditimo

Fig 9

Figura 3.13 “Fig 9” (Ref 15) Diagrama de interaccién de columnas.
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d) Revision de cortante (acero transversal).

No solo basta con revisar el acero longitudinal que necesita la columna, también es necesario revisar
los esfuerzos de cortante ya que en algunos casos llegan a regir nuestro disefio del elemento
estructural. A continuacién comenzaremos con la revision de la seccion por efectos de cortante para
poder especificar el espaciamiento de su refuerzo transversal (estribos).

Para realizar dicha revisidn, utilizaremos la seccion 2.5 de las NTC-DCEC (Ref. 6) marcando los
siguientes puntos:

1.Debido a que nuestra seccion transversal es mayor de 70cm, se deberd de reducir la fuerza cortante
resistente Vcr, por el factor que resulte de la expresion 2.18 de acuerdo al punto 2.5.1 de las NTC-
DCEC (Ref. 6), cuyo valor no debe exceder de 1.0 ni ser menor de 0.8.

fi = 1—0.0004(h — 700)
Donde:
fi Factor de reduccion para elementos estructurales mayores a 700mm.

h Dimensién transversal del elemento, paralelo a la fuerza cortante [mm]

En nuestro caso tenemos dimensiones mayores de 70cm, por lo que el factor de reduccion sera:
fi =1—-0.0004(2000 — 700) = 0.48 < 0.8
Por lo tanto se tomara igual a 0.8.

2. De acuerdo con el punto 2.5.1.3 de las mismas normas, el cortante resistente (Vcr) en elementos
sujetos a flexién y carga axial se deberan multiplicar por un factor que depende de:

Pu < Fg(0.7 £ Ag + 20004s)
1,437.96 ton < 0.8 [0.7 (0.8x300)(200x90) + 2000(268.68)] = 2,849.09 ton - Cumple

Por lo que el valor obtenido del cortante del concreto resistente (V) se debera multiplicar por:

fr=1 +0007Pu =1+ 0.007 143796 _ 1.087
2T T Ag T 0 (90x200) T

Pu, se considero como el maximo axial en caso gravitacional.

3.Para calcular el cortante que toma el concreto, se tiene que especificar el limite del porcentaje de
acero de refuerzo, para poder utilizar la expresién que resulte segin sea el caso de las siguientes
expresiones descritas en las NTC-DCEC (Ref. 6) en su seccion 2.5.1.1.

0.3 Fz bd (0.2 +20p)\/fS , sip <0.015
Ver =
0.5Fybd. fS , sip>0.015
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Para el calculo del porcentaje de acero en compresion minima se considerara como la mitad de las
varillas entre ambos extremos, por lo que tenemos:

(;TSC)_ 268.68
2 _(200x90

)/2 = 0.0075 < 0.015

Por lo que se utilizara la expresién 2.19 de las normas mencionadas, ya que el porcentaje de acero es
menor a 0.015.

Ver = 0.3 Fg b d (0.2 + 20p)/f7 = 0.3(0.8)(90)(200)[0.2 + 20(0.0079)],/0.8(300) =
Ver = 414.99 ton
Ahora utilizando los factores f; y f;, se tiene el valor del concreto resistente efectivo del elemento.
Vir = fifaVer = (0.8)(1.087)(414.99ton) = 365.22 ton

4. De acuerdo a los elementos mecdnicos maximos de cortante, podemos comparar dicho valor de
Ver es mayor que los de disefio, por lo que podemos verificar que se cumple con la revisidon de
cortante.

Vig = 365.22 ton > Vyy = 156.18 ton -~ Cumple

Vig = 365.22 ton > Vyy = 76.20 ton = Cumple

Dado que cumplimos con la revision de cortante, la separacidn de los estribos en las partes centrales
de la columna se obtendran con las separaciones maximas que establecen en la seccion 6.2.3.2 de las
NTC-DCEC (Ref. 6), las cuales indican lo siguiente:

(850 dyminimo ~ 850(2.54) i s o
e — oCm «— Rlge
Jfy V4200 g
S1 = Smax = A 48 destrivo = 48(1-27) =60cm
dm _ 90 _ a5
2 — 2 = cm

Donde:
dV mimimo  Didmetro menor del acero de refuerzo longitudinal [cm].

desirino  Diametro del acero de refuerzo transversal [cm].

dm Dimension menor de la columna [cm]

La separacion de los estribos en la zona de nodos (extremos de la columna), serd la mitad de la
separacién maxima calculada anteriormente, es decir, S, = S1/2, y esta separacion se mantendra en
una longitud no menor que las siguientes:

[ dau  =200cm
L]_ > max H = @
g 6
! =70cm
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600mm =60cm

Donde:
dy  Dimension mayor de la columna [cm].
H  Altura libre de la columna [kg].

Por lo tanto utilizaremos estribos del #@30 cm en la parte central de la columna y en los extremos
tendremos estribos del #4@15 en una longitud de 70 cm (Se tomo 70 porque 200 metros seria casi la
mitad de la columna lo cual no es viable), cuyo arreglo esquematico se muestra en la figura 3.14.

e

[ S

g

Figura 3.14 Representacion de distribucion de acero transversal.

Si no se hubiera cumplido con la resistencia al cortante se tendria que obtener la separaciéon de los
estribos para que den confinamiento al elemento y asi cumplir con la resistencia al cortante. Para el
calculo de la separacion de acuerdo a la seccidén 2.5.2.3 “Separacion del refuerzo transversal” de las
NTC-DCEC (Ref. 6) se tiene la siguiente expresion:

FrAv fy d
§ =
Vu—"V'cr)
Donde:

S  Separacién del refuerzo transversal [cm].
Fr Factor de resistencia.
. . s . 2
Av  Area transversal del refuerzo por tensidn diagonal [cm?].

fy  Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo por tensién diagonal [kg/cm?].
d  Peralte efectivo del elemento [cm].
Vv  Cortante de disefio [kg].
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V’er  Cortante Resistente [Kg].
3.3 DISENO DE TRABE PRINCIPAL

Las trabes o también llamadas vigas, son elementos estructurales que soportan cargas transversales,
las cuales se usan generalmente en posicidon horizontal y quedan sujetas a cargas por gravedad o
verticales, sin embargo, existen excepciones como lo son los elementos de cubierta los cuales
generan esfuerzos transversales y longitudinales.

Desarrollaremos el cdlculo para el disefio de una trabe usando el método LRFD con las
consideraciones establecidas en el AISC (Ref. 10), estableciendo un disefio por flujo plastico del
elemento considerando los momentos de pandeo de acuerdo a las condiciones de soporte lateral en
los patines del elemento.

Practicamente, el disefio de una viga depende de sus longitudes de soporte lateral, los cuales los
podemos identificar en tres zonas, las cuales las especificamos a continuaciéon y podemos ver
graficamente en la figura 3.15.

e Zona 1, Pandeo Plastico.- Los momentos pueden alcanzar el momento plastico Mp, y luego
desarrollar una capacidad de rotacién suficiente para redistribuir los momentos, siempre y
cuando la separacién entre los soportes laterales no excedan un valor Lp, que depende de las
caracteristicas geométricas y esfuerzo de fluencia de la seccion en estudio.

e Zona 2, Pandeo Inelastico.- En esta zona, podemos flexionar al miembro sin que se desarrolle
la fluencia en todo sus elementos en compresidn, antes de que se desarrolle e pandeo, esto
ocurre cuando se excede el valor de Lp. La longitud maxima sin soporte lateral con la que aln
se puede alcanzar el Fy es el extremo del limite inelastico y se denota por Lr, el cual ademas de
depender de las caracteristicas geométricas y del esfuerzo de fluencia de la seccién, también
se involucran los esfuerzos residuales presentes.

e Zona 3, Pandeo Elastico.- Si la longitud no soportada lateralmente es mayor al valor de Lr, la
seccién se pandeard eldsticamente antes de que se alcance el esfuerzo de fluencia en
cualquier punto.

i
= Pandeo Plastico Pandeo Inelastico Pandeo Elastico
.:Eﬂ (Zona 1) (Zona 2) (Zona 3)
Z . ,
: |
-
2
s |
=4 |
~
= = |
3 | |
Z
z | |
g | |
é | |
= | |
l | -
Lp Lr
Lb
(Longitud sin soporte lateral del patin de compresién)

Figura 3.15 Momento nominal en funcién de la longitud, no soportada lateralmente
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de patin en compresion.
Ademas de la revisidn y disefio por los conceptos antes descritos (flexion), es importante revisar los
esfuerzos cortantes que se presentaran en el elemento estructural ya que en algunos casos suele regir
nuestro disefio.

A continuacidn se presentara una breve explicacidn para el disefio de una trabe dependiendo en qué
tipo de limite de flexién y cortante se encuentre, de acuerdo a las especificaciones marcadas en el
AISC.

1.- Se determina si la seccién es compacta o no compacta de acuerdo a los limites ancho-espesor
siguientes:

‘ Elemento A \ Ap | Ar \
Patin bf 0.38 £ 1.0 £
2tf T |Fy ~|Fy
Alma h 3.76 £ 5.7 £
tw " |Fy " |Fy

Tabla 3.1 Relaciones ancho-grueso para secciones tipo | rolladas en caliente.

Donde:
A Relacidn ancho-grueso de la seccién en estudio.
Ap  Limite superior para la categoria de seccion compacta.
Ar  Limite superior para la categoria de no compactas.
Cuando:

- A £ Ap, el patin esta continuamente conectado al alma, por lo tanto la seccién es compacta.
- Ap <A< Ar, laseccion no es compacta.
- A >Ar, laseccidn es muy esbelta.

2.- Seccion compacta, se debera de revisar la longitud sin soporte lateral del patin de compresién
(Lateral-torsional buckling) mejor conocido como LTB, por sus siglas en ingles, teniendo en primer
lugar las siguientes definiciones:

- Lb; La longitud libre sin arriostramiento del patin en compresién de la seccién.
- Lp ; Longitud donde se considera que la seccion comenzara a fallar por pandeo inelastico y estd

dada por la siguiente expresion:

Lp =17671, |—
Fy

- Lr ; Longitud en la cual se presenta el cambio entre LTB de ineldstico a elastico, se obtiene de
acuerdo a la siguiente expresion:
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E, Jc 0.7 Fy Sx ho\°
Lr =195 1 —— 1+ [14+6.76 (—)
0.7 Fy Sy hy Es]c

Con los conceptos de longitudes descritas anteriormente, el momento nominal sera el resultante de
acuerdo a los siguientes casos:

e Si Lb < Lp, no existe pandeo lateral en el patin a compresién, LTB = 0, por lo que Mn=Mp.

e Silp <Lb<Lr existe pandeo lateral en el patin a compresion ineldstico, LTB inelastico y:

Mn = C, |Mp — (M 07FS)<Lb_Lp)]<M
n=_C,|Mp p—O07FySx) (- — )] <Mp

e Silb > Lr, existe pandeo lateral en el patin a compresidn elastico, LTB elastico y:

Mn =F,S, < Mp
Donde:

Fcr, es el esfuerzo de pandeo elastico dado por:

Cpm?E; Jc N\ (Lp\?
=1y 0079 (L) (&)
cr (Lb/rts)z \] tho Tts

Lb Longitud sin arriostramiento del elemento,[cm].
Es Modulo de elasticidad del acero, [kg/cmz]
Cb Coeficiente de flexidn.

2 — VIJ’CW

Donde:

Tst S,
Iy  Momento de inercia sobre el eje débil de la seccidn transversal,
[cm?].
¢ =1.0, para doble simetria de la secciones (tipo W).
= & I—y, para canales.
2 |Cy

ho Distancia entre centroides de patines = d-tf
J  Momento polar de inercia,[cm?].
Cw  Constante de alabeo [cm®], que para secciones / con simetria

doble puede tomarse:
Lyh,

Cw =

El coeficiente de flexién Cb, este término es un coeficiente de momento que influye en las formulas
para tomar en cuenta el efecto de diferentes gradientes de momento sobre el pandeo torsional
lateral. El proyectista que dice conservadoramente “yo uso siempre Cb = 1”, esta pasando por alto la
posibilidad de lograr ahorros considerables de acero en algunos casos.

El coeficiente de flexidn, de acuerdo al AISC en su ecuacion F1-1, se calcula de la siguiente manera:
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12.5 Mygx

= <3.0
2.5Myay + 3Ma+4Mp+3M,

Cb Rm <

Donde:
Mmax  Momento maximo absoluto de la seccion analizada (incluyendo extremos)
Ma Momento absoluto a un cuarto de la longitud libre sin arriostramiento.
MB  Momento absoluto al centro de la longitud libre sin arriostramiento.
Mc  Momento absoluto a tres cuartos de la longitud libre sin arriostramiento.

Rm Factor de simetria de la seccién, en el caso de doble simetria (como perfiles W) se
tomaraigual a 1.0 y para elementos de una sola simetria se calculara como :

I 2
=05+2 <£>
IJ’

Iyc  Momento de inercia del patin en compresidn sobre el eje Y. Para doble simetria se
considera ly.= Iy/2. Para simple simetria I, es el momento de inercia sobre el patin
pequeio.

Se consideran Cb=1 a elemento en voladizo y para elementos considerados como simplemente
apoyados.

En la figura 3.16 se presentan los casos mas generales para un facil uso de este coeficiente.
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Figura 3.16 Coeficientes de flexidn Cb, para algunos casos de elementos estructurales.
3.- Seccion NO compacta; el esfuerzo nominal deberd ser el mas pequefio entre los esfuerzos
correspondientes del pandeo local del patin (Flange local buckling, FLB) y el pandeo lateral torsional
te (Lateral torsional buckilng, LTB), como se desglosan a continuacion:
a) Pandeo local del patin (FLB) ;

Si A< Ap, no existe pandeo local en el patin a compresién.

Si Ap £ A< Ar, existe pandeo lateral en el patin, de forma no compacta:

Mn = Mp — (M 07FS)(/1_/1P)
n=Ap p = BAEySX Ar — Ap
Donde:
bf E; Eg
1=-L Ap =038 |- ar=1.0 ==
2tf Fy Fy

b) Por pandeo lateral en el patin a compresion (LTB);
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Se deberan de revisar en qué tipo de rango cae Lb, de acuerdo a las expresiones desglosadas en el
anterior punto 2 del caso de seccién compuesta para el caso de pandeo lateral del patin a

compresion.

4.-Momento Resistente: una vez clasificado el perfil, sabiendo en qué tipo de zona de la longitud el
patin sin arriostramiento (Lb) cae y obtenido el momento nominal correspondiente, el momento
resistente serd el resultado siguiente:

Donde:

®p
Mn

Mgp = ¢pMn

Momento Nominal.

Factor de resistencia por flexion igual a 0.9

5.-Disefio por cortante: a continuacion se presentan los requerimientos para el disefio y/o revisidn de
esfuerzos cortantes, que de acuerdo a la seccidn G2.1 de las especificaciones del AISC, el cortante

resistente serd igual a:

Donde:

Cv

Vp = ¢,Vn

Vi = ¢,Vn = ¢,0.6 Fy Aw Cv

Factor de resistencia igual a 1.0
Cortante Nominal.
Esfuerzo de fluencia del perfil.

Area del alma =d t,,
Coeficiente de corte en el alma.

El valor de Cv depende de la fluencia y tipo de pandeo del alma, para secciones W estdn dados los

siguientes limites:

LIMITE VALORES TIPO
h E . . .
LA L] Cv=10 Limite de Fluencia en el
ty Fy alma.
h k,E
—<1.10 |=2= Cv=1.0 Inestabilidad en el alma.
ty Fy
k E h
1.10 ;ys < -
v Cv = 1.10 y (ko Es)/Fy Pandeo Ineldstico.
k,E h/t,
<1.37
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h k,E 1.51 Egk
—>1.37 |22 (v=——o—
t, Fy (h/ty ) Fy

Tabla 3.2 Limites para la obtencién de Cv.

Pandeo Elastico.

Donde, kv = 5 para almas sin atiesadores y relacién h/t,, < 260.

A continuacién se llevard a cabo el disefio de una trabe principal revisada en la seccidon 3.1 de este
escrito, ubicada en el nivel 28 sobre el eje 7 entre B-C, con el propdsito de revisar los resultados
obtenidos por el modelo matematico.

Al obtener los elementos mecanicos maximos de la viga considerando las combinaciones de disefio,
se tienen las siguientes fuerzas maximas para el diseiio de la seccidn:

Mz =M,= -199.929 ton-m
V,=Vy= -67.784 ton

A continuacién se anuncian los pasos para poder disefiar y revisar la seccién propuesta.

a) Datos de Diseio.

Perfil: IR 914mm X 201.2Kg/m (W36” X 135 Ib/ft).

Y(2) A =256.1 cm®. Sx=7,194 cm’.
d =903 mm. Sy=618 cm’.
—mmszm#tf ty =152 mm. Zx=8,341 cm’.
bs =304 mm. Zy =978 cm’.
tr=20.1 mm. J=291cm’.
§— i - —-X(3) rx=35.6 cm.
AE:V rv=6.0.cm. Fy = 3,515 kg/cm’.
T Iy = 324,659 cm”.
V ezzrrrerrrrrn—1t ly = 9,365 cm”. E, = 2,039,000 kg/cm®.
bf
L=9.52m

b) Determinacion si la seccion es compacta, no compacta o esbelto.

De acuerdo a los rangos de ancho-espesor para definicion de seccién compacta se tienen los
siguientes valores:

Rangos maximos de seccién compacta.

A,, =0.38 ES—038 2’039’000—915
PL= 0% Ipy = 3515
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A, =3.76 ES—376 2,039,000 _ 90,56
P2 I Fy T 3515

_ bf 304
T 2tf 2(20.1)

Relaciones del perfil:

11 = 7.56 <9.15 ~ Cumple

h 903
A2 = — =——=159.40 < 90.56 ~ Cumple
tw 15.2

Por lo tanto la seccion es compacta.

c) Determinacion rangos maximos de longitudes sin arrastramiento Lp y Lr.

’E ’2,039,000
Lp =1.76m, ﬁ = 1.76(6.0) T T 254.34 cm = 2.54m

Es necesario el cdlculo de las siguientes constantes:

Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:

hg=d —tf =903 — 20.1 = 882.9mm = 88.29cm

_ Iyho® 9,365 (88.29)?

W 2 2 = 18,250,334.3 cm®

Que al compararlo con los valores que establece el AISC en su tabla de propiedades torsionantes, se
tiene que Cw = 68,100 in®=18,287,292.51 cm® gue es muy aproximado.

Esta comparacién tiene como propdsito que el lector pueda utilizar su criterio de utilizar sus cdlculos
o los datos del manual.

2 JI,Cw _ /(9,365)(18,250,334.3)
st Sy 7,194

Tot = /rszt =+57.46 = 7.581 cm

= 57.46 cm?

Por lo que se tiene lo siguiente:

Eq Jc 0.7 Fy Sx ho\*
Lr =195 rpg—— |[—— [1+4+ [1+6.76 (—)
0.7 Fy |Sy ho EsJc
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B 2,039,000 | (291)(1.0) 0.7 (3,515)( 7,194)(88.29) \
=195(7:581) 57 (3,515) \/(7,194)(88.29) 1+ Jl * 6'76< (2,039,000)(291)(1.0) )

Lr =73798cm = 7.38m

d) Determinacion rangos maximos de longitudes sin arrastramiento Lb

Para la determinacion de Lb, ya que la longitud que trazamos en el modelo matemadtico son a ejes
centroidales, se tiene que considerar las dimensiones de los elementos en los extremos, para asi
tener una longitud efectiva del elemento.

En el caso de la viga que estamos analizando, se tiene una longitud a ejes (Lees) de 952cm vy
considerando las columnas con dimensiones de 200 cm y 140 cm a las cuales se estd conectando
como se muestra en la Figura 3.17, se tiene una longitud real de:

dborde

2

Lyear = Lejes -2
Donde:

La distancia de los peraltes o anchos de los elementos a los cuales
se conectara la seccién analizada.

Por lo que se tiene:

h 200 140
Lreal = Lejes - ZE = 952 — (T) — T =782cm

COLUMNA ¢ COLUMNA

L ejes

wal U N
. ;JI I I I I %

W36X135 I
o A
dc L real de
200 782 140

952

Figura 3.17 Longitud real de la trabe.
Estos cdlculos el programa ETABS los hace automaticamente considerando un factor de longitud el
cual lo nombra “Unbraced Length Radio”, el cual seria:

Lpasios  782cm

frongitua = Lues = 9820m = 0.821

Una vez especificado la longitud real de nuestra viga, necesitamos especificar la longitud libre sin
arriostramiento del patin a compresion (LTB), mismo que se caracteriza por ser la zona donde el patin
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trabajara a compresién, la cual depende del tipo de solicitud de carga que se esté considerando, por
ejemplo, en una viga simplemente apoyada con carga distribuida en toda su longitud como en la
figura 3.18 , sus patines superiores siempre trabajaran a compresion por lo que L = Lb, sin embargo,
en una viga considerara empotrada en sus extremos, solo una fraccidon de toda la longitud de la viga
trabajara a compresion, por lo que su longitud sin arriostramiento sera L’ = Lb.

M(+)
M(+)
MO ME)
L=1b L'=1b
a) Longitud libre sin b) Longitud libre sin
arriostramiento arriostramiento

Figura 3.18 Conceptos de longitud sin arriostramiento de patin a compresion.

Para el disefio de nuestra viga, se considera como si estuviera restringida ante el giro en sus extremos,
es decir, se encuentra empotrada por lo cual la distancia libre sin arriostramiento del patin en
compresion se debe reducir. Utilizando las tablas de diagramas de elementos mecanicos del AISC en
su seccidn 4, se establece que la distancia en la cual el momento es nulo es aproximadamente 0.211
veces la longitud total del claro figura 3.19, por lo que nuestra distancia sera la siguiente:

Lb=1L-2(02121L) = 7.82 — 2[0.211(7.82)] = 452 m

Lo que daria que Lp <Lb < Lr, (2.54m < 4.52m <7.38m).

15. BEAM FIXED AT BOTH ENDS—UNIFORMLY DISTRIBUTED LOADS

v D My, (atends) . ........ .. .. =z
2
Sheg v M, (at center) U

Moo =15 (6l = — 6x)
My :1«'14
Moment A atcenter) . . . . . ... ... .. =
M nax Max max ( ) 384E1

N
wWx - 2
Ay e = 245l (1=x)

Figura 3.19 Distancia de momento nulo, utilizando diagramas de AISC.
e) Determinacion de Mp

Para el momento plastico se tiene:
Mp = FyZx = (3,515)(8,341) = 29,318,615 kg — cm = 293.19 ton — m

f) Determinacion de Cb
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Para calcular el coeficiente de flexién (Cb), utilizaremos los diagramas de momentos mecanicos que
ofrece el modelo matematico en dicha combinacion de analisis, ubicando las distancias para obtener
los momentos My, Mg y Mc respectivamente.

A continuacién se muestran los momentos obtenidos con ayuda del programa ETABS.

r

Ak Moment 3-3 Diagram

|

S

BEAM BGB19
Stary Level OF 28

alh Moment 3-3 Diagram
BEAM BEE1S
Story Levsl OF 28

END-| EMD-J EMD-I EMD-J
distance |1 walue  -206.39 distance |2.955 walue  -81.48
Move cursor aver diagram far values Move cursor aver diagram for values
Al Moment 3-3 Diagram [iz-,' Ali Moment 3-3 Diagram I.i:h,l

BEAM BE219
Stary Level OF 28

EMD-

distance |4.91 walue

EMD-J
26.06

BEAM BE219
Staory Level OF 28

END-

distance |6.56H value

END-J
2811

Move cursor over diagram for walues

Move curgor over diagram for walues

Figura 3.20 Momentos para la obtencion de Cb.

En resumen tenemos los siguientes valores:

— Longitud Momento
P [Ton-m]
M péx - -206.39
L .82
L 7.82
Mg — = 7.82 =391+1 26.06
2 2
3L 3(7.82
Mc — = 30782 =5.865+1 88.27
4 4
Para el calculo de Cb tenemos:
125 M
Ch = max Rm < 3.0

2.5Mgy + 3My+4Mg+3M,

_ 12.5 | — 206.4|
T 25| — 206.4| + 3| — 81.48| + 4|26.06| + 3|88.27|

Ch (1.0) = 2.28 < 3.0
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Cb =2.28
Que comparado con la figura 3.16 y en el caso del inciso e) por cuestiones de redondeo son similares.
g) Determinacion de Mn.

Ya que es seccion compacta y se encuentra en el rango inelastico de la longitud libre sin
arriostramiento (LTB), para el calculo del momento nominal se utilizara la siguiente expresién:

M—Cb[M (M O7FS)<Lb_Lp)]<M
n= p— (Mp — 0.7FySx) (— )| < Mp

452 — 254)]

Mn = 2.28 [29,318,615 — 129,318,615 — 0.7(3,515)(7,194)] (—
738 — 254

Mn = 2.28[245.66 ton —m] = 560.1 > Mp
~Mn=Mp= 293.19ton—m
Por lo tanto el momento resistente sera:
Mg = ¢ppMn = 0.9(293.19) = 263.87 ton — m
La interaccion es

Mu  199.93
M, — 263.87

= 0.758 .. Cumple

Que corresponde a la desglosada por el programa ETABS en la figura 3.8.

h) Revision de cortante maximo.
La relacidn del perfil es:
P20 s
t, 152

Para la revision del tipo de pandeo en el alma y obtencién del valor Cv se tienen los siguientes rangos:

eql. = 53.95

) 110 ky Es 110 5.0(2,039,000) 5924
eq2. . Fy - 3515 = 59.
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k,E
Y5 —73.78

eq3. 1.37

Por lo que la relacidn h/t, cae entre el intervalo de eq2 < h/t,, < eq3 por lo que se tendra el siguiente
valor Cv.

1.10 \/(k,E5)/Fy  59.24
v= =

= =0.9971
h/t, 59.41

Para el cortante resistente se obtiene de la siguiente manera:
Vg = ¢,Vn = 0.6 Fy Aw Cv = (1.0)(0.6)(3515)(90.3x1.52)(0.9971) = 288,633.4 kg = 288.63 ton.

La interaccidon quedaria de:

Vu  67.784
V, 288.63

= 0.235 . Cumple

Que comparandolos con la figura 3.8, la cual muestra los calculos del programa son semejantes.

3.4 DISENO DE TRABE SECUNDARIA A BASE DE SECCION COMPUESTA
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A continuacién se presenta el disefio de una viga secundaria que trabaja a seccion compuesta con el
método LRFD, siendo la principal ventaja de este método que la losa de concreto trabaje a
compresién por idealizarse como una viga simplemente apoyada, utilizando asi la importante
propiedad del concreto.

LOSACERO 25
CAL. 22 TERNIUM

qTLDE TRABE ARMADO DE LOSA
|

PERNO AUTOSOLDABLE

ARMADO DE LOSA NT G N, T. C.

,E;I—i e 2 Y Y
'T i R D P Aa U/ A0 0 A0 U

{ —
LOSACERD 25
CAL. 22 TERNIUM

PERNO _AUTOSOLDABLE /‘X

—zlr—=
Y TRABE

DETALLE TIPO DE TRABE A SECCION COMPUESTA

e4|eo
—=
124

Figura 3.21 Detalles tipo de losacero.
Existen dos métodos constructivos comunes para este sistema de piso: el sistema con apuntalamiento
y el sistema sin apuntalamiento, el cual consiste en colocar puntales en la etapa constructiva con el
propdsito de alcanzar la resistencia adecuada del concreto para considerar el disefio de seccidn

compuesta.

Considerando el disefio de una viga “sin apuntalamiento” que se encuentra en nivel 28 de uso de
oficinas, se tienen los siguientes datos para su calculo.

a) Datos de diseio.

Perfil: IR 406mm X 46.2Kg/m (W16” x 31 Ib/ft).

D D Y@ W,, = 46.2 kg/m. F,=3,515 kg/cm’.
A, = 58.8 cm’. E, =2,039,000 kg/cm”.
'FZZZZZZZ?‘TZZZZZZ:‘:H d =403 mm.
(? tw=7.5mm. fc =250 kg/cm’.

7 _ _ 2

[ X0) bs=140 mm. E.=221,359 kg/cm".
jEw tr=11.2 mm.

ﬁ Ix =15,609cm”. L =975 cm.
T f e S Sx=773cm’. amip. = 190 cm.

975 . Zx =885 cm’,

b) Etapa de construccion.
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Esta etapa representa la construccion del sistema del entrepiso, por lo que solo se consideran las
cargas debidas al peso propio y la carga viva de construccién marcada en la seccién 6.1.3 llamada
“Cargas vivas transitorias” de las NTC-CADEE (Ref.2).

Cargas | Losacero Deck 25 calibre 22, capa de compresion ¢ =6 cm................. 240 Kg/m®.
Muertas | Peso propio de la viga secundaria........cccevevvieiecceecese et 46.2 Kg/m.
Carga . ., 2
Viva Carga Viva de CONSEIUCCION.......ccoieuveiecie ettt e 150 Kg/m"”.

Revision de elementos mecanicos como viga simplemente apoyada.

/ 1\/[max=W?l2

. w/ v =Kl
LT "7
rA ke _ 5 e
max 384 EJ

+ Revisiéon de Momentos Resistentes
Momento ultimo:

w; = (240 + 150)1.90m + 46.2 =787.2kg/m = 0.7872 ton/m.

w; L2> (0.7872 x 9.752
= 14—

Mu=FC( 8 8 >=13.1t0n—m.

Momento resistente:

De acuerdo al AISC en su ecuacion F2-1 (Ref. 10), el momento resistente serd igual al momento
nominal por un factor de resistencia (g5 =0.9) quedando la siguiente ecuacion:

Mp = ppMn = ¢p,Mp =09 Fy Zx
Donde:

Mr  Momento resistente [kg-cm]

Mn Momento nominal [kg-cm]

Mp  Momento plastico [kg-cm]

(O] =0.90, Factor de resistencia LRFD, para elementos flexion.

Fy Esfuerzo de fluencia del perfil [kg/cmz]
ZX  Modulo de seccidn plastico [cm3]

Por lo que tenemos el siguiente momento resistente:

My = 0.9 (3515)(885) = 2,799,697.5 kg —cm = 27.99 ton — m.

Mu 1212

M_R =5799 = 0.47 - Cumple en la primer etapa.

+ Revision por Deformaciones en Etapa Inicial.
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Recordando la flecha maxima permisible marcada en el reglamento y en la seccion 2.2.5.1 de este
escrito, se tiene lo siguiente:

L 975
Svperm. = 520 +05= 520 + 0.5 =4.56cm

Las flechas por peso propio antes de que el concreto endurezca son:
Wem = Wiosa + Wpiga = (240)1.90 + 46.2 =502.2kg/m =5.022 kg/cm.

5 wew L* 5 (5.022)(975)*

5 = - = 1.857
17384 EJ;  384(2,039,000)(15,609) o

Las flechas causadas por la etapa de construccién son:
Weonst. = (150)1.90 =285 kg/m =2.85kg/cm

5 weonsel* 5 (2.85)(975)*
384 E.I;  384(2,039,000)(15,609)

P = 1.054 cm

La flecha maxima antes de que el concreto endurezca es:
8, + 6, = 1.857 + 1.054 = 2.911 cm

01+ 682 < Syperm — 2911 <456 cm - Cumple

c) Etapa Final
En esta etapa constructiva, se considera que el concreto al alcanzar el 75% de su resistencia a los 28
dias (o antes al agregar algun tipo de aditivo) ya trabaja como seccién compuesta por lo que todas las

cargas aplicadas en adelante pueden considerarse como resistidas por tal seccidn.

Las cargas en esta etapa constructiva son las siguientes:

Losacero Deck 25 calibre 22, capa de compresién ¢ =6 cm..........ccc...... 240 Kg/m”.
i Xor=] oY= To [0 1T RPN 80 Kg/mz.
Cargas | INSLAIACIONES. .....vveeeeeeeeeeeeeeeeeee e eeeceeeee e es s ees s eese s seeneneses 20 Kg/m”.
[\ [T =Y o = T Y LS o 1 FA VT oY Lo LTS 80 Kg/mz.
SOobrecarga POr RCDF... . ittt s s 40 Kg/mz.

TOTAL = | 460 Kg/m>.

Peso propio de la viga secundaria......cccceeeeeceeveeeiiececceecee et 46.2 Kg/m.
Carga

. /. 2
Viva Carga Viva IMIaXima....ccuuier ittt ssties e e seess e s s s e s e aea e e e e 250 Kg/m".

+ Revision por Momentos
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Momento ultimo:
Ws = Wiosa+Adicional T Wevm T Wyiga

ws = (460 + 250)1.9m + 46.2 =1,395.2kg/m = 1.3952ton/m

wg L? 1.3952 x 9.752
Mu =FC =14|————

>

A continuacién se siguen los pasos necesarios para el calculo del momento resistente de la seccién
compuesta utilizando las especificaciones del AISC.

e Ancho Efectivo (b.)

De acuerdo a especificaciones del AISC (Seccion 13), el ancho efectivo de la losa de concreto (b,),
tomado en un solo lado sobre el eje de la trabe, serd el menor de los siguientes valores:

1) D =un octavo del claro de la viga (L/8), medido entre centros de apoyo.
2) D =un medio de la distancia entre vigas (a/2), medida entre centros de lineas.
3) D’ =la distancia del centro de la viga al borde de la losa (aplicable solo a vigas de borde).

En conclusion, los anchos efectivos totales sera el menor de las siguientes cantidades:
1) be =Un cuarto de la longitud del claro (L/4).
2) be = La separacion entre los centros de las vigas (a).
3) be’ = La distancia del borde de la losa a la mitad del ancho tributario (aplicable solo a vigas de

borde).

Lo anterior lo podemos ver en la siguiente figura.

Figura 3.22 Anchos efectivos “be”.
Existen normativas como ASSHTO o IMCA que consideran las siguientes limitaciones para la eleccidn
del ancho efectivo, tomando el valor minimo correspondiente segln sea el caso.
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Viga interior.

1) be=1/4 claro de la viga

2) be =12 veces el espesor minimo de la losa (ASSHTO), 8 veces el espesor de la losa (IMCA).

3) be =distancia entre centros de las vigas.
Viga de borde.
1) be’ =1/12 claro de la viga.

2) be’ =6 veces el espesor de la losa.
3) be’ =1/2 de la distancia libre al eje de la viga adyacente.

De acuerdo a nuestro calculo, al ser una viga interior se tiene lo siguiente:

L 975
- =——=1243.75cm
b, = min 4 4

Separacion entre vigas, a =190 cm

Por lo que rige el ancho de b, = 190cm.

e Calculo de Momento Nominal.

< Rige

La capacidad nominal por momento de las secciones compuestas supone que la seccién de acero
durante la falla estd totalmente plastificada y que una parte de la losa de concreto (zona de
compresion) tiene esfuerzos iguales a 0.85 f'c, que se extiende desde la parte superior de la losa hasta
una profundidad que puede ser igual o menor que el espesor total de la losa. Si cualquier parte de la

losa esta en la zona de tensidn, estd se supondrd agrietada e incapaz de soportar esfuerzos.

Para esto, el eje neutro plastico (ENP) puede caer en la losa, en el patin de la viga de acero o en su

alma, como se muestra en la figura 3.23.

| a— A —

ENP

ENP

ENP

Figura 3.23 Localizacion del Eje Neutro Plastico (ENP).
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En cada caso, se encuentra la capacidad por momento nominal al calcular el momento del par de
fuerzas por las resultantes de compresién y de tensidn. Para determinar cudl de los tres casos
gobierna se utiliza la menor de las resultantes de compresion.

a) T=AsF,
b) C=0.85fcA.
c) 2Q,

Donde:
As  Areatransversal del perfil de acero, [cm?]
F,  Esfuerzo de fluencia del perfil [kg/cm?]
" Resistencia a la compresion del concreto a los 28 dias, [kg/cmz]
Ac  Areatransversal del concreto (Ac = th), [cm?]

Qn Resistencia total de los conectores de cortante, [Kg]

A continuacién se muestra el esquema de esfuerzos generales que participan para la obtencion del
momento nominal.

Q ,
be= 190 5 %851‘@

6(0 o 1 a -—::|-.ic _
12,4 4— — n
6la c’ L
—— 1 ,
d/2
40.3 d T - 11
M a/2
o i —] _ _ L
P

Figura 3.24 Bloques de esfuerzos en seccion compuesta.

En nuestro caso tenemos las siguientes fuerzas de compresién:

T = As Fy = (58.8)(3,515) = 206,682 Kg.
C =min
C = 0.85 f’c Ac = 0.85 (250)(6 x 190) = 242,250 K g.

El valor que rige es el que se genera por el perfil de acero, por lo tanto se usara C = 206,682 Kg.

El valor de “a” de la figura 3.24 puede obtenerse considerando que la tensién total de la seccién de
acero se iguala ala compresién total en la losa:

C

C=085f'cab, - =085 fch,
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Si “a” es igual o menor que el espesor de la losa “t”, el eje neutro plastico (ENP) recae en la losa y la
capacidad por momento plastico o nominal de la seccidn compuesta se puede expresar como la
tension total “T” o la compresion “C”, multiplicada por la distancia entre sus ejes de gravedad.

En nuestro caso tenemos que:

= ¢ = 206,852 =512¢cm <6 - Cae dentro de la losa d t
a= 0.85 f’C be = 0.85 (250)(190) = D. cm cm S Lae aentro ae la losa ae concreto.
—d+h a—40'3+124 5'12—2999
y = 2 ) = ) . ) = . cm

Por lo que el momento nominal sera:
Mn = Cy = 206,882 (29.99) = 6,204,391.2 kg — cm = 62.04 ton — m

Y el momento resistente:
Mg = ¢ppMn = 0.9(62.04) = 55.84 ton —m

La interaccion del perfil sera:

Mu_2321_
M. 5584 - Lumpee

En el caso de que el valor de “a” fuera mayor que el de la losa “h”, el ENP caeria sobre el patin o sobre
el alma del perfil de acero. El limite para saber en donde cae el ENP es cuando se supone completo el
esfuerzo del patin a compresién, por lo que se tiene la fuerza de compresidon y de tensidn
respectivamente seran:

Cr =C+Cs=0.85f' (bec) + Fy Af

T =Fy (As — Af)

Donde:
A;  Areatransversal del patin del perfil de acero, (As=bsx t), [cm’]
¢ Espesor de la capa de compresion de losacero, [cm]
o]
be= 190 S 0.85 f'¢

6l0 c | o] +—F =—-c
124  +— —t h

6l4 c L

= T — — _ | ] -—CS

40.3 d [ —=

TRABE

Figura 3.25 Bloques de esfuerzos en seccion compuesta con fuerza de compresion en el patin.
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De las fuerzas anteriores se puede resumir lo siguiente:

e SiC>T,el ENP estard en el patin del perfil.
e SiC<T,el ENP quedara dentro del alma del perfil.

Continuaremos con la revisidon de los conectores de cortante, para verificar si cumplen con ser
mayores al valor de compresién C, de no ser asi, tendremos que localizar el ENP y con ello obtener el
momento plastico resistente.

+ Revision de Conectores a Cortante.

De las especificaciones del AISC en su ecuacién 13-3 especifican los valores de la resistencia de los
conectores a cortante, los cuales abarcan desde el punto en que el momento es cero (extremo de la
viga) al momento maximo (centro del claro), por lo que el nimero de conectores debera duplicarse
para obtener las conectores en todo lo largo de la viga.

La resistencia nominal de cada conector, antes descrito, estd dada por la siguiente expresion:

Donde:

Qn
Asc

Qn = 05 ASCVf,C EC S Rg RP ASC Fu

Esfuerzo nominal de cortante por cada conector [kg]

Area transversal del conector [cm”]

Esfuerzo de compresion del concreto a los 28 dias.| kg/cmz]
Modulo de Elasticidad de concreto [kg/cmz]

Esfuerzo minimo de tension del conector. | kg/cmz]

Factor que depende de numero de pernos conectados al patin.

Factor que depende del tipo de losa utilizada.

Los factores Rg y Rp son los siguientes:

Ry = 1.0, para un conector por valle.
0.85, para dos conectores por valle.
0.7, para tres o mas conectores por valle.

Rp = 1.0, para conectores soldados directamente sobre el patin (sin losacero)

0.6, para conectores soldados sobre losacero.

Los conectores deben ser los suficientes para resistir la fuerza cortante horizontal, “C” causante del
mayor esfuerzo en el concreto. Nosotros llamaremos a esta fuerza para el caso de los conectores V’.

De acuerdo con lo anterior, para el calculo de los conectores es el siguiente:

Tendremos una fuerza horizontal de C =V’ = 206,682 Kg.

Utilizando el perno comercial ¢p19mm X 102 (cuyas especificaciones del AISC 13.2.c marcan este
diametro como maximo), tendra un area transversal de Asc = 2.84 cm? por cada uno.

Adan Samuel Granados Soto - 2013

126



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

En el manual mas reciente del AISC (Ref. 10) especifica un esfuerzo de tensiéon del conector de
Fu=4,570 kg/cmz, mientras que en las NTC-DCEA (Ref. 5) especifica su valor de Fu=4220 kg/cmz, en
este documento utilizaremos el valor dado por el manual del AISC.

Utilizando concreto con una resistencia de f'c=250 kg/cmz, el modulo de elasticidad sera el siguiente:

E, = 14,000/ f'c = 14,000¥250 = 221359.44 kg/cm?

Para el calculo del cortante resistente, se utilizard Ry = 1.0 y R, =0.6 al considerarse que los conectores
se apoyan sobre la lamina de losacero.

Se tiene el siguiente esfuerzo nominal por cada conector:

Qn = 0.5 Agcy/f'cE. = 0.5 (2.84),/250 (221359.44) = 10,600.7 kg

Qn = Ry4Ry Asc Fu = 1.0(0.6)(2.85)(4,570) = 7,814.7 kg
Por lo que utilizaremos Qn = 7,814.7 kg.

El nimero de conectores requeridos por la mitad del claro seran:

V' 206,682
#Conectores = — =

T =264
on 78147

Por lo que usaremos 27 conectores a mitad del claro, suponiendo que la carga es linealmente
repartida, esto hace que los esfuerzos sean simétricos, por lo que tendremos en total 54 conectores.

La losacero Ternium utilizada (figura 2.8) tiene distancias entre valle de @ 30.48 cm, dado que la
losacero esta en sentido ortogonal a la viga, el maximo de espacios que se pueden utilizar son:

Claro ~ 950
Separacion entre valles  30.48

= 31.16 espacios < 54 conectores

Por lo que, utilizaremos 30 conectores a lo largo de todo el claro, teniendo 15 en cada mitad del claro
por lo que tendremos la siguiente fuerza cortante resistida por los conectores:

V' =2XQn = 15pzas (7,814.7kg) = 117,220.5 kg
Lo que hace que sea menor al valor de C, es decir:

IQn =117,2205 kg < C =206,682kg

C=V'=117,2205 kg

Por lo que se deberd que revisar de nueva cuenta la localizacion del ENP, cumpliendo que el cortante
maximo a trasmitir es el resultante al resistido por los conectores.

Considerando que cae dentro del patin, la fuerza de compresién y de tension como ya se habia
descrito son las siguientes:

Adan Samuel Granados Soto - 2013 127



“ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE ESTRUCTURA METALICA, CONSTRUIDO EN LA CIUDAD DE MEXICO”

C =0.85f' (bec) + FyAr =0.85(250)(190 x 6) + (3,515)(14 x 1.12) = 297,365.2 kg
T = Fy (As — Af) = 3,515 [58.8 — (14 x 1.12)] = 151,566.8 kg
€ =297,365.2kg >T =151,566.8 kg

Debido a que C > T, el ENP cae dentro del patin, a continuacion se desglosan los cdlculos necesarios
para la localizacion del ENP para la obtencidén del momento resistente.

Para la localizacion del ENP dentro del patin como la distancia t’, medida desde la parte superior del
patin, teniendo en cuenta el interfaz de las fuerzas T, Cs y V' como a continuacidn se muestra:

T—Cs=V'
(FyAs—Fybft')—Fybft' =V
Resolviendo para la distancia t’, se tiene lo siguiente:

_FyAs-V'
~ 2Fybf

!

o _ (3515)(58.8) — 117,220.5

=091
2 (3,515)(14) am

ENP |

Fy

o

Figura 3.26 Localizacidon de ENP.

Una vez localizado el ENP, para calcular el momento nominal se necesita localizar el eje centroidal de
la nueva seccion de tension de acero, esto al consider que una seccion del perfil de acero trabajara a
compresion, por lo que se tiene el siguiente calculo:

Componente
W16X31 58.8 40.3/2=20.15 1,184.82
Parte de Patin -0.91(14) =-12.74 40.3-0.91/2 =39.845 -507.63
Suma X = 46.06 677.19
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_ ZAy _ 677.19

_ 24y _ = 14.
A 46.06 70 cm

yc

Para conocer la distancia “a” del bloque de esfuerzos de compresidon en el concreto, se utiliza la

siguiente expresion:
c=Vv 117,220.5

_ - = 2.903
0.85f'ch, 0.85 (250)(190) amn

a

Para el calculo del momento nominal, tomando momentos de compresion alrededor de la fuerza de
tension tenemos lo siguiente:

Mn = C d1 + CS d2
Donde
C  Fuerza de compresidon en zona de concreto [kg]

Cs Fuerza de compresidn en zona de patin de acero (t’ bf), [kg]
d; Brazo de palanca de la fuerza de compresiéon C, [cm]
d: Brazo de palanca de la fuerza de compresion de seccién de patin Cs, [cm]

Los brazos de palanca d; y d, de cada fuerza de compresidn son los siguientes:

_ N _ _ 2903 _
di=Wd+c" +c)—y, 2—(40.3+6.4+6) 14.70 5 = 36.55 cm.

!

t 0.91
dy=d—y,—5=403-1470 - ——=2515cm.

a/2

Io
oo
n
o

be= 190

;]
[=]
3]
o
2

403 0 0 ] m—— N .

bf Fy Fy

Figura 3.27 Localizacidn de brazos de palanca para obtencién de momento nominal.

Por lo que tendremos el momento nominal siguiente:
Mn = C d1 + CS d2

Mn = (117,220.5)(36.55) + [0.48(14)(3,515)](25.15) = 4,878,472.4 kg — cm = 48.78 ton — m
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Y el momento resistente:
Mg = ¢,Mn = 0.9(48.78) = 43.91 ton —m
La interaccion del perfil sera:

Mu_2321 .0 .
My 4391 - Lumpte

+ Revision por Cortante

El cortante ultimo esta dado por la reaccion:

ws L 1.3952 (9.75)
Vu=FC< > ):1.4 ——— | =952ton

2

Siguiendo las mismas especificaciones de disefio de cortante descritas en la seccion 3.3 “Disefio de
trabe Principal” de este escrito se tiene lo siguiente:

El valor de Cv depende de la fluencia y tipo de pandeo del alma, de acuerdo a lo anterior, se tienen los

siguientes valores:
E; 2,039,000
224 |—=224 |———=53.95
Fy 3,515

—403—5373
75 7

Limite de:

Relacién del perfil:

=

La relaciones largo-ancho del alma cae dentro de los valores para una alma inestable, por lo tanto se
utilizara Cv = 1.0.

El cortante resistente sera:
Ve = ¢,V = ¢,0.6 Fy Aw Cv = (1.0)(0.6)(3,515)(40.3x0.75)(1.0) = 63,744.5 kg = 63.74 ton.
La interaccidn quedaria de:

Vu_9.52_015 . C ]
Ve 6374 - Lumpte

+ Revision por Desplazamientos en Etapa Final.

Para la obtencién de los desplazamientos en esta etapa es importante obtener las propiedades
geométricas de la seccion compuesta (trabe metalica-losa de concreto), dichos célculos se presentan
a continuacion.
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La relacion de moédulos de elasticidad sera:

E; 2,039,000
n=—=—""__=922
E.  221,359.44

El ancho equivalente (b,) de concreto sera:

be be
n=-—-bn=—
bn
190
bn = m =20.61cm
| bn: ZOBW |
|
1 6(0 C 1
12.4 — —_— h
6l4 ¢ L

Eje Crentroidal

40.3 d

Figura 3.28 Geometria general de la seccion transformada.

Para la localizacion del eje centroidal de la seccion transformada se tienen los siguientes datos:

[ (O] + [ (e +2)

¢ As (byc)
__ [588)(408/2)) + [(2061x6)(403 +64+6/2)]
Ye = 58.8 (20.61 % 6) = 40.26 cm

Para el momento de inercia de la seccion transformada se tiene:

Ix Total = IX Acero + IX Concreto

Iy Total = [IX + As (3TC — %)2] + {(bTiZCE’) + (bnc) [(d +c' + %) - 376]2}

2 3 2
= [(15,609) + (58.8) (40.26 - 4(;—3) ] + {(%) +(20.61x6.0) [(40.3 +64+ ?) - 40.26] }

Iy rorar = 39,388 + 11,390 = 50,778.8 cm*
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Cuando se trabaja en seccidon compuesta, se debe reducir el momento de inercia de acuerdo a la
ecuacion C-I3-3 del AISC:

20Qn
Igrr =I5+ F(ITr —1Is)

Donde:
Iy Momento de Inercia efectivo [cm?]

Is Momento de Inercia de la seccidn de acero [cm”]
I, Momento de Inercia de la seccidn transformada [cm”]

ZQn |3 fuerza actuante de compresién en seccién compuesta [kg]

Cf Fuerza de compresidn en el concreto para la condicion completamente
compuesta (el menor de los valores de AF, y 0.85f : A..)

La expresidn anterior no es aplicable cuando la relacién de 2Qn/Cf sea menor de 0.25.

2Qn  117,220.5

= = 0.567 > 0.25 =~ Si le.
Cf 206,682 Leumpre

Por lo que el momento de inercia efectivo sera:}

Iper = 15,609 + 117’220'5(50 778.8 — 15,609) = 53,838.57 cm*
Efr = = 206,682 T ‘ = 23,6380/ cm

La flecha causada por las cargas vivas maximas ya trabajando como seccién compuesta es la siguiente:
weym = (250)1.90 = 475 kg/m = 4.75 kg/cm.

5 — 5 weymL* 5 (4.75)(975)*
® 7384 Elgsr  384(2,039,000)(53,838.57)

=051cm

La flecha maxima ya en etapa de servicio o flecha maxima sera:

Omax < Oyperm. = 342 <456 cm -~ Cumple

Su interaccion en estados de servicio es:

Smax _ 342 _ 075
8Vperm. 4.56

Con esto podemos verificamos que la seccion cumple con estados de falla y de servicio, sin embargo,
se recomienda revisar las condiciones de servicio como primer paso y posterior a ello las de falla, ya
que las interacciones de las deformaciones son mayores a las de resistencia del elemento.
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3.5 DISENO DE CONTRAVENTEO.

El contraventeo es un elemento estructural de suma importancia principalmente para las
edificaciones altas, esto debido a que es el mejor método tedrico y econdmicamente hablando para
contrarrestar los desplazamientos laterales ocasionados por efectos accidentales (principalmente los
ocasionados por sismos). Existen diferentes tipos de contraventeos, cuya geometria nos regird debido
a las ubicaciones de las puertas, ventanas, etc. Los mas comunes son los llamados en “X”, en “K” o de
“Rodilla” como se muestra en la siguiente figura 3.29.

all | nmy r

TIPO "RODILLA”

TIPO "X”

Figura 3.29 Tipos de Contraventeos mas comunes.

Las consideraciones de andlisis para un contraventeo radican en ser una articulacién, por lo que no
transferird momentos en sus extremos (figura 3.30). Para el disefio nos daremos cuenta que regira la
condicién de pandeo por tratarse de un elemento sujeto a cargas de compresiény tension.

WX 182822 W36K 182 H3SX182R42% H21X44  W21j44  H21Xdd 6% 182R22 H3gX182 HAgX 182R22 o 17
o %
.~ bt
3 8l & % 3 3
HB6X 182822 W36K 182 H3SKI2RAZ® W21X44 W2 144 H21Xdd 6% 182R22 HIEX 182 H36X 182R42 o 16
v G
3 ] ) o 3 3
W36% 150 W21X44 H2LRAd W2 1X44 H36X150 o 15
“b *‘V/
@ P d& T < @
2 g & 2 3 o
T4A 15 b 15 T4A oF 14

Figura 3.30 Consideraciones de articulacidon en contraventeo.

A continuacion se llevara a cabo el disefio del contraventeo del nivel 15, el cual se tienen que disefiar
para la combinacion que de cémo resultado la interaccion mds desfavorable de esfuerzos
combinados de fuerzas axiales y de flexion.

Al revisar el disefio que realizé el programa ETABS muestra que la combinacidn mas desfavorable es
COMBS9 (figura 3.31) misma que desglosa los siguientes elementos mecanicos:

Py= -304.78 ton
M, =My = -0.44 ton-m
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- = —— -' —
PRl St A EL TN 72 t_
— - - -

File

AISC-LRFD99 STEEL SECTION CHECK

STRESS CHECK FORCES & MOMENTS

P M33 m22 uz
Combo | COMB9 | -384.780 9.0080 -8.677 08.0808
AXIAL FORCE & BIAXIAL HMOMENT DESIGH | ({H1-1a)
Pu phi=Pnc phi=Pnt
Load Strength Strength
Axial 3684.788 486 .512 548.9682
Hu phi=Hn Cm B1 B2
Homent Capacity Factor | Factor Factor
Major Bending a.08808 75 971 1.888 1.143 1.088
Hinor Bending 8.677 37.791 1.8088 1.529 | 1.008
SHEAR DESIGHN
Uu Phi=Un Stress
Force Strength Ratio
Major Shear 8.088 75.448 A.088
Minor Shear 8.0688 218.135 B.088
END REACTION AXIAL FORCES
Left End Load Right End Load
Reaction Combo Reaction Combo
-385. 0889 COMB13 -304.470 COMB13

Units: Ton-m (Summary for Combo and Station) Units | Tanm h

Non-Compact

Level: OF 16  Element: D1 Station Loc: 2.934 Section ID: W14x98
Element Type: Intermediate Moment Frame  Classification:

L=5.868

A=0.817 1i22=1.507E-84 133=4_158E-84 z22-0.001 =z33=0.003
522=8.182E-84% s33=0.882 r22-8.0894 r33=0.1546

E=203900008.0880 fy=35153.808 Ry=1.1608

RLLF=1.088

P-HM33-M22 Demand/Capacity Ratio is B.766 = B.758 + B.6088 + A.@16

W T -
Y Wl W W

=

i e

EEEEE e

u3
8.0088 |
K L Cb
Factor Factor Factor
1.800 1.0080 1.000
1.8088 1.80808

A O O

Figura 3.31

Informacion de disefio con normativa AISC-LRFD 99 del modelo ETABS.

Para revisar las condiciones axiales maximas, contamos con los siguientes elementos mecanicos:

Pumax= 261.32 ton (Tension)

Py min =

- 305.09 ton (Compresién)

A continuacion desglosaré los cdlculos en los que tuve la oportunidad de participar para la revisién de
dichos limites de falla, para finalizar con la comprobacién con los resultados que ofrece el programa.

a) Datos de Diseio.

Perfil: IR 356mm X 134.2Kg/m (W14” X 90lb/ft).

Y(2) As =171 cm’.
d=356mm.
tw=11.2 mm.
bs=369 mm.
tr=18 mm.
ry=15.6 cm.
ry=9.4cm.
Zx=2,573 cm’.
Zy=1,239cm’,

F,=3,515 kg/cm’.

E, =2,039,000 kg/cm’.

L=5.87m
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b) Resistencia a Tension.

De acuerdo al capitulo D de las especificaciones del AISC, la resistencia a tension estara dada de

acuerdo a la siguiente expresion:

Py = ¢ Pn
Donde:
Pp Fuerza de tension resistente.
b = 0.90, Factor de resistencia para tension, segun AISC.
Pn Fuerza axial nominal.

Para el calculo de la resistencia nominal, se tiene la expresidn siguiente:

Pn=FyA,
Donde:
Fy Esfuerzo de fluencia del elemento, [kg/cmz]
Ag  Areade la seccién transversal, [cm?]

Por lo que se tiene:
Pn=FyA, = (3,515)(171) = 601,065 kg = 601.065 ton

Por lo que la resistencia a la tensién sera:

Pz = ¢ Pn = 0.9(601.065) = 540.96 ton

Al compararla con la maxima tensién podemos comprobar que se cumple con dicha fuerza:

Pu = 261.32ton < PR = 540.96ton ~ Cumple

c) Resistencia a por esfuerzos combinados.

De acuerdo al capitulo H de las especificaciones del AISC (Ref. 10), indica las ecuaciones de interaccidn

para esfuerzos combinados indicados en las siguientes expresiones:

P P, 8/Myy M

Y>02 ) —(ﬂ + ﬂ) <1.0 (Ec. AISC H1 — 1a)
PR PR 9 MRX MRY

P Py,  (Myy M

Y <02 v 4 ( S ”y) <1.0 (Ec. AISC H1 — 1b)
Pr 2Pp  \Mgpx Mgy

Donde:
Py Fuerza axial de disefio.
Pr Fuerza axial resistente.
Myx, Myy  Momentos de disefio sobre los ejes “X” y “Y” respectivamente.
Mgx, Mgy  Momentos resistentes sobre los ejes “X”y “Y” respectivamente.
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e Calculo de Pg.

Para comenzar, debemos obtener la resistencia a la compresién del elemento Pk, dada por la

siguiente expresion:

Donde:
Pr

dc
Pn

PR:¢CPn

Fuerza axial resistente.
= 0.90, Factor de resistencia para compresién segun AISC.
Fuerza axial nominal.

Para el calculo de la resistencia nominal, se tiene la expresion siguiente:

Pn = F, A,
Donde:

Fcr Limite factorizado entre los esfuerzos elastico o inelastico, [kg/cmz]
Ay Areade la seccién transversal, [cm?]

Para el calculo de F¢g, el AISC especifica los siguientes rangos:

KL s
— <471 |=—;
T Fy

Cuando

Cuando

F,. = (0.658 FY/Fe)Fy Intervalo

Inelastico.

F.. =0.877F, Intervalo

Elastico.

KL E
—>471 |=/—; -
r Fy

Fe =

n?Es Ag

Pe=&L/ )2

Pe  m’E
A~ (KL/T)?

Donde:
P. Resistencia al pandeo de Euler, [kg]
F. Esfuerzo de Euler, [kg/cm?]

Debido a que se disefia al contreventeo como una articulacién, el valor de K para el cdlculo de su

longitud efectiva es 1.0, segun los esquemas de la tabla C-C2.2 del AISC, mismas que se desglosan en
la Figura 3.32.

La relacién de esbeltez maxima sera la mas desfavorable, considerando que el AISC permite como
maximo ese valor de 200, por lo que tenemos

KL_ 1(587) 37.30 < 200

r, 156

KL 1(587) )
—= = 62.45 <200 < Rige
Ty 9.4
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(@) (b) c) &) (f
1Y md Py =
La forma de las columnas '»' ;’ ' N :
pandeada es mostrada . . ) /! '.'
mediante lineas segmentadas , ' ," :.’ !
T T i i

Valor de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valor de disefio recomendado,
cuando las condiciones reales 0.65 0.8
se aproximan a las ideales.

1.2 1.0 2.1 2.0

Rotacidn libre y traslacion fija.

Mf”‘ Rotacidn fija y traslacion fija.
Clave de las condiciones en los 4%7‘

(Condiciones de frontera)

extremos.
?E Rotacion fija y translacion libre.

Rotacidn libre y traslacion libre.

Figura 3.32 Valores de K, para el calculo de la longitud efectiva de elementos en compresion.

Para la fuerza de Euler:

m2E; A m2(2,039,000)(171)
= = 882,364.8 = 882.37 ton

T (KL/r)? (62.45 )2

Pe
Para el esfuerzo de Euler tenemos:

_ m?Egy  m%(2,039,000)
~(KL/r)? (62.45)2

471 B2 = g1 [P0 i34,
Yo Fy T 3515 7

Dado que se tiene que la relacion de esbeltez es menor, es decir, 62.45 < 113.44, por lo que cae en el

= 5,160.03 kg/cm?

Fe

La relacién maxima es:

intervalo inel3stico, teniendo lo siguiente:

F.r = (0.658 Y/ Fe)Fy = (0.658 3515/5160.03)(3 515) = 2,643.02 kg /cm?

Por lo que se tiene el siguiente esfuerzo nominal:

Pn =F Ay = (2,643.02 )(171) = 451,956.4kg = 451.96 ton.

La resistencia del perfil a compresion sera:

Pr = ¢. Pn = (0.9)(451.96) = 406.76 ton
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e Eleccion de ecuacion de interaccion.

Ya definido la carga maxima axial a compresion que resiste el perfil, definimos que tipo de ecuacién
de interaccidn se usara, por lo que el limite de estas ecuaciones son las siguientes:

Py 30478

Pq ~ 206.76 =0.75> 0.2 ~ Usaremos la ecuacion H1 — 1a

e Calculo de Momentos Resistentes, Mgrx Yy Mgy.

Siguiendo los mismos lineamientos de la seccion 3.3 de este escrito, se obtiene solo el momento
resistente sobre el eje Y local del elemento que es donde se tienen esfuerzos de flexidn.

Requerimientos de seccién compacta:

by 3% 02554 =915 No Cumpl
2t 2(18) p = 70> HoLumpte

d 356 ]
a = 112 =13.93 <1, =90.55, SiCumple

Por lo tanto la seccidon no es compacta, para los limites de secciones no compacta se tiene:

b
ﬁ =10.25 > A, = 24.08, Si Cumple
f

Ya que los valores caen en el rango A,<A <A,, el momento nominal se obtiene por:

M,, =M M, — 0.7Fysy) (2227
ny = Mpy = (Myy — 0.7FySy) A — Ap
M,, = FyZy = (3,515)(1,239) = 4,355,085 kg — cm = 43.55 ton —m

10.25 -9.15

M,, = 4,355,085 — [4,355,085 — 0.7(3,515)(818 (—
s [ ( )(818)] 24.08 —9.15

) = 4,182,500 kg — cm
M,, = 4183 ton —m
Por lo que el momento resistente sera:

Mg = My, = 0.9(41.83) = 37.65 ton —m

El coeficiente de flexién Cb = 1, debido a que se considera articulada en sus extremos, por lo que el
momento resistente no se vera afectado por este factor.

e Ajuste de Momento ultimo (Momentos de primer y segundo orden).

Cuando se analizan elementos con alguno de los métodos eldsticos comunes, los resultados se
denominan como momentos y fuerzas primarias o de primer orden. Sin embargo, si un miembro esta
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sometido a momentos y cargas axiales de compresién, apareceran en él momentos flexionantes y
deflexiones laterales adicionales a las iniciales, llamando estos de segundo orden los cuales se
clasifican debidos a cargas gravitacionales (los efectos Pyd) o por cargas laterales (los efectos PuA)

incisos a) y b) respectivamente de la figura 3.3.

P

&
L3

a)

&>
L=

b)

Figura 3.33 Efectos de segundo orden Pé y PA.

Es por eso que para tratar de considerar dichos efectos de segundo orden, el momento ultimo se ve

modificado por factores llamados de amplificaciéon, dando como resultado la siguiente expresion:

Donde:

Los factores de amplificacion estan dados por las siguientes expresiones:

My = By My + BoMy,

Momento debido a cargas de gravedad (Pyd).
Momento debido a cargas laterales (Py4).
Factores de amplificacion que estiman los efectos Pyé y Pyl

respectivamente.

— Factor de amplificacion B;.

El factor por amplificaciones por efectos P§, esta dado por:

Donde:

B,

Cm Factor de reduccion

=——2>1
1 — (aPu/Pe)

a  =1.0, para criterio LRFD.
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Para el factor de reduccién Cm, se tienen dos condiciones:

— Caso 1: Los miembros estan impedidos de traslacion en sus juntas o ladeo y no estan sujetas a
cargas transversales en sus extremos. Se determina con la siguiente expresion:

My
Cm =0.6—0.4 (—)
M;

En esta expresién, Mi/M; es la relacion del menor al mayor momento de en los extremos de la
longitud sin soporte lateral en el plano de flexidon que se esté considerando. La relacién sera negativa
cuando los momentos generen curva simple de deflexidon y serd positiva cuando genere curvatura
doble como se ve en la siguiente figura 3.34.

AN / \ /
Y / | i
\ / | |
\ I / N
| , | / , \
0 , 0 N
| / A
/ i | \
/ \\ | |
/ A\ /
s Y
Negativo Mi1/M2 Positivo M1/M2

Figura 3.34 Relaciones de momentos M;/M; de acuerdo a la curvatura de deflexion.

— Caso 2: Se aplica a miembros sujetos a cargas transversales entre sus nudos vy que estan
soportadas contra traslacion de sus nodos en el plano de carga.

El valor para este caso puede tomarse igual a Cm = 1.0, pero si se quiere hacer un analisis mas
especifico debido a los afectos a las fuerzas transversales el factor se calcula como:

Cm =1+ (aPu)
m= ¥ Pe

Para elementos simplemente apoyados se tiene que:

_ mP8GEs |
T M2
Donde:
Y Maxima deflexiéon ocasionada por la fuerza transversal, [cm]

Mo Mdaximo momento entre los soportes ocasionado por la fuerza transversal, [kg-cm]
E; Modulo de elasticidad del acero 2,039,000 kg/cmz.

I  Momento de Inercia del elemento, [cm®]

L Distancia entre soportes, [cm]
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El valor de ¢, por facilidad se puede obtener con ayuda de la tabla C-C2.1 del AISC, misma que se
presenta en la siguiente figura.

Case 1|1 Cn
__'HllﬁﬁH\Iﬁﬁ TI.& 0 10
[T Py
JEENENENENNNNNNNNNN P,
) -0.4 1-04 B,

P

-0.2 1-02-22

| i Pm
F % P

| ~ a u

' { 0.3 1 0.3F,e1
| i P,

‘ -0.2 ‘170.2’3‘91

Figura 3.35 Relaciones de momentos M;/M; de acuerdo a la curvatura de deflexion.

Una vez dada la explicacién mas representante para la obtencién del factor de reduccién, debido a
que se presentan fuerzas transversales y cuyos extremos no estdn restringidos, Cm = 1.

Para el factor de amplificacion B1 se tiene lo siguiente:

Cm 1.0
B1 = T =T 30478 = 1.527
Pe 882.37

—> Factor de amplificacion B,.

El factor para amplificar los efectos de los momentos por desplazamientos PA, se puede obtener de
acuerdo a alguna de las dos expresiones dadas por el AISC:

Donde:
a = 1.0, para criterio LRFD.
YPu  Suma de resistencia axial necesaria por todas las columnas del
entrepiso en cuestion.
YPe  Suma de todas las fuerzas de Euler del entrepiso en cuestion.
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Existen dos maneras de obtener la expresién 2Pe dadas por:

5p _ZHZESI i SPe = R JHL
T KLy ° ©T MR

Donde:
I  Momento de inercia alrededor del eje en cuestion, [cm*]

K> Factor de longitud efectiva para la condicidn sin contraventeo.

Ry 1.0 para contraventeos (aunque B2 no se usa para contraventeos)
0.85 para sistemas mixtos sin contraventeos.

Ay Distorsion del entrepiso considerado (desplazamientos de ladeo).

XYH  Sumatoria de todas las fuerzas horizontales causadas por AH
Para este caso el factor de amplificacion seraB2 = 1, debido a que se considera que los contraventeos

son los arrastramientos del marco en cuestion.

Por lo tanto, el momento ultimo sobre el eje Y queda finalmente:

Myy = B1 My, + B2M;, = 1.527(0.44) + 1.0(0) = 0.672 ton — m

d) Calculo de interaccion.

La interaccion de esfuerzos del contraventeo sera el siguiente:

) = 0.757 + 0.0 + 0.016 = 0.765

Py 8<MUX MW)_ 304.78 8(0 0.672
Pz 9

= +—-(=-4+—
Mgy Mgy/ ~ 40676  9\0 ' 37.65
Por lo que podemos comprobar que el contraventeo cumple, mismo que podemos comprobar los
valores con la figura 3.31 que ofrece los resultados de disefio hechos por el programa ETABS.
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3.6  DISENO DE CONEXIONES

Ya concluido el disefio de los elementos estructurales de la edificacidon, es necesario transmitir las
fuerzas de estos elementos a las condiciones de frontera y asi cumplir con las consideraciones de
analisis y disefio. Es por eso que las conexiones son un tema de importancia ya que si no se conecta
un elemento con las consideraciones de analisis y modelacién matematica (extremos articulados, a
momento, etc.) podria afectar sibitamente el comportamiento de la estructura.

Durante muchos afios, el método aceptado para conectar los miembros de una estructura de acero
fue el remachado. Sin embargo, actualmente existen practicamente dos formas de conectar una
estructura metdlica, por medio de tornilleria o soldadura.

El montaje de una estructura de acero es de suma importancia en el ambito constructivo, debido al
método y rapidez de ejecucion de la misma obra, por ejemplo, si se utiliza el montaje con conexiones
por medio de tornillos, ademas de ser muy rapido requiere mano de obra menos especializada que
cuando se trabaja con soldadura. Todos estos criterios en el dmbito profesional se basan en los
requisitos del proyectista, métodos constructivos, economia relativa, disponibilidad de trabajadores
(soldadores o remachadores), etc., lo que se tiene que realizar un buen trabajo de planeacidon para
evitar retrasos en la obra evitando multas, pero sobre todo para concluir el proyecto con las
condiciones de seguridad adecuada.

Todas las conexiones tienen alguna restriccion a cambios en los dngulos originales formados por los
miembros conectados, que dependiendo de la magnitud de la restriccién de acuerdo al Capitulo B
“Requisitos de Disefio” (Design Requirements) en su punto 6.3 del AISC, donde clasifica a las
conexiones en dos casos:

a) Conexiones Simples.- que son aquellas las cuales no transmiten momentos y que se suponen
permiten la rotacidn relativa de los miembros que se conectan.

b) Conexiones de Momento.- Estas conexiones, como su nombre lo indica, tienen la capacidad de
trasmitir momentos entre los elementos que se conectan, las cuales se clasifican en:

- Completamente restringidas (FR).- son conexiones suficientemente rigidas y que tienen un
grado de restriccidn tal que no permiten la rotacién entre los miembros conectados.

- Parcialmente restringidas (PR).- este tipo de conexiones transmiten momento, pero tienen
una rigidez insuficiente para mantener sin cambio las rotaciones u angulos originales entre los
elementos conectados.

Con esta breve descripcion, en esta seccion, daré una breve descripcidon de los fundamentos tedricos
para la resistencia de los elementos conectados por medio de tornilleria y soldadura, para que el
lector pueda ver el desarrollo de los dos métodos y comparar cual es el que mejor se adapte a sus
necesidades del proyecto. Finalizando con la realizacién las conexiones a cortante y momento en las
cuales tuve la oportunidad de participar y desarrollar.
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3.6.1 CONEXIONES ATORNILLADAS

Las conexiones atornilladas fueron aceptadas como método de conexién por los afios de 1951, con las
investigaciones y publicaciones hechas por el “Consejo para la investigacién de juntas estructurales
remachadas y atornilladas”, las cuales fueron sustento suficiente para demostrar que la tornilleria era
un buen conector entre elementos de acero. Estos tornillos no sélo se convirtieron en el principal tipo
de conector de campo sino que se encontrd que poseian muchas aplicaciones en conexiones de taller.
Las especificaciones y tolerancias de los tornillos las establece la “Sociedad Americana para Pruebas
de Materiales” (American Society for Testing and Materials, ASTM, por su siglas en ingles).

A continuacién desglasaremos algunas de las ventajas de este tipo de método de conexién:

=

Una buena junta atornillada pueden realizarla hombres con mucho menor entrenamiento y
experiencia que los necesarios que las conexiones soldadas.

No se requieren pernos de montaje que deben removerse después como en las juntas soldadas.
Se requiere equipo mas barato para realizar conexiones atornilladas.

No existe riesgo de fuego ni peligro por el lanzamiento de los remaches calientes o soldaduras.
Tiene una resistencia a la fatiga igual o mayor que la obtenida con juntas soldadas equivalentes.

. Donde las estructuras se alteran o desensamblan posteriormente, los cambios en las conexiones
son muy sencillos por la facilidad para quitar los tornillos.

3.6.1.1 Clasificacion de tornillos.

Existen varios tipos de tornillos que pueden usarse para conectar miembros de acero, los cuales se
describen a continuacion:

- Tornillos ordinarios o comunes: Estos tornillos los designa la ASTM como tornillos A307 y se fabrican
con aceros al carbono con caracteristicas de esfuerzos y deformaciones muy parecidas a las del acero
A36.

- Tornillos de alta resistencia: Estos tornillos se fabrican a base de acero al carbdn tratado
térmicamente y aceros aleados; teniendo resistencias a la tensién de dos o mas veces que los tornillos
ordinarios. Existen dos tipos basicos, los A325 (hechos con acero al carbén tratado térmicamente) y
los A490 de mayor resistencia (también tratados térmicamente, pero hechos con acero aleado). De
este tipo de tornilleria existen con diametros de 13mm (1/2”) a 38mm (1 %”).

Figura 3.36 Tornillos de alta resistencia.
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3.6.1.1 Resistencias nominales de partes roscadas y tornilleria.

A continuacion se presentan las tablas J3.2 dadas por el AISC indicando los esfuerzos nominales de
tension (F:) y cortante (F,,) para diferentes partes roscadas, los cuales incluyen los tornillos en los
cuales se especifica si la rosca se encuentra o no dentro del plano de corte.

En el caso de tornillos, para especificar si la rosca se deberd considerar dentro del plano de corte se
asigna la letra N y si se encuentra fuera del plano de corte o excluida del mismo se le asigna la letra X,
por ejemplo, un tornillos de calidad A-325N, indica que la rosca se encuentra dentro del plano de
corte de la conexion.

Como se podrd observar en la tabla, las resistencias son mayores en el caso cuando la rosca se
encuentre fuera del plano de corte, esto es debido a que se pierde area trasversal en el elemento
debido al rosque del elemento.

TABLA J3-2
Resistencia Nominal de Conectores y Partes Roscadas, Kg/cm2 (Ksi)

. Esfuerzo Nominal de
Esfuerzo Nominal de ‘.
Tensién Cortante, en conexidn
Descripcion del Conector F tipo Aplastamiento
nt
F
K 2 K . nv
g/em’ (Ksi) Kg/cm? (Ksi)
Pernos A307 3,160 (45) 1! 1,900 (24) 1l el
Pernos A??25, cuando la rosca NO esta 6,327 (90) 3,796 (54)
excluida en el plano de corte.
P A32 I 3 exclui
ernos A325, cuando la rosca estd excluida en 6,327 (90) 4,780 (68)
el plano de corte.
P A4 I N ta
ernos .90, cuando la rosca NO esta 7,944 (113)@ 4,780 (68)
excluida en el plano de corte.
Pernos A490, cuando la rosca esta excluida en 7944 (113) 5 905 (84)
el plano de corte.
Partes roscadas que cumplan con los
requisitos de la Seccién A3.4, cuando la rosca 0.75 Fu ©! 0.45 Fu
NO estd excluida en el plano de corte.
Partes roscadas que cumplan con los
requisitos de la Seccién A3.4, cuando la rosca 0.75 Ful® 0.563 Fu
estd excluida en el plano de corte.

[al
[b]

Sujeto a los requisitos del Apéndice 3 del manual del AISC.
Para tornillos A307 los valores tabulados deber ser reducidos por 1% para cada 2mm sobre 5
didmetros de longitud en el agarre.
Roscas permitidas en el plano de corte.
Para tornillos A325 y A490 sujetos a fatiga por cargas de tensidn, ver Apéndice 3.
Cuando las conexiones por aplastamiento, usadas para empatar miembros en tensidn, tienen
una disposicidn de sujetadores cuya longitud, medida paralelamente a la linea de la fuerza,
excede 1270mm, los valores tabulados se reduciran en un 20%

Tabla 3.3 “Tabla J3.2” del AISC, (Ref. 10) Resistencias nominales Ry R,

de tornillerias y de partes roscadas.

[c]
[d]
[e]
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3.6.1.2 Limitaciones de tornilleria.

De acuerdo al AISC, no todos los tornillos de alta resistencia tienen que tensarse completamente,
debido a que dicho procedimiento es caro asi como la inspeccién de los mismos en obra. Es por tal
motivo que dicha normativa especifica una tensién minima requerida para los tonillos en las
conexiones tipo friccion y las conexiones sujetas a tensidon directa, misma que se desglosa en la
siguiente tabla.

TABLA J3.1
Pretension Minima de Pernos, ton*

Tamano Perno, in Grupo A (ej. Pernos A325) | Grupo B (ej. Pernos A490)
', 5,44 6,80
A 8,62 10,89
3, 12,70 15,88
g 17,69 22,23
1 23,13 29,03

1, 25,40 36,29
1, 32,21 46,27
13, 38,56 54,88
17, 46,72 67,13

Tabla 3.4 “Tabla J3.1” del AISC, (Ref. 10) Tensidon minima a tornillos de alta resistencia.
Comunmente a los agujeros se les aumenta de 1/16” (1.5mm) a 1/8” (3mm) del didmetro nominal del
tornillo asi como existen agujeros oblongos los cuales permiten ajuste en las deformaciones por peso
propio de los elementos, plomeo en la construccidon, entre otros, es por eso que el disefiador debe
considerar tales efectos debido que se reducen las cantidades de area de las placas a conectar lo cual
podria afectar los calculos y resistencia de los mismos.

Las dimensiones minimas establecidas por el AISC se resumen en su tabla J3.3 que se muestra a
continuacion.

TABLA J3.3
Dimensiones de Agujero Nominal, in
Dimensiones Agujero
Diametro Estandar |Sobretamafo Ranura Corta Ranura Larga

Perno (Dia.) (Dia.) (Ancho x Largo) (Ancho x Largo)

1/2 9/‘15 5/8 9/15 X 11”‘16 9"'16 X 1 1/4

5/8 11/15 13/16 11/‘16 x7/a 11"16 x1 g"'ws

3"4 13/15 15/16 13/16 x1 13/"16 x1 7’Ie

7",8 15‘”15 1 1'/1(5 15”’16 X1 1fﬂ 15"'16 X23”,15

1 1 1’/15 1 1/,4 1 1"[1(5 X1 5/16 1 1/16 X 2 1/2
=17, d+, d+3/, d+')xd+3) |[(d+")x(25xd)

Tabla 3.5 “TablaJ3.3” del AISC, (Ref. 10) Dimensiones de agujeros nominales.

Asi mismo, existen distancias minimas y maximas que se deben de cumplir para permitir su
instalacion eficiente y prevenir fallas por tensién en los miembros entre los tornillos, mismas que

desglosaremos a continuacion:
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- Separacion minima.- distancia centro a centro para agujeros holgados o de ranura, igual a no
menos de 2 2/3” veces el didametro nominal del conector, d,, sin embargo, se recomienda una
distancia de 3dp.

- Distancia minima al borde.- la distancia desde el centro de una perforacidon estandar hasta el
borde de una parte conectada en cualquier direccidn no debe ser menor 1.75d.

- Distancia al Borde Mdximo.- |la distancia mdxima desde el centro de cualquier perno hasta el
borde mads cercano de partes en contacto de partes en contacto debe ser de 12 veces el
espesor de la parte conectada, pero sin exceder 150mm.

- Espaciamiento Mdximo.- el espaciamiento longitudinal de los conectores entre elementos en
contacto continuo consistentes en un perfil o dos planchas debe ser la siguiente:

a) Para miembros pintados o elementos no sujetos a corrosion, el espaciamiento no debe
exceder 24 veces el espesor de la pieza conectada mas delgada o 305 mm.

b) Para miembros sin pintar con acero de alta resistencia a la corrosién atmosférica, el
espaciamiento no debe exceder de 14 veces el espesor de la pieza conectada mas delgada o
de 180 mm.

3.6.1.3 Resistencia de Tension y Cortante de tornillos o partes roscadas.

La resistencia de disefio de tension y de cortante de un elemento atornillado o roscado, debe ser
determinada de acuerdo a los estados limites de ruptura en tensién o cortante, segln sea el caso de
analisis, multiplicado por la resistencia nominal, como se indica a continuacién:

Ry, = ¢R, = QFAp
Donde:

Ry Resistencia a la tensidn o el cortante del elemento atornillado o roscado, [Kg]
¢  =0.75, factor de reduccion LRFD, para elementos atornillados y roscados.
Fn Tensién nominal (F,:) o Cortante nominal (F,,) segun la tabla J3.2 del AISC, [Kg/cmz]

Ap  Areatotal de los pernos o partes roscadas, [cm?]

3.6.1.4 Tornillos sujetos a esfuerzos combinados de Tension y Cortante.

Debido a la diferencia de conexiones que se pueden presentar en el ambito profesional, es muy
comun encontrarnos con casos donde los tornillos estén sometidos a esfuerzos combinados de
fuerzas axiales de tensién y de cortante, por tal motivo, se presenta la expresion siguiente de acuerdo
al AISC:
Ry = R, = PFyiAp
Donde:
F’nt  Esfuerzo nominal de Tension modificada para incluir los efectos del
cortante obteniéndose de la siguiente manera en kg/cmz.

Fre

ne = 1.3Fy — OF.

fo £ Fut
¢ =0.75, Factor de reduccion LRFD.
Fnt  Tensién nominal, segun la tabla J3.2 del AISC, [Kg/cmz]
Fny  Cortante nominal, segun la tabla J3.2 del AISC, [Kg/cmz]
v Esfuerzo cortante actuante, [Kg/cmz]
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3.6.1.5 Tornillos sujetos fuerzas excéntricas.

Un grupo de tornillos pueden estar cargados excéntricamente a esfuerzos cortantes y momentos de
flexién sin percatarlo, sin embargo, estos casos son mas comunes de lo que se sospecha.

Por ejemplo, considerando los casos (a) y (b) de la figura 3.37, donde la viga se conecta a una columna
por medio de placas o angulos, observando que el eje del grupo de tornillos no coincide con la del eje
de la conexidn, por lo que esta debera de resistir cierto momento.

Las especificaciones del AISC no establecen un criterio para el disefio de dichas consideraciones, pero
si proporciona valores para el calculo de la resistencia de disefio del grupo de tornillos. A través de los
afios son tres métodos los que se han desarrollado para el analisis de conexiones cargadas
excéntricamente, los cuales son el método eldstico, método de excentricidad efectiva y el método de
resistencia ultima.

[ole;
OO

000000

(@) (b)

Figura 3.37 Conexiones atornilladas excéntrica.

El método mas efectivo por la cercania de los valores obtenidos en pruebas ah sido el de resistencia
ultima, sin embargo, es un método muy tedioso por lo numerosos tanteos que se necesitan para la
obtencidon de dicha resistencia, por tal razén existen tablas en la parte séptima del manual del AISC
llamado “Design Considerations for Bolts” (Consideraciones de disefio de Tornillos) las cuales
desglosan coeficientes de resistencias para tornillos cargados excéntricamente considerando el tipo
de arreglo y la inclinacion de la carga considerada.

Para el uso de las tablas 7-7 a la 7-14, se requiere saber el tipo de arreglo de los tornillos, asi como la
inclinacién de la carga y considerar la siguiente expresién general.

Ry = ¢Ry, = ¢p(C 1)
Donde:

Rp Resistencia del grupo de tornillos, [Kg]
¢ =0.75, Factor de reduccion LRFD.
C Coeficiente que considera la excentricidad de la conexidn.

I'n Resistencia nominal de un solo tornillo. [Kg]

Con este criterio de resistencia ultima y con ayuda de las tablas del AISC, participe en el desarrollo de
conexiones del proyecto, mismas que se desglosardn en los siguientes subtemas.
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3.6.2 CONEXIONES SOLDADAS

Las conexiones soldadas, es un método de conexidn en el cual se unen partes metalicas mediante el
calentamiento de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan y se unan con
o sin la adicion de otro metal fundido. Este método de unién entre elementos metdlicos fue poco a
poco teniendo importancia en el campo de la ingenieria estructural debido a los constantes estudios
realizados y la aceptacion de las teorias los cuales demuestran que la soldadura también tiene
capacidad de soportar resistencia a la fatiga (estado limite de inicio y crecimiento de fisuras y grietas
resultantes de la aplicacién repetida de cargas variables), ademas de los altos costos de supervision
para obtener una soldadura de alta calidad, estos dos motivos fueron los factores primordiales para
impedir el uso rapido de la soldadura en las estructuras metalicas.

En la actualidad, la mayoria de los ingenieros acepta que las juntas soldadas tienen una resistencia
considerable a la fatiga y que gracias al organismo que se encarga de calificar a los soldadores, tiene el
sustento de dar credibilidad a que la soldadura realizada serd de buena calidad y alcanzara las
resistencias que el disefiador estd considerando, este organismo es la “Sociedad Americana de
Soldadores” (American Welding Society), AWS por sus siglas en ingles

Las ventajas principales del método de conexion por soldadura se presentan a continuacién:

1. La ventaja principal de este método, estd en el drea de la economia, porque el uso de la
soldadura permite el ahorro en el peso de acero utilizado, ya que permite eliminar un gran
porcentaje de las placas de unidén y de empalme tan necesarias en las estructuras atornilladas.

2. Lla soldadura tiene una zona de aplicacién mucho mayor que los tornillos, por ejemplo, la
conexiéon de un tubo de acero es mas sencillo conectarlo por medio de soldadura que por medio
de tornillos que resultaria virtualmente imposible.

3. Las estructuras soldadas son estructuras mas rigidas, porque los elementos por lo general se
estdn soldados directamente uno a otro.

4. El proceso de fusionar las partes por unir, hace de las estructuras realmente continuas, esto se
traduce en la construccion de una sola pieza puesto que las juntas soldadas son tan fuertes o mas
gue el metal base.

5. Es mas silencioso en la obra soldar que el atornillar.

6. Se usan menos piezas y, como resultado, se ahorra tiempo en detalle, fabricacion y montaje de la
obra.

La soldadura se puede realizar por medio de gas o con un arco eléctrico, que en general es mas usado
este ultimo debido a la rapidez con el que se elabora respecto al método por gas. Sin embargo, es
necesario asegurarse de una buena soldadura en un trabajo determinado, por lo que se tienen que
seguir tres pasos:

1) Establecer buenos procedimientos de soldadura.
2) Usar soldadores calificados.
3) Emplear inspectores competentes en el taller y en la obra.
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3.6.2.1 Clasificacion de las soldaduras.
Existen tres clasificaciones para las soldaduras las cuales se describen en los siguientes parrafos:

a) Tipo de soldadura.- los principales tipos de soldadura son las soldaduras de filete y de ranura,
existen ademas las soldaduras de tapon.

b) Posicion de soldadura.- se clasifican respecto a la posicién en que se realizan como planas,
horizontales, verticales y en la parte superior.

c) Por Tipo de Junta.- es la forma que se conectan los elementos soldados que pueden ser a tope,
traslapada, en te, de canto, en esquina, etc.

3.6.2.2 Simbologia de las soldaduras.

La normativa del AWS ha presentado una propuesta estandarizada para la identificacion de
soldaduras por medio de simbolos los cuales adoptan toda la informacidn necesaria para soldar
correctamente y evitar largas notas descriptivas o dibujos de soldaduras en planos de ingenieria.

Esta parte del escrito tiene como propdsito no ensefiar al lector todos los simbolos posibles, sino para
dar una idea general de éstos y la informacion que pueden contener, como se puede ver en la tabla
general de la figura 3.39, misma que se puede encontrar en el IMCA, AISC o de AWS, sin embargo, a
primera vista la informacién es confusa para los inicios del lector, por esta razén se presenta en la
figura 3.38 algunos simbolos de soldadura con la descripcion de cada uno.

6 Soldadura de filete sobre el lado cercano
gue sefiala la flecha. El tamafio de la
soldadura es de 6mm.

150-600 Soldadura de filete sobre el lado cercano
6 gue sefiala la flecha. El tamafio de la
soldadura es de 6mm con longitud de
150mm a cada 600mm.

Soldadura de Filete hecha en campo de
(PLACA—PATIN) >— espesor de 6mm en ambos lados,
indicando entre placa de conexién y patin
del perfil.
S Soldadura de filete todo alrededor en la

junta con filete de 5mm de espesor.

(TIPO) ) Soldadura de penetracion de bisel a 45°y

45 raiz de 3mm.

Figura 3.38 Ejemplos de simbologia de soldaduras comunes en obra.
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SIMBOLOS BASICOS DE SOLDADURA

Ranura o a tope
TR ENSAN- | pNSAN-
R|FILETE = -
FOSTERIO RAN?JRA D(l:ltj\?m vV |BIbEL) U i CHA- | CHAMIENTO
MIE\P}TO DE BISEL
SIMBOLOS COMPLEMENTARIOS
SOLDADURA | SOLDADURA CONTORNO Véase la
RESPALDO| ESPACIADO TODO DE AWS A.2.4-79
ALREDEDOR CAMPO NIVELADO | CONVEXO | para otros
simbolos
basicos y
[ _'l r] complementarios
O ; —— 7N de soldadura

LOCALIZACION ESTANDAR DE LOS ELEMENTOS DE UN SIMBOLO DE SOLDADURA

Acabado

Contorno

Abertura en la raiz,

Linea de referencia

Especificacion,
proceso u otras
referencias

Cola (se omite cuando
no hay referencias)

Simbolo basico
o referencia de’
detalle

g

profundidad del relleno
€n muescas y tapones
Garganta efectiva
Profundidad de la
preparacion o tamaiio
en pulgadas

O\

Angulo de ranura o
angulo incluido en soldaduras
de tapdén

Longitud de soldadura
en pulgadas

Paso (espaciamiento entre
centros) de soldadura
en pulgadas

B

F Soldadura de campo
A Soldadura todo alrededor
f R
03
g
S(E) v T2
- i 2 o3 A
£33
S 8| La flecha conecta la linea de referencia al lado cercano
\. de la junta. Use un quiebre como en A o B para

significar que la flecha sefiala al elemento de la junta
que debe prepararse con zalgun tipo de bisel.

Nota:

Tamatflo, simbolo de la soldadura, longitud y espaciamiento deben leerse en ese orden de izquierda
a derecha sobre la linea de referencia. Ni la orientacion de la linea de referencia ni la localizacién de la
flecha alteran esta regla. Ei lado perpendicular de los simbolos B [// }/ I{’ debe estar a la izquierda.

Las soldaduras en los lados cercano y alejado son del mismo tamafio a menos que se indique otra
cosa. Las dimensiones de los filetes deben mostrarse en ambos lados.

La punta de la bandera del simbolo de campo debe sefalar hacia la cola.

Los simbolos se aplican entre cambios bruscos en la direccién de la soldadura a menos que se muestre
el simbolo de “‘todo alrededor’ o se indique algo diferente.

Estos simbolos no se refieren al caso de ocurrencia frecuente en las estructuras en donde material du-
plicado (por ejemplo, atiesadores) se localiza en el lado posterior de una placa de nudo o alma. Los fabri-
cantes han adoptado la siguiente convencién de estructuras: cuando en la lista de embarque se detecte la exis-
tencia de material en el lado posterior, la soldadura para ese lado sera la misma que para ¢l lado anterior.

Figura 3.39 Simbologia basica de soldaduras de acuerdo al AWS. (Ref. 16)
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3.6.2.3 Resistencia de la Soldadura a Filete.

Para la obtencién de la resistencia de la soldadura, consideraremos uno de los conceptos mas usados
para este tipo de conexiones y es la soldadura de filete. Segun estudios y pruebas de laboratorio, han
concluido que este tipo de soldaduras son mas resistentes a la tension y a la compresidn que al corte,
de manera que los esfuerzos determinantes de la resistencia que se establecen en las especificaciones
son por esfuerzos de corte.

Cuando las soldaduras de filete se prueban a la ruptura, parecen fallar por corte en dangulos
aproximadamente de 45° a través de la garganta, por consiguiente la resistencia se supone igual al
esfuerzo de corte permisible por el area tedrica de la soldadura, como se muestra en la figura 3.40.

Garganta = 1S x cos 45°
=1s x 0.707

Plano
de Falla

Figura 3.40 Determinacidn de la garganta teorica.

Por lo anterior descrito, podemos expresar resistencia de la soldadura de filete se expresa de la
siguiente manera:
Rs = ¢R, = ¢ (cos45° t L Fy)

Donde:
Rs Resistencia de la soldadura. [Kg]
¢  =0.75, Factor de resistencia por LRFD.
cos45°  Angulo de donde se considera la garganta tedrica resistente de la soldadura.
ts Espesor de la soldadura [cm]
L Longitud de soldadura [cm]
Fw  Resistencia nominal de la soldadura, que equivale a 0.60Fgxy .
Fexx  Eslaresistencia por clasificacion del metal base, que depende del tipo de
electrodo y se designa como E60XX, E70XX, etc. En este sistema la letra E,

significa electrodo y los dos primeros digitos (60 o 70 klb/plg?) indican la
resistencia minima a la tensién de la soldadura.[kg/cm?]

Para ver mas condiciones de soldaduras tipo ranura, tapén y demas esfuerzos nominales se
recomienda al lector recurrir a las especificaciones J.4 del AISC, sin embargo, la soldadura de filete es
un caso base para el entendimiento de las tipos de soldaduras.
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3.6.2.4 Limitaciones de soldaduras.

Ademas de las condiciones de resistencia, existen otras recomendaciones de las especificaciones del
AISC aplicables a las soldaduras, cuyas mds importantes se resumen a continuacién:

1.- La longitud de una soldadura de filete no debe ser menor de 4 veces la dimensiéon nominal del lado
de la soldadura. Si su longitud real es menor de este valor, el grueso de la soldadura considerada
efectiva debe reducirse a 1/4 de la longitud de la soldadura. En el caso de fuerzas axiales, la longitud
minima debe ser al menos el ancho del elemento que conecta.

2.- Acerca de los tamaifos maximos de la soldadura de filete se tienen los siguientes puntos:

a) Para soldaduras de filete a lo largo de material con espesores de 6mm de grueso, el espesor
maximo deber ser igual al grueso del material.

b) Para material de grueso igual o mayor a 6mm, no debe ser mayor que el espesor del material
menos 2mm. En estos casos, para verificar el tamafo de la soldadura es conveniente terminar la
soldadura por lo menos con 2mm del borde para que el inspector pueda verificar claramente dicho
espesor.

3.-Los filetes permisibles minimos segun las especificaciones J.2b del AISC se dan en su tabla J2.4,
mismas que dependen de los espesores mas delgados a los cuales se unirdn.

TABLA J2.4
Tamano Minimo de Soldadura de Filete
Espesor de parte unida Tamafo minimo de

mas delgada, mm soldadura de filetel?, mm
Hasta 6 inclusive 3
Entre6y 13 5
Entre 13y 19 6
Mayor que 19 8

El Dimension del pie de la soldadura de filete. Se deben
utilizar soldaduras de paso simple.

Nota: Ver la Seccidn J2.2b para el tamafo maximo de
soldaduras de filete.

Tabla3.6 “Tabla J2.4” del AISC, Tamafios minimo de soldaduras de filete (Ref 10).

Estos filetes minimos no se consideran por condiciones de resistencia, sino rige el fendmeno de
enfriamiento rapido causado por los elementos gruesos en las soldaduras pequefias, causando grietas
y perdida en la ductilidad en estas soldaduras.

4.- Cuando sea posible y en conexiones sujetas a vibraciones continuas excentricidades en la carga, se
recomienda hacer vueltas en el extremo (remates) para soldaduras de filete cuya longitud no debe ser
menor que dos veces el grueso nominal de la soldadura.
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3.6.2.5 Condiciones de excentricidad

Las soldaduras de filete, de acuerdo a las condiciones de frontera de los elementos que se conectan,
al igual que las conexiones atornilladas, estdn sometidas en algunos casos por cargas aplicadas
excéntricamente, por lo que las soldaduras quedan sujetas ya sea por dos casos, cortante-torsién o
cortante-flexién, como se muestra en la figura 3.41.

4

.

1 M
centro u
de gravedad /-\ [_

de las

Pll
soldaduras —e l
L

NN T

Pll
-
A KT P
!
”T” L] ( 3

J

e

(b)

.i

y

(a)

Figura 3.41 (a) Soldaduras sometidas a cortante y torsidon. (b) Soldaduras sometidas a cortante y
flexion

Para el calculo de la resistencia para soldaduras cargadas excéntricamente existen dos métodos:

a) Método elastico
b) Método por resistencia ultima.

En este escrito, no se abordaran a fondo el desarrollo para cada método, pero si tiene como objetivo,
dar a conocer al lector los valores contenidos en las tablas de la octava parte del manual del AISC, los
cuales se obtuvieron por el método de resistencia ultima.

Usando estas tablas de resistencia ultima P, de una conexién especifica, se pueden determinar los
espesores o longitudes de soldadura con la siguiente expresidn base:

Ru=0@QR,=CC; DI
Donde:
Ry  Resistencia ultima [Kips]
@  =0.75, Factor de resistencia por LRFD.
C Coeficiente que se obtiene con ayuda de las tablas.

Coeficiente segun la tabla 8-1 del AISC que depende de la serie del electrodo
a utilizar. (En el caso de E70XX C;=1.0)

D  Tamaiio de la soldadura en dieciseisavos de pulgada. [in]
I  Longitud de la soldadura vertical [in]

En esta octava parte del manual del AISC, se pueden encontrar diferentes casos de soldaduras asi
como diferentes tipos de aplicacion de cargas con diferentes inclinaciones, en donde el ingeniero
deberd interpolar los valores para la obtencidn de los valores calculados.
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3.6.3 CONEXION A CORTANTE

Para el disefio de la conexién a cortante, la cual se considera una conexién simple de acuerdo a la
descripcién de la seccion 3.6 de este escrito, es decir, una viga simplemente apoyada, utilizaremos la
desarrollada en el analisis de la viga secundaria IR406x46.2 Kg/m (W16x31) descrita en la seccién 3.4,
cuyo analisis da como resultado una reaccién ultima de:

Vu = 9.52 ton

A continuacién desglosaré el tipo de conexion atornillada que se utilizd y en el que tuve la
oportunidad de desarrollar en el proyecto, asi mismo, para darle al lector una mayor extensién al
tema de conexiones, desarrollaré el tipo de conexién soldada para comparar los dos métodos y
mantener el propdsito de este escrito para el lector como guia de disefio estructural.

a) Datos de disefio

Y(2) Perfil W16X31
d =403 mm. Tornillos
bs= 140 mm. A-325N
ty=7.0mm.
T=346 mm. Placa A-36
k=29 mm. Fy =2,530 kg/cm®.

Fy =3,515 kg/cmz.
E, =2,039,000 kg/cm".

b) Obtencidn y revision de tornillos por excentricidad.

Es necesario de acuerdo a la reaccidn ultima o de disefio, saber la cantidad de tonillos necesarios,
considerando tornillos de didametro @=16mmde calidad A325N se tiene lo siguiente:

Vy

#Torn = ————
¢ Aban

Donde:
#Torn  Numero de tornillos necesarios [Pzas]
Vu  Cortante ultimo o de diseno [Kg]
¢ =0.75, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
Ap  Areadel tornillo [cm?]
Ruv Resistencia nominal al corte, de acuerdo a la tabla J3.2 del AISC. [Kg/cmz]

Para el area del tornillo se tiene:
nd?, m(1.6)?

b= T 2.01 cm?
El numero de tornillos necesarios sera:
9,520 kg
#Torn = = 1.66 torn.

(0.75)(2.01)(3,796 )

Por ser un peralte de 40 cm, consideraremos 3 tornillos.
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De acuerdo al didmetro del tornillo se tienen las siguientes dimensiones minimas descritas en la
seccion 3.6.1.2 de este escrito, las cuales son:

+ Distancia al borde minima:
dp min = 1.75 @tor = 1.75(16mm) = 28mm - & dpmin = 30mm
+ Distancia entre tornillos minima:
Spmin = 3 @0tor = 3(16mm) = 48mm - s Symin = 50mm
Con las distancias minimas anteriores, podemos proponer un arreglo de tornillos que cumplan con los
requisitos de la tabla 7-7 con una hilera de tornillos a 0° de inclinacién de la carga, la cual nos dara

una capacidad de resistencia ultima de acuerdo a los efectos de la excentricidad de la conexidn,
misma que se desglosa a continuacion.

"N” TORNS. # 0,10 !

s

"
%

<<
m
1
(@]
P
o
;

]
3 LADOS
ts1 (TIPO)
LARGUERO PLACA el

TRABE
PRINCIPAL

Figura 3.42 Arreglo tipo de tornillos de conexién a cortante.

Las distancias reales previas para el disefio de la conexién se resumen en la siguiente tabla:

. ) Valor Minimo Valor Real
Distancia
[mm] [mm]
D dp min =28 40

Tabla 3.7 Distancias preliminares para la propuesta de arreglo de tornillos.

Donde la excentricidad de la conexidn se considera hasta donde se llega al patin del elemento al cual
nos conectaremos, por lo tendremos lo siguiente:

e, = 10mm+ D =10+ 40 = 50mm (2in)
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Table 7-7

Angle =0°

Coefficients C for Eccentrically Loaded Bolt Groups

Available Strength of a bolt group, | where
OR, or R /Q, is determined with P = required force, P, or P, kips

R,=Cxr, r, = nominal strenfgth pe': bolt, kips
e = eccentricity of P with respect "
¢=0.75 Q=200 to centroid of bolt group, in. w
L (not tabulated, may be
LRFD ASD determined by geometry) ’
P QP e, = horizontal component of g, in. n
Crin= TﬁfL Crn = TH s = bolt spacing, in. i
i n C = coefficient tabulated below
sin|e. in Number of Bolts in One Vertical Row, »
. | 8, iN.

2 3¢ 4 5 .6 7 3 9

10 1 12

98| 223 [ 832 | 439 | 545 | 648 | 751 | 852
088 | 7.75 | 281 | 390 | 498 | 6.06 | 7.12 | 8.17
069 | 140 | 236 | 340 | 447 | 556 | 664 | 7.72
056 | 115 | 201 | 296 | 398 | 505 | 613 | 7.22
048 | 097 | 1.73 | 259 | 355 | 457 | 563 | 6.70

041 | 083 | 1.51 228 | 317 | 413 | 515 | 6.20
036 | 073 [ 134 | 204 | 285 | 375 | 472 | 573
032 | 065 | 1.21 183 | 259 | 342 | 434 | 531
029 | 059 | 109 ' 166 | 236 | 3.14 | 400 | 4.92
024 | 049 | 092 140 | 200 | 268 | 344 | 427

14 021 | 042 | 079 | 1.21 174 | 233 | 3.01 | 375
16 | 018 | 037 | 070 1.06 | 153 | 206 | 267 | 3.33
18 016 | 033 A 062 | 095 | 137 | 184 | 239 | 3.00
20 015 | 029 | 056 | 085 | 1.24 | 167 | 216 | 272
24 012 | 025 | 047 | 071 1.03 | 140 | 1.82 | 229

28 011 | 0.21 040 | 0.61 0.89 | 1.20 | 1.57 | 1.97
32 009 | 018 H 035 | 054 | 078 | 105 | 1.37 | 1.73
36 0.08 | 016 | 0.31 0.48 | 0.69 | 094 | 122 | 1.54

N O W~ O')U‘I-b-f-dl\r

953 | 105 | 115
9.21 102 | 113
8.78 | 984 | 109
830 | 938 | 104
7.79 | 887 | 996

7.28 | 836 | 9.44
6.78 | 7.85 | 893
632 | 736 | 842
589 | 6.90 | 7.94
515 | 6.09 | 7.06

455 | 541 6.31
406 | 485 | 568
366 | 438 | 515
333 | 399 | 470
2.81 337 | 399

242 | 292 | 345
213 | 257 | 3.04
190 | 229 | 272

C' 294 | 5.89 [ 113 171 | 251 | 338 | 444 | 559

69.2 | 83.5 100

Figura 3.43 “Tabla 7-7” del AISC para la obtencidn del factor C para tornilleria.

Dada la excentricidad y el nimero de tornillos se tiene un factor de C = 2.23.

La resistencia nominal por un solo tornillos sera:

7, = EpA, = 3,796 (2.01) = 7,630 kg
Por lo que la resistencia nominal del grupo de tornillos sera:

R,=Cr, =223 (7,630) = 17,014.9 kg
La resistencia ultima del grupo de tornillos es:

R, = ¢R, = 0.75(17,014.9) = 12,761 kg = 12.76 ton > Vu

~ Si cumple
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Los 3 tornillos de 16mm cumplen con transmisidn del cortante ultimo, sino llegase a cumplir tendria
que aumentar el numero y didmetro de los tornillos, en algunas ocasiones la capacidad y con ello las
dimensiones minimas y volver a realizar la revisidon descrita anteriormente.

c) Diseno de placa de conexién.

Una vez revisado el numero de tornillos necesarios para la conexidn, se prosigue con el disefio de la
placa que los conectara la viga secundaria, teniendo lo siguiente:

La longitud total de la placa sera:
L,=E=2B+ (#Torn.—1)C
L,=E= 2(40) + (3 — 1)(75) = 230mm = 23cm
Para finalizar con la dimension de la placa se tienen las siguientes restricciones geométricas:
+ Que la longitud de la placa sea menor que la maxima distancia de la parte lisa del alma (7):
L,6 E<T - 230<346 . SiCumple

+ Que la distancia A, sea mayor que k, es decir:

d—L
A= P>k
2

403 —230

> = 86.5, seredondea a A = 85mm

A=85>k=29 - SiCumple

Para saber el espesor de la placa tenemos las siguientes expresiones de acuerdo al caso de falla, por
fluencia o por ruptura de acuerdo a las especificaciones de AISC en su secciono J4.2, donde se tiene lo
siguiente:

1) Para fluencia en corte del elemento:

Vr1 = dRn = ¢(0.60 Fy Ag,)
Donde:
Vri1 Cortante Resistente en caso de fluencia en elemento. [Kg]
Fy  Esfuerzo de fluencia del elemento. [Kg/cm?]
@¢r =1.0, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
Agy Area total de corte del elemento [cm?], siendo lo siguiente:  Ag, =1Lpt,
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2) Para ruptura en corte del elemento:
Vrz = ¢Rn = ¢,.(0.60 Fu Ay,)

Donde:
Vrz  Cortante Resistente en caso de ruptura en elemento. [Kg]
Fu Esfuerzo ultimo del elemento. [Kg/cmz]

¢ =0.75, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
Any  Area neta del corte del elemento [cm?], siendo lo siguiente:

Agy = [Lp — #Tor(@tor + 0.3cm)] t,,

Para el espesor de la placa tendremos los siguientes valores:

( Vu
¢7(0.60 Fy Lp)

t = max <
Vu

¢,-(0.60 Fu)[Lp — #Tor (Do, + 0.3cm)]

Por lo que tendremos:

9,520
f = T0y0060) @830y (23) ~ 02 7em = 27mm
9,520
2= [0.75)(0.60) (4080)[23 —3(1.6 + 03)] _ 2 = 2omm
< Rige

Se tomara el maximo siendo de 2.9mm, pero como el alma es t,=7mm, tomaremos t = 6mm de
espesor en la placa tipo A-36.

d) Disefio de soldadura de filete.

De acuerdo a la figura 3.42, necesitamos conectar nuestra placa de conexién e; al elemento que se
conectara nuestro larguero secundario, sin embargo, es necesario considerar la excentricidad que
genera la reaccién al eje de la soladura.

De manera practica y con el propdsito de no revisar exactamente caso por caso a qué elemento
principal se conectara nuestro larguero secundario, se supondra una soldadura vertical del mismo
tamanio del peralte de nuestro larguero como se muestra en la figura 3.44.
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WVu
¢ TRABE
ax
D 10 SOLDADURA
—Tt = CONSIDERADA
= PARA EL DISERO

v
-4

\F‘LACA el
WE’ LADOS

(TIPO)

LARGUERO
TRABE
PRINCIPAL

Figura 3.44 “Tabla 7-7” del AISC para la obtencién del factor C.

Al considerar nuestra conexién a una viga del mismo peralte, supondremos que la excentricidad sera
la mitad del patin mas las distancias previas definidas de 10mm y D teniendo lo siguiente:

bf
ex=7+1O+D

140
ex = T+ 10+ 40 = 120mm

Realizando los siguientes calculos para el uso de la tabla 8-4 del AISC para soldaduras excéntricas se
tiene lo siguiente:

_al_e_120_ 1997 ~ 030
=TT T U T3 R
_kl_0 o
Tl 403

Con los datos anteriores y con el uso de las tablas del AISC para soldaduras excéntricas (Figura 3.45)
se obtiene un coeficiente €=3.09, y al utilizar electrodos de la serie E70XX C;= 1.0.

Para el caso de la soldadura minima se tiene la siguiente expresion:

D= Pu
T 6cql
Donde:
Pu =Vu = 9,520k ( Kips )—209981('
U= U= oI \45336kg) ~ 20700 S
| =403 ( 1 )—1587'
N mm 25.4mm/ 7 m
Por lo tanto se tiene:
Pu 20.998

Dinin = = = 0.57 Diecisei
min (Z)CCll (0-75)(3.09)(1.0)(15.87) leciselsavos
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Que es igual a:

) 0.79 in /25.4mm
Dmin = (

16 )=0.9mm

lin

Pero de acuerdo a la soldadura minima de filete de la tabla J2.4 del ASIC, para una placa de 6mm, se
tendra que la soldadura sera de ts; = 3mm.

Que podemos revisar dicho valor con la expresion de la soldadura de filete:
Ry, = ¢R, = ¢ (cos45°t; L Fy)

R, = (0.75)[(0.7071)(0.3)(40.3)(0.6 x 4920)] = 18,927 kg > 9,520 kg - Cumple

Table 8-4
Coefficients C
for Eccentrically Loaded Weld Groups
Angle = 0°

Available Strength of a weld group, A, or A,/Q, is determined with
R,=CC,DI (¢ =0.75, Q =2.00)
or

LRFD : ASD
__Pu D__Pu ;o B, Ci,QPaD__QPa[_¥QPa
min — min — min — min — min — min —
¢C,D! oCC)l ¢CC,\D C,DI cC/l cC\D
a8l
) P
where T [ l
P = required force, P, or £,, Kips - >
D = number of sixteenths-of-an-inch in the fillet weld size N
1 = characteristic length of weld group, in. LAt
a=g/l "
e, = horizontal component of eccentricity of £ ﬁ
with respect to centroid of weld group, in.
C = coefficient tabulated below IJ: Special Case
C, = electrode strength coefficient from Table 8-3 = &;-?ﬂ“":' in D'a;"
(1.0 for E70XX electrodes) I T vt e
l‘d‘:wmm
Kk

a 0/{01[02 03 04/05|06(07 |08 (0910|1214 |16 |18 20

0.00 |3.71||3.71 [3.71 [3.71 |3.71 |3.71 [3.71 |3.71 [3.71 |3.71 [3.71 |3.71 [3.71 |3.71 [3.71 | 3.71
0.100 |3.72||3.73 |3.72 |3.71 |3.70 |3.69 |3.67 [3.65 |3.63 |3.61 |3.60 |3.56 |3.52 |3.48 |3.45 | 3.71
0.150 |3.67|(3.66 |3.65 |3.64 |3.62 (3.60 |3.58 [3.56 |3.54 [3.52 |3.50 |3.47 |3.43 [3.40 |3.37 | 3.34
0.200 |3.51((3.51 |3.50 |3.49 |3.47 (3.46 |3.44 |3.43 |3.41 (3.40 |3.38 [3.36 |3.33 [3.30 |3.28 | 3.25
0.250 |3.31013.31 |3.31 13.30 |13.29 |3.28 3.28 (3.27 |3.26 |3.26 [3.25 |3.23 |3.22 |320 318 |3.17

| — %

. 3.09 }.09 3.09 |3.10 {3.10 |3.10 (311 [3.11 |3.11 |3.11 |3.11 (311 |3.11 [3.10 {3.09 | 3.08
0.400 266 |2.66 [2.68 |2.70 [2.73 [2.75 |2.78 |2.80 |2.82 [2.83 |2.85 (2.87 |2.89 [2.90 [2.90 | 2.90
0.500 |2.29 (2.30 |2.32 [2.35 |2.40 |2.44 |2.48 |2.52 |2.55 [2.58 |2.61 |2.65 |2.68 |2.71 |2.73 | 2.74
0.600 (2.00 |2.00 (2.03 (2.07 212 (2.18 (223 (2.28 [2.32 [2.36 (2.39 [2.45 (2.50 (2.54 |2.57 [ 2.58
0.700 (1.76 {1.76 (1.79 [1.84 [1.90 |1.86 |2.02 |2.07 [2.12 |2.16 [2.21 |2.28 [2.33 |2.38 [2.42 | 2.45

/<

Figura 3.45 “Tabla 8-4” del AISC para la obtencidn del factor C en soldaduras.
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A continuacion desglosare una tabla resumen con todas las indicaciones necesarias para la

elaboracion de la conexion en taller o en campo segun sea el caso, desglosando calidades vy
dimensiones de los materiales, tornilleria y soldadura.

-
TABLA DE CONEXIONES A CORTANTE
DIMENSIONES PLACA TORNILLOS SOLDADURA
LARGUERO ARREGLO
A B C D E B el ACERO N @ ts1
il m Frm ulul Fm mm TIFO mm mm TIPO TIPO mm
W16x31 85 40 75 40 230 6 A-36 3 16 A—325 A 3 )
NOTAS IMPORTAMTES :
~ARREGLO TIPO "A" (CORRESPOMDE A 1 LINEA DE TORNILLOS)
«? LARG
TRABE  PLACA e1 ! . ‘i TRABE
PRINCIPAL ‘ N TORNS. @_B,D,10
=<3 LADOS
! (TIPO) D
.|
i N\ < [
g | T
S e - X w et E
. \
| o PLACA el

FLACA e PLACAEI/
LARGUERD LARGUERD (TIPO)
DETALLE TIPO DE CONEXION
A CORTANTE LARGUERO-TRABE

ARREGLO TIPQ "A" (1 LUNEA DE TORMILLOS)

Figura 3.46 Indicaciones y especificaciones en planos estructurales.
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3.6.4 CONEXION A MOMENTO

La conexion a momento desarrollada en este proyecto fue la de conectar las vigas principales a una
columna de montaje para evitar dejar embebidos a la columna final de concreto, este tipo de
conexion es similar a la cortante desarrollada en la seccién anterior, con la variante de la revisidon de la
soldadura de penetracién usada en los patines y la revisiéon de las placas de continuidad en dichos
patines de la trabe principal.

Utilizando la viga principal desarrollada en la seccién 3.3 y con ayuda del modelo matemadtico, se
obtienen los siguientes elementos mecanicos maximos en los extremos de la seccidn:

Mz;=M,= -199.929 ton-m
V,=Vy= -67.784 ton

a) Datos de diseio

Y (2) Perfil W36x135
d =903 mm. Tornillos
_Wm:'m ty=15.2 mm. A-325N
bs =304 mm.
J tr=20.1 mm. Placa A-36
A ﬂEiw —= X0 T=817 mm. Fy =2,530 kg/cm’.
W k=43 mm.
) BN -rrrrrsdi drweerers) tf
S S Fy =3,515 kg/cm’.
E, =2,039,000 kg/cm’.

b) Revision de Placa a Cortante
+ Obtencién del nimero de tornillos

Debido a que la conexion de momento se considera como rigida, la excentricidad de la fuerza de
disefio de cortante se supone nula, es decir, que el plano de corte coincide con el de los tornillos.

Considerando tornillos de didmetro ¢p = 22mm de calidad A325N se tiene lo siguiente:

Para el area del tornillo se tiene:
wd?, m(2.2)?

Ap = R 3.80 cm?
El nimero de tornillos necesarios sera:
4T Yy
orn=————
¢ Aban
67,784
#Torn = = 6.26torn.

(0.75)(3.80)(3,796)

Por ser un peralte de 90 cm, consideraremos 7 tornillos.
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De acuerdo al diametro del tornillo se tienen las siguientes dimensiones minimas descritas en la
seccion 3.6.1.2 de este escrito, las cuales son:

- Distancia al borde minima:
dp min = 1.75 @tor = 1.75(22mm) = 38.5mm - o dpmin = 40mm
- Distancia entre tornillos minima:

Spmin = 3 @tor = 3(22mm) = 66mm - & Symin = 70mm

COLLIMNA
METALICA DE

MONTAJJE
COLUMNA .—B—(ALMA
TIFO W (TPG)
COLUMNA DE ’j\l
CONCRETO _ \

10l [EF. "N TORNS. fo

I
"N" TORNS. @ S EA10 !
‘ ! . a ; FPLACA DE
4 CORTANTE
! 11 . B C1 (TIPO)
. ] . F
w | / )

@
L=,
o
o
'Y : PN
o
o
o !

PLACAS DE wp—<(1P0)
CIERRE
PLACA DE LAROS
CONTINUIDAD

)]
_f 1 (MPO) Sa

PATIN S)—rx
(TPoY" 1
ey

Figura 3.47 Arreglo tipo de tornillos de conexién a momento.

Las distancias reales previas para el disefio de la conexién se resumen en la siguiente tabla:

. . Valor Minimo Valor Real
Distancia
[mm]
EyF dp min =40 40
C Smin=70 75

Tabla 3.8 Distancias preliminares para el arreglo de tornillos.
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La resistencia ultima del grupo de tornillos es:

R, = ¢R,, = #Torn ¢ AyR,, = 7(0.75)(3.80)(3,796) = 75,730 kg = 75.73 ton > Vu .. Si cumple

+ Diseno de placa de conexion.

Una vez revisado el niumero de tornillos necesarios para la conexidn, se prosigue con el disefio de la
placa que los conectara la viga secundaria, teniendo lo siguiente:

La longitud total de la placa sera:
L, = D = 2B + (#Torn.—1)C
L, = D =2(40) + (3 —1)(75) = 530mm = 53cm
Para finalizar con la dimensidn de la placa se tienen las siguientes restricciones geométricas:
- Que la longitud de la placa sea menor que la maxima distancia de la parte lisa del alma (T7):
L,6 DT - 530<817 . SiCumple
- Que la distancia A, sea mayor que k, es decir:

d—Ly 903 — 530
> >k - — = 186.5, seredondea a A = 185mm

A=185>k =43 . SiCumple
Para el espesor de la placa tendremos las siguientes expresiones:

( Vu
¢7(0.60 Fy L)

t = max-
Vu

¢,(0.60 FW)[L, — #Tor (Do + 0.3cm)]

Por lo que tendremos:

- 67,784 ostem — 4

LT [0)(0.60)(2,530)(53) T o

- 67,784 s 104

27 (0.75)(0.60) (4,080)[53 — 722 +0.3)]
< Rige

Se tomara el maximo siendo de 10.4mm, teniendo un alma es t,=15.2mm, tomaremos t = 13mm de
espesor en la placa tipo A-36.
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+ Disefo de soldadura de filete.

De acuerdo a la figura 3.47, necesitamos conectar nuestra placa de conexion Cla los patines de la
columna de montaje, por lo que la longitud efectiva de la soldadura serd el mismo valor de la
distancia D de nuestra placa.

Que podemos revisar dicho valor con la expresidon de la soldadura de filete:
R; = ¢R, = ¢ (cos45°t; L Fy) =Vu

L Vu _ 67,784
S ¢ (cos45°L Fy)  (0.75)(0.7071)(53) (0.6 x4920)

=0.817cm = 8.17mm

Dado que se utilizarad doble filete, se tendra un filete de 8.17/2 = 4.1mm, pero de acuerdo a la tabla
J2.4 del AISC sobre espesores minimos de soldaduras para elementos entre 13 y 19 el filete minimo es
de 6mm, por lo que respetaremos dicho valor teniendo una soldadura ta = 6mm.

c) Revision de soldadura de penetracion en patines

De acuerdo al tipo de conexién establecida, se plantea soldar a penetracidn completa en ranura los
patines, con el propdsito de establecer una conexidn rigida. Este tipo de soldaduras no son necesario
revisarlas, esto es que de acuerdo al AISC en su tabla J2.5 indican que estas soldaduras soportan las
fuerzas del metal base debido a que tedricamente la capacidad de la soldadura de serie E70XX (4,920
Kg/cm?) utilizada es mayor que la de los perfiles o placas utilizadas con calidades A-36 (3,515 Kg/cm?)
y A-992 (4,570 Kg/cm?).

d) Revision de placas de continuidad.

Debido a las cargas que se deben transmitir por medio de las trabes principales a las columnas, en
algunas ocasiones, las columnas estan disefiadas para las descargas globales mas no se revisan
localmente si son lo suficientemente rigidas para soportar las solicitaciones ocasionadas por las vigas
principales u otro elemento que se le conecte.

Por tal motivo, en esta parte del disefio de la conexidn se revisara si la columna de montaje no
presenta algun tipo de falla local tanto en el patin como en el alma, tales casos se muestran en la
figura 3.48.

I ]

— E——

a) Flexién local b) F{;‘ZT'OATmlgwl ¢) Aplastamiento
del Patin del Alma
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Tabla 3.48 Tipos de fallas locales en columna.
Para nuestro caso desglosaré los calculos realizados para la revisién de la columna de montaje, siendo
de alma abierta con las propiedades del perfil W14x120, cuyas propiedades son las siguientes:

Y (2) Perfil W14X120
d =368 mm.
72222222:‘:” tw =15 mm.
bs=373 mm.
( y tr=23.9 mm.
S o X@ T =285 mm.
~- k=41 mm.
| Frsrasridd Prasasias) 1
- - Fy =3,515 kg/cm’.
E; =2,039,000 kg/cm”.

La fuerza horizontal maxima (figura 3.49) que tiene que resistir localmente tanto el alma, patin o el
mismo atiesador serd el minimo de las siguientes fuerzas:

M
Cd—tf

—_

Pyr = H =min
= PFyrbsty

-

H

Tabla 3.49 Fuerza horizontal resultante por el momento actuante.

Por lo que tenemos el siguiente valor:

|( _ Mu 199929 226,44 tom
b = mm4 d—t; 0.903-0.201 '
bf
| = ¢Fysbrty = 0.9(3,515)(30.4)(2.01) = 193302 kg = 193.3 ton
k < Rige

Por lo tanto revisaremos con la fuerza horizontal P,s=193.3 ton
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De acuerdo a las especificaciones del AISC en su seccion J10, existen revisiones locales del patin y del
alma de las columnas que se desglosan a continuacioén:

- Flexion local en el patin de la columna.

Se debera revisar que la tensidn maxima actuante en el patin de la columna, no exceda de la
resistencia por flexion local del patin de la columna dad a por la siguiente expresion:

Frr = ¢Rn = ¢ 6.25 t;*Fys

Donde:
Frr  Resistencia a la flexion del patin [Kg]
¢ =0.9, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
ty Espesor del patin. [cm]
Fyr  Esfuerzo de fluencia del patin [Kg/cm?]

Por lo que tenemos lo siguiente:
Frr = (0.9)(6.25)(2.39)?(3,515) = 112,938.9 kg = 112.94 ton
Frp = 112.94 ton < Pyy = 193.3 ton
~ Por lo que se necesitan atiesadores

- Fluencia local en el alma de la columna.

También es necesario revisar localmente la fluencia en el alma del elemento al cual nos conectamos,
teniendo los siguientes limites:

— Cuando la carga concentrada que debe ser resistida es aplicada a una distancia desde el
extremo del miembro mayor que la profundidad del miembro d, se tiene:

— Cuando la carga concentrada que debe ser resistida es aplicada a una distancia desde el
extremo del miembro menor o igual que la profundidad del miembro d, se tiene:

Fry = ¢Rn = ¢ Fy,t,, (2.5k + N)
Donde:
Fri1, Fr2 Resistencia a la fluencia en el alma [Kg]
¢ =1.0, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
tw Espesor del alma. [cm]
Fyw  Esfuerzo de fluencia del alma [Kg/cm?]
k  Distancia desde la cara exterior del patin hasta el pie del filete del alma [cm]
N  Longitud del apoyo de la fuerza aplicada [cm].
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En caso de revisidn de columnas, seria el valor del espesor de la placa a
conectar a la columna.
k

v
vd — prem— |

ST ™
N A \{- d <1, A
_4__7,/ ik
1

I

A

R

Tabla 3.50 Casos de revisiones de fluencia en el alma.

En este caso, solo usaremos la primera expresion, ya que se debe de transmitir la carga a todo lo largo
del peralte d de la columna, teniendo lo siguiente:

Fri = (1.0)(3,515)(1.5)[5(4.1) + 2.01] = 118,683.98 kg = 118.7 ton
Fry = 118.7 ton < P,y = 193.3 ton
~ Por lo que se necesitan atiesadores

- Aplastamiento del alma.

Para revisar el aplastamiento en el alma se debera de cumplir que:

re3(2) (’;_;v)l's

Fr Resistencia al aplastamiento del alma [Kg]

EsFthf

Fr = dRn = ¢ 0.80 t;2 .
w

Donde:

¢ =0.75, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
tw, ty  Espesor del almay patin respectivamente. [cm]
d Peralte de la columna [cm]
Fyw Esfuerzo de fluencia del alma [Kg/cmz]
N  Longitud del apoyo de la fuerza aplicada [cm]
E; Modulo de elasticidad del acero [Kg/cmz]

Teniendo lo siguiente:

2.01\ 7/ 1.5\°] [(2,039,000)(3,515)(2.39
FR=(0.75)(0.80)(2.39)2[1+3(ﬁ)(ﬁ) ]\/< )1(.5 )(239) _

Fr = 396,083.7 kg = 396.1 ton

Fr =396.1ton > Pyr = 193.3 ton
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~ En aplcastamiento del alma, NO necesitaria atiesadores.
De acuerdo con los puntos anteriores nuestra conexidn necesita atiesadores, y el caso que gobierna
es la flexion local en el alma, por lo que el area de atiesador debe cumplir con la fuerza horizontal
dada para este caso, por lo que se debe de cumplir con la siguiente igualdad:

¢stFystAst = be = & Rymin
Donde:

¢se  =0.90, factor de resistencia de acuerdo a LRFD.
Fy s Esfuerzo de fluencia del atiesador [kg/cm?]
As  Area transversal del atiesador [cm?]
Py Fuerza horizontal aplicada por el patin de la viga o por la placa de conexion [Kg]
@Rumin  Fuerza resistente minima de acuerdo a los limites de revision del alma y patin [Kg]

Teniendo la siguiente area necesaria del atiesador:

be - ¢ anin

A, =
T pseFysiAst

193,302 - 112,938.9

— = 35.29 cm?
st (0.90)(2,530) cm

De acuerdo a las especificaciones del AISC en su punto J10.8, y siguiendo la Figura XXX, se tienen los
siguientes requisitos para dimensionar los atiesadores.

- El ancho del atiesador mas medio espesor de alma de la columna no debe ser menor que un
tercio del ancho del patin del elemento produce la carga concentrada.

b+—> > & bx>—-—

tw by by tw
2~ 3 =3 2

- El espesor de un atiesador no debe ser menor que medio espesor del patin

- Debe ser mayor o igual que el ancho del atiesador dividido entre 16.

b

tst21—5

L

~
— by
L.
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Tabla 3.51 Simbologia para dimensionamiento de atiesadores.
Con los puntos anteriores descritos el minimo ancho del atiesador sera:

by bty 304 15 _ .
3 3 g oesmm

S
Y,
|
|
|
!

El maximo ancho sera el resultante entre la diferencia entre del ancho del patin menos el alma:

L br—tw_373-15

< > > =179mm = 17.9cm

El minimo de espesor sera:

20.1
tge = —— = 10.05mm

Considerando un atiesador que llegue al tope de la columna, calcularemos el espesor necesario para
cumplir con el drea necesaria del atiesador:

17.9 (tg) x 2 atiesadores = Ay, = 35.29 cm?

L 35.29
St 2(17.9)

= 0.986 cm = 9.8mm

Es menor que el espesor minimo, por lo que usaremos atiesadores de tgi =13mm.

Revisando la ultima consideracion se tiene:

b
—; 13mm>—=11.93mm ~ Cumple

> .
tse = 755 15

Para la soldadura del atiesador en la columna tendra que soportar la fuerza horizontal actuante por
los patines del elemento que se conecta (Pys) menos la fuerza dominante resistida, es decir:

Rwst = Ppr — @ Ry min
Ry = 193,302 — 112,938.9 = 80,363.1 kg
La longitud efectiva de la soldadura sera la siguiente:
L¢; = 2lados x 2atiesadores (d — 2k)
L = (2)(2)[36.8 —2(4.1)] = 114.4cm
El espesor de soldadura minima sera:

Ruwst ~ 80,363.1
¢ (cos45° L, Fyy)  (0.75)(0.7071)(114.4)(0.6 x4920)

ts1 = 0.448cm = 4.5mm
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Sin embargo, el espesor minimo para el espesor del alma de la columna (tw =15mm) es de 5mm
segln la tabla J2.4 del AISC y desglosada en la seccidn 3.6.2.4 de este escrito, por lo tanto usaremos
soldadura ts;; = 5mm.

A continuacion desglosaré una tabla resumen con todas las indicaciones necesarias para la
elaboracion de la conexidn en taller o en campo segun sea el caso, desglosando calidades vy
dimensiones de los materiales, tornilleria y soldadura.

coL
METALICA DE
MONTALE
Y T e o e
_ A _ COLUMMA DE ;
J{%J 3 I B C1 _(TIPQ) CONCRETO — \ -
PLACA DE . -
CONTINUIDAD : i )

E 1 (TIPO) : ‘
T LEF. "W"TORNS. jp

| 1 IVA [ R Y
U N A e
i G\PnEjS ! |

7 : /_ﬁ | | 1 ‘ w
c adgbelr AT = i

o TR

¢ COLUMNA
N
J—

J] LABOS
CORTANTE Twb—<ro) <
B C1 (TPO) : . 1
. R COLUMNA -
METALICA P
“ x Wid - . vk
P TS PLaCsS e . Fab—meo)
45 § L

i
COLUMNA DE  / PLACA DE IR ! o anos
COMCRETO \_H LADOS CONTINUIDAD . tal” T miep)
T o) . i b 9y
\

ATIESADORES _R 1 (meo) ;
bR N “N
TS
a5
DETALLE TIPO DE CONEXION SECCION AN
A MOMENTO -
TABLA DE CONEXION A MOMENTO
PERFIL TORNILLOS PLACA DE CONEXION A CORTANTE (C1) |soLDADURA C%L,:,“ﬁQLSJ,DDAED
"N” | 2 | TIPO|ARREGLO | A B | C D E F|esp. "ta” R 1| tst
W3IEX135 7 22 AJZ25N A 185 40 75 530 40 40 13 [} 13 5

NOTA IMPORTANTE :
PLACAS DE ACERO A-36 Fy=2530 Kg/cm2.

Figura 3.52 Indicaciones y especificaciones en planos estructurales.
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CAPITULO 4

“CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES”
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CONCLUSIONES

Después de haber desglosado los procedimientos bdsicos en lo que tuve la oportunidad de participar
desde la obtencion del proyecto arquitecténico, andlisis, modelacion y disefio estructural de una
estructura principalmente metadlica, puedo concluir con lo siguiente:

- La estructuracién principal propuesta para el proyecto LATINO TOWERS cumple con los limites de
servicio y de falla de acuerdo a la reglamentacion actual de Distrito Federal, lo que la hara una
estructura segura, econdmica y funcional.

- Para edificaciones de grandes dimensiones e importancia, fue importante la realizacion del estudio
del espectro de respuesta en sitio del proyecto, ya que nos refleja el verdadero comportamiento
gue se prevé tendrd la estructura permitiéndonos optimizar los elementos estructurales y con ello
el ahorro econdémico del proyecto.

- Los programas de computadora actualmente son una herramienta muy sofisticada que nos ayudan
a minimizar tiempos en la elaboracidon de proyectos, sin embargo, el usuario deberd de tener
presentes los fundamentos tedricos basicos para sustentar y dar credibilidad a los resultados
arrojados por dichos programas, ya que en muchas ocasiones se cae en el error de usar los datos
sin tener congruencia en lo que se esta realizando, es cuando se tiene que tener un criterio de
légica y con ayuda de los conceptos bdsicos de ingenieria estructural poder comprobar dichos
valores, realizando procedimientos o cdlculos hechos a mano.

- En mi poca experiencia profesional, puedo concluir que en muchas ocasiones los estados de
servicio rigen el disefio antes de la resistencia de los mismos elementos estructurales, a menos que
se consideren contraflechas u otros mecanismos para contrarrestar las deformaciones y llevar al
elemento hasta la capacidad méaxima posible.

- El desarrollo de conexiones es un tema de suma importancia, debido a que si no se especifican los
tipos de conexién a lo idealizado en la modelacién y consideraciones de andlisis matematico, el
comportamiento de la estructura puede sufrir afectaciones notorias.

- El presente escrito Unicamente esta considerado para la metodologia del analisis y disefio de una
edificacién, ya que si se plantea analizar y disefar estructuras como puentes, antenas, silos, etc.,
se deben de tomar en cuantas otras consideraciones.

- Es importante tener los conceptos bdsicos en las ramas de acero estructural y concreto reforzado,
con el propdsito de dar soluciones econdmicas y seguras a cualquier tipo de estructuras.
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RECOMENDACIONES

Para finalizar este escrito con aun mas sentimiento de satisfaccidn y alegria, quiero ofrecer algunas
recomendaciones que con base a mi experiencia laboral en Cesar Méndez Franco SC eh enfrentado y
experimentado problematicas que se pueden prevenir, mismas que a continuacién describiré:

- En el anteproyecto y desarrollo del mismo, se debe de tener una constante comunicacién con el
organismo o persona encargada del “Proyecto Arquitectdnico” con el propédsito de establecer
claramente los espacios y tipos de usos del suelo, ya que si no se tienen bien definidos, se podra
caer en un error de cdlculo al haber considerado diferentes cargas y al ser construido se podra
visualizar dicho efecto con deformaciones excesivas o en el peores de los casos la falla del
elemento.

- Es importante la comunicacién con el encargado del estudio de Mecdnica de Suelos, ya con ese
estudio se puede definir en qué tipo de zona sismica se localizara el proyecto, lo que permitird
una menor incertidumbre en el caso del analisis sismico.

- Para el caso de grandes estructuras, siempre sera recomendable conocer los pardmetros sismicos
del sitio en estudio, a pesar de que es un gasto adicional, con ayuda de dicho estudio se puede
contrarrestar el gasto con una mayor optimizacion de la estructura al predecir con una mayor
seguridad el comportamiento del terreno ante un evento sismico.

- Cuando se tenga alguna duda con los datos arrojados por los programas, recomiendo revisar
localmente que es lo que ocasiona los datos erréneos, comparar con algun calculo a mano y si es
posible compararlo con alguna modelacion adicional utilizando otro programa.

- En el caso de disefio, recomiendo actualizar constantemente los conocimientos en cualquiera de
las areas (acero, concreto, mamposteria, etc.) debido a las actualizaciones a los conceptos y
teorias de ingenieria, estudios de laboratorio en base a materiales estructurales, nuevos métodos
constructivos, lenguaje técnico, entre otros.

- Se debe de tener una constante relacion entre las areas fundamentales para la elaboracion de un
proyecto; Arquitectura-Mecdnica de Suelos-Ingeniera Estructural-Construccion, ya que si se
rompe el vinculo entre alguna de estas puede haber afectaciones al proyecto mismo como
invasién de espacios libres, realizacién de mal proceso constructivo por falta de informacion de
mecanica de suelo o ingeniera basica.

- Si existen confusiones al leer planos arquitecténicos, notas técnicas de estudios de mecanica de
suelos o planos estructurales, es mas recomendable informar al encargado de brindar dicha
informacidn, para la aclaracion de dicha duda y asi evitar contratiempo de entrega, recdlcalos o
en sus peores escenarios la demolicidn o reforzamiento de dicha problematica.
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