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RESUMEN

En este trabajo se realiz6 una comparacion estructural y economica de la
superestructura de un edificio de hormigon armado de mediana altura con dos
sistemas estructurales diferentes pero ambos resistentes a cargas sismicas,
ubicado sobre un suelo tipo E en la ciudad de Guayaquil. Por un lado, el edificio
con porticos resistentes a momento, y por otro, el edificio con una combinacion

de muros especiales y porticos especiales resistentes a momento.

Se realizaron analisis estructurales Unicamente en el rango elastico de los
materiales por medio del programa ETABS (Extended Three-Dimensional

Analysis of Building Systems).

Los disefios de los elementos de hormigén armado se ejecutaron tomando en
consideracion el cédigo norteamericano ACI 318-14 y la Norma Ecuatoriana de
la Construccién del afio 2015 (NEC-15).

Se obtuvieron cantidades y costos de los materiales a partir de los disefios
realizados y, con esta informacion mas lo obtenido en el analisis estructural, se
realizé una comparacion para concluir con el sistema estructural mas idéneo en

esta investigacion.

Palabras claves: muros, porticos, superestructura, analisis, disefio, materiales,

cantidades, costos, comparacion.
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ABSTRACT

In this dissertation, a structural and economic comparison of the superstructure
of a medium-height reinforced concrete building was carried out with two different
structural systems, both resistant to seismic loads and located on an E-type soil
in the city of Guayaquil. On one hand, the building with special moment resisting
frames and on the other, the building with a combination of special walls and

special moment resisting frames.

Structural analyzes were performed only in the elastic range of materials through
a program called ETABS (Extended Three-Dimensional Analysis of Building
Systems).

The designs of the reinforced concrete elements were executed considering the
American code ACI 318-14 and the Ecuadorian Construction Standard of 2015
(NEC-15).

Quantities and costs of the materials were obtained from the designs made and,
with this information plus that obtained in the structural analysis, a comparison
was made to conclude with the most suitable structural system in this

investigation.

Keywords: walls, frames, superstructure, analysis, design, materials, quantities,

costs, comparison.
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INTRODUCCION

1.1. Generalidades

Los elementos estructurales basicos de un edificio sismorresistente son los
diafragmas, los elementos verticales de los pérticos y la cimentacion. En
estructuras de hormigén armado, existen diferentes sistemas estructurales para
poder hacer frente a las cargas sismicas en zonas de alto peligro sismico. Los
mas utilizados son los pérticos resistentes a momento, los muros especiales y

una combinacion de ambos sistemas.

Tanto los porticos especiales como los muros estructurales especiales de
hormigén armado deben estar proporcionados y detallados para cumplir con los
requisitos de normas especializadas como el ACI 318-14, de manera que puedan
resistir combinaciones de cortante, momento y fuerza axial que resultan del

movimiento del suelo provocado por un evento sismico.

Dentro del presente trabajo, se realiza una comparacion de dos sistemas
estructurales en edificios: porticos especiales resistentes a momento y muros
especiales combinados con el tipo pértico mencionado. Se analizan, disefian y
obtienen costos de los materiales utilizados con el fin de concluir cual sistema
tiene mayores beneficios estructurales y econémicos, desde el punto de vista de

los materiales Unicamente.

1.2. Antecedentes

Los expertos han notado varios problemas estructurales y no estructurales en las
edificaciones de la ciudad de Guayaquil en los Ultimos eventos sismicos
ocurridos cerca de su zona. Se ha detectado que uno de los inconvenientes mas
importantes en las edificaciones guayaquilefias es la falta de rigidez, lo que se
ha traducido en deformaciones excesivas y, consecuentemente, en dafos
significativos. El gran problema reside en que la gran mayoria de las

edificaciones de la urbe no cumplen con las normativas actuales de
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detallamientos de elementos de hormigdbn armado en zonas de alto peligro
sismico. Al no contar localmente con una normativa muy clara, es necesario el
uso de normativas extranjeras para poder lograr un sistema estructural coherente

con las caracteristicas sismicas de la ciudad de Guayaquil.

En la construccion actual guayaquilefia se encuentra bien establecido el sistema
de vigas y columnas como sistema basico y casi irremplazable, por multiples
razones. Es muy dificil convencer a los duefios de los proyectos inmobiliarios y
a los arquitectos, la importancia del cumplimiento de las exigencias de normas
gue tienen una amplia experiencia y conocimientos sobre el disefio de elementos
de hormigdn armado en sitios como Guayaquil. En el medio, muchos ingenieros
civiles y profesionales afines alegan de que un sistema con muros es mas

costoso que un sistema de solo elementos rectilineos de porticos.

1.3. Alcance

El presente trabajo de titulacion consiste en modelar, analizar y disefiar la
estructura de dos edificios de hormigon armado de mediana altura con los
sistemas estructurales mencionados en la ciudad de Guayaquil y en suelo blando
tipo E, tipico de esta ciudad. La finalidad del trabajo es determinar cuél es la
solucion mas beneficiosa desde el punto de vista estructural y econémico. Cabe
recalcar que solo se trata de una comparacion de costos de materiales de la
superestructura, con respecto al aspecto econémico. No se consideran costos
de otros rubros de la construccién ni se toman en cuenta los disefios de las

cimentaciones.



1.4. Objetivos

General

Comparar dos sistemas estructurales resistentes a fuerzas sismicas como son
los porticos especiales resistentes a momento y la combinacion de estos ultimos
con muros especiales, con el fin de llegar a conclusiones de tipo estructurales y

econémicas.
Especificos

e Modelar y analizar los edificios con ambos sistemas con la ayuda del
programa computacional ETABS (Extended Three Dimensional Analysis

of Building Systems).

e Realizar los disefios estructurales 6ptimos de ambos edificios siguiendo

recomendaciones dictadas por normativas nacionales e internacionales.

e Llevar a cabo los analisis de costos de los edificios disefados, Unicamente

desde el punto de vista de los materiales.

e Establecer ventajas y desventajas de cada sistema estructural analizado

y disefiado.



CAPITULO 1: PORTICOS ESPECIALES A MOMENTO

Este capitulo aborda el comportamiento y los requisitos de disefio de pérticos

resistentes a momento destinados a ser utilizados en regiones de alta sismicidad.

1.1. Eluso de Pérticos especiales a momento

Los porticos especiales a momento de hormigén armado se utilizan como parte
del sistema resistente frente a las fuerzas sismicas en edificios disefiados para
resistir terremotos. Este sistema esta compuesto de vigas y columnas y, tanto
estos elementos como las uniones de viga-columna, conocidos como nudos, son
proporcionados y detallados para resistir combinaciones de flexion, torsion, carga
axial y fuerzas cortantes que resultan de mdultiples desplazamientos laterales

ciclicos como respuesta del edificio ante el movimiento del suelo.

Requisitos especiales de materiales, dimensiones, detallamientos, ademas de la
existencia de procesos constructivos y de inspeccion rigurosos daran como
resultado porticos capaces de resistir fuertes terremotos sin pérdida critica de

rigidez y/o resistencia.

En la mayoria de las primeras aplicaciones, se usaban porticos especiales a
momento en todos los ejes estructurales de los edificios, sin embargo, emergio
una tendencia en Estados Unidos a partir de la década de los noventas que se
sigue aplicando hasta hoy y que consiste en disefiar algunos pérticos como
especiales resistentes a momento y otros como porticos a gravedad con
requerimientos mucho menos restrictivos que los primeros mencionados.
Algunos de los edificios diseifiados con la nueva tendencia no funcionaron
correctamente y los requerimientos para porticos a gravedad en un sistema
estructural de ese tipo se volvieron mas estrictos por el mismo motivo que este
tipo de porticos igualmente toman cargas sismicas y al no haber tenido un buen
reforzamiento, no hubo un comportamiento aceptable. Por motivo de esa
reforma, actualmente se debe evaluar qué resultaria mas econémico, si disefiar
todos los pérticos como especiales o disefiar con la nueva tendencia. (Moehle J.
P., 2015).



1.2. Categoria de Disefio Sismico

Los poérticos especiales a momento generalmente se seleccionan como el
sistema de resistencia a fuerza sismica cuando se desea flexibilidad en el disefio
arquitectonico. En normas como el ASCE 7-10 o el ACI 318-14, existe un
parametro que se asigna a los edificios de tal forma que se cumplan ciertos
requisitos; la variable es conocida como SDC (Seismic Design Category) o
“Categoria de disefio sismico”, en espanol. Este parametro depende del riesgo
sismico (que, a su vez, depende de la importancia del edificio, que se deriva del
uso) y de ciertos parametros de aceleraciones espectrales del sitio de
emplazamiento del edificio. Para edificios que se encuentren en zonas de alta
sismicidad, se les debe asignar un SDC D, E o F. Esta asignacion conlleva a
unos requisitos de disefio que los porticos especiales de hormigdén armado deben
satisfacer para promover un comportamiento ductil o, que es lo mismo, una
incursion en el rango inelastico de los materiales que componen la estructura del
edificio sin perder una importante resistencia y/o rigidez. En la Figura 1.1 se
muestran correlaciones entre el CDS y otras terminologias sismicas de otros

codigos como el UBC o ACI de otras ediciones.

Reglamento, norma o Nivel de riesgo sismico o categorias de
documento de referencia v desempeiio o diseiio sismico asignadas como
edicidn se definen en este Reglamento
ACI 318-08, ACI 318-11,
ACI 318-14;
IBC 2000, 2003, 2006, 2009,
2012, cps'Y! DS DS
NFPA 5000, 2003, 2006, S - Db
2009,2012; A, L t
ASCE 7-98, 7-02, 7-05, 7-10;
NEHRP 1997, 2000, 2003,
2009
Riesgo
ACI 318-05 y ediciones Riesgo sismico Riesgo
anteriores sismico bajo moderado o sismico alto
ntermedio
BOCA National Building
Code 1993, 1996, 1999, — v g
' ' » cest cCs ccs
Standard Building Code 1994, A B C D I
1997, 1999; ASCE 7-93, 7- ™ o
95, NEHRP 1991, 1994
- e . Zong Fonz
Uniform Building Code 1991, . nm“ Zona sismica ) .nn l
1994, 1997 sismica - sismica
' 0,1 - 3,4

Figura 1.1. Correlacion entre diferentes terminologias sismicas de diferentes
cbdigos de la construccién. (Comité ACI 318, 2015).
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1.3. Disposicion y proporcionamiento de los porticos

En cuanto a las dimensiones, los codigos de construccion estipulan limites en las
relaciones de aspecto de los miembros de los porticos como las observadas en
la Figura 1.2. Se puede observar que la luz libre de una viga debe ser al menos
cuatro veces su peralte efectivo. EI ancho minimo de una viga corresponde al
mayor entre el 30% del peralte o 10 pulgadas (250 mm). Las vigas pueden ser
mas anchas que las columnas que las soportan, dentro de limites establecidos
por el cédigo del ACI 318 vigente. El sistema de columnas y losa, sin vigas, no
esta permitido como sistema resistente a fuerzas sismicas debido a la excesiva
flexibilidad y a los problemas de transferencia de cortante y momento en los
nudos.

En los cadigos estadounidenses, la relacion de las dimensiones de las secciones
transversales de columnas esta limitado a 0.4 < ci/c2< 2.5. La dimension minima
de la seccién de la columna es de 12 pulgadas (300 mm), lo que a menudo no
es practico de construir. (Comité ACI 318, 2015)

Se sugiere que se opte por una dimension minima de 16 pulgadas (400 mm),
excepto en casos inusuales o en casos de baja altura de edificios, ya que hay
mas posibilidades de que no hayan armados excesivos y, por lo tanto, menos
dificultades en la puesta de hormigon y su tratamiento con vibradores, por
ejemplo. (Moehle J. P., 2015)

! l,24d -~
L T o dhe
s sval=.did
(a) =10in (250 mm)
\— A b, =20.3h,
c
(2 I._ ]_-| (b)
04<—<25 vl ar:
5] e ()
€,€212in (300 mm) | .

(c)

Figura 1.2. Provisiones de la norma ACI 318-14 sobre las dimensiones minimas
de longitudes de viga (a), limites y relaciones entre dimensiones de las
secciones transversales de vigas (b) y columnas (c). (Moehle J. P., 2015).



1.4. Factor dereduccion de la fuerza sismica (R)

Tanto la resistencia como la rigidez deben tenerse en cuenta para el disefio de
un portico especial resistente a momento. Varios codigos estadounidenses,
como el ACI 318-14 o el ASCE 7-10, permiten que los porticos especiales a
momento puedan ser disefiados para un factor de reduccién de fuerza R=8; es
decir, permiten reducir la fuerza de disefio a un 1/8 de la fuerza sismica elastica.
Por lo tanto, se puede anticipar que el edificio incursionara en el rango inelastico
para la fuerza de disefio elastica, sin factor de reducciéon R. (ASCE/SEI 7-10
Committee, 2010)

Ademas, las rigideces de los pérticos deben ser lo suficiente para controlar las
distorsiones de entrepiso o deriva dentro de los limites aceptables por las normas

locales.

1.5. Principios de disefio del sistema de porticos especiales a momento

Experiencias de terremotos pasados, pruebas de laboratorio y diferentes
estudios sugieren que debemos aplicar ciertos principios o criterios de disefio
para asegurar que el portico pueda ser capaz de experimentar una respuesta
inelastica sin decadencia critica de la resistencia (Wight, 2016). Estos principios

son los siguientes:

1. Criterio de columna fuerte — viga débil.

2. Detallamiento de vigas y columnas para obtener una respuesta ductil a
flexion.

3. Evitar modos de falla fragiles como cortante, carga axial, cortante en
conexiones y fallas por empalmes y longitudes de desarrollo en las
varillas.

4. Evitar la interaccion entre componentes estructurales y no estructurales.

1.5.1. Criterio de columna fuerte — viga débil
Cuando un edificio se desplaza lateralmente durante un terremoto, la distribucién
del dafio sobre la altura depende de la distribucion de las derivas. Si el edificio

tiene columnas débiles, las derivas tienden a concentrarse en uno 0 pocos pisos
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(caso “a” de la Figura 1.3), con el riesgo de exceder la capacidad de
desplazamientos lateral de las columnas. Por otro lado, si las columnas
proporcionan un esqueleto rigido y resistente en toda la altura del edificio, las
derivas se distribuiran uniformemente y se reducira el dafio localizado (caso “b”
de la Figura 1.3). Ademas, es importante reconocer gue las columnas tienen una
importancia superior al de las vigas por tener que soportar pisos enteros por
encima de ellas; una falla en una columna seria mas fatal que la de una viga. Al
reconocer este comportamiento, los cédigos exigen que las columnas sean mas
fuertes que las vigas. Este principio de columna fuerte - viga débil es fundamental

para lograr un comportamiento seguro durante los sismos. (Moehle J. P., 2015).

Muchos edificios antiguos en zonas sismicas importantes se han construido sin
adherirse a este criterio, y estos pueden ser vulnerables a mecanismos de

colapsos indeseables como el de piso débil.

AT AT

o ' (b)

Figura 1.3. Diferentes mecanismos de colapso que pueden existir en un edificio
de pérticos. (Moehle J. P., 2015).

1.5.2. Detallamiento de vigas y columnas para obtener una respuesta
dactil a flexion

El mecanismo plastico previsto implica la fluencia de las vigas en toda la altura

de la estructura méas las columnas en la base. Sin embargo, siendo realistas,

también debe anticiparse que algunas columnas van a ceder a lo largo de la

altura de la estructura a menos que las columnas sean mucho mas fuertes que

las vigas. Deben detallarse las regiones finales de las vigas y columnas en cada
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nudo, de forma tal que estas regiones puedan experimentar una respuesta

inelastica de flexion sin una decadencia importante de resistencia.

1.5.3. Modos de falla no ductiles

El disefio debe ser realizado para que se prevengan fallas indeseables como las
no-ductiles, tales como: cortante, axial y fallas de conexiones. Normalmente, se
determinan los tamafios y las cuantias de refuerzo requeridas usando un enfoque

de disefio por capacidad, que sera explicado mas adelante.

La falla de cortante es relativamente fragil y repentina (Figura 1.4). Puede
conducir a una rapida pérdida de resistencia al corte y, en el caso de columnas,
una rapida pérdida de capacidad axial. La falla de cortante en columnas es la
falla mas frecuente de edificios de hormigbn armado en terremotos. La
degradacion de la resistencia al corte debido a las fuerzas ciclicas y reversivas
producto de un sismo fuerte es tomada en cuenta por los codigos asumiendo una
practica de disefio en el que se considera que la contribucion del hormigén a la
resistencia es nula para cargas axiales a compresion bajas, de tal forma que se
asume que el acero de refuerzo transversal sera el responsable de resistir los
esfuerzos cortantes. Por lo general, esta asuncion se la realiza en zonas donde
se esperan rotulas plasticas, como son los extremos de columnas y vigas.
(Moehle J. P., 2015).
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Figura 1.4. Falla por corte en columna corta de hormigén armado. No existe un
confinamiento apropiado ni una correcta separacion con los elementos no
estructurales. (Faison, Comartin, & Elwood, n.d.).

La falla axial de una columna (Figura 1.5) puede desencadenar un colapso
progresivo en el que la carga axial de la columna sobrecargada se transfiere a
columnas adyacentes, lo que a su vez puede sobreesforzarlas. Realmente es
complicado estimar las cargas de las columnas debido a variaciones en el tiempo
de la distribucién de las fuerzas laterales y, consecuentemente, del mecanismo
de colapso, asi como los efectos del movimiento multidireccional de los

terremotos.
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Figura 1.5. Falla por carga axial elevada en una columna de hormigbn armado.
Se puede notar pérdida de recubrimiento y pandeo de varillas de acero
longitudinal. Los estribos no fueron capaces de confinar satisfactoriamente el
acero y el nucleo de hormigon. (Faison, Comartin, & Elwood, n.d.).

Los sistemas resistentes a la fuerza sismica deben proporcionar flujos de
esfuerzos continuos a través de los elementos estructurales y sus nudos. Es
importante que las provisiones de anclajes, ganchos, empalmes, nudos y
longitudes de desarrollo cumplan satisfactoriamente con las disposiciones de

disefio de pérticos especiales a momento.

La ubicacion y longitud de los empalmes por traslape tienen una gran importancia
para evitar fallas indeseables. Dependen en parte del confinamiento del
recubrimiento de hormigdén para desarrollar su resistencia; el recubrimiento
puede ser desprendido en zonas de altos esfuerzos 'y, por lo tanto, si un empalme
estuviera ubicado en ese sitio, se veria comprometida su resistencia. Al mismo
tiempo, los empalmes por traslape tienden a concentrar mas esfuerzos y
deformaciones por tener una seccion transversal mayor y son sensibles ante los
efectos de las fuerzas ciclicas inelasticas. Por estas razones, los codigos de
construccion tienen restricciones fuertes en el uso, ubicacién y detalles de los

empalmes por traslape en este tipo de porticos.

Por otro lado, hay que tener en cuenta que los nudos son zonas de altas

concentraciones de esfuerzos en movimiento sismicos y son elementos
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importantes de transferencia de fuerzas entre vigas y columnas. Por lo general,
los codigos requieren la misma cantidad de refuerzo por cortante en los nudos

como en las zonas criticas de las columnas (extremos).

1.5.4. Evitar lainteraccidén entre componentes estructurales y no
estructurales

Los pérticos del edificio deben disefiarse y construirse de manera que sean libres
de deformarse sin interferencia de elementos rigidos no estructurales. Esto
puede ser especialmente problematico para los porticos debido a su relativa
flexibilidad; se debe de encontrar una manera de aislar los elementos
estructurales en funcion de la deformacion esperada de los poérticos para un nivel
de sismo especifico. Paredes de mamposteria de bloques o ladrillos, escaleras
0 rampas en estacionamientos son los ejemplos mas comunes de componentes
no estructurales que interfieren con el movimiento libre de los porticos. Estos
elementos pueden restringir el movimiento de las columnas, reduciendo asi su
longitud efectiva y aumentando las fuerzas internas mucho mas alla de las que
fueron utilizadas para disefiar, un claro ejemplo de una falla por este problema
se observa en la Figura 1.6. En la actualidad, los codigos no presentan una guia

clara de como tomar en cuenta estos elementos en el analisis estructural.

Figura 1.6. Falla a cortante por efecto de columna corta generado por la pared
de ladrillos de mamposteria. (Reza, 2012).
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1.6. Respuesta sismica de porticos especiales a momento

El profesor Jack Moehle (2015) realiz6 un ensayo en laboratorio de un modelo a
escala de un edificio de 6 pisos sobre una mesa vibratoria gigante, como se
puede observar en la Figura 1.7. El edificio estaba disefiado tomando en cuenta
los requerimientos sismorresistentes del ACI de ese entonces (ACI 318-83) para
poérticos especiales a momento de hormigén armado. El movimiento de la mesa
simulé la historia de aceleraciones del suelo del terremoto del Centro (1940),
California, cuya aceleracion pico fue de 0.49 veces la aceleracion de la gravedad.

Figura 1.7. Edificio a escala de porticos especiales a momento ensayado por el
profesor Jack Moehle. (Moehle J. P., 2015).
Mediante esta prueba, el profesor pudo realizar varias observaciones sobre la
respuesta dinamica del edificio. En primer lugar, el perfil deformado del edificio
en el momento en el cual se dio el pico de desplazamiento en el techo fue
dominado aparentemente por el modo de vibracion fundamental en la direccion
de la excitacion en la base. Sin embargo, en las aceleraciones en cada uno de
los pisos no hubo un dominio claro del modo fundamental, sino que se

presentaron modos superiores de vibracién. Esto se ilustra en la Figura 1.8. Con
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esto concluy6é que los edificios de mediana altura tienen el comportamiento

descrito.
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Figura 1.8. La forma desplazada y las aceleraciones de piso en el instante del
desplazamiento maximo del techo. (Moehle J. P., 2015).
Por otro lado, también observé el cambio que existe en el periodo fundamental
del edificio al incursionar en el rango inelastico. En la Figura 1.9 se observa como
difiere el periodo fundamental a los tres segundos de vibracion del periodo

fundamental a los diez segundos. Esto se debe a la pérdida de rigidez del edificio

al estar sometido a una carga ciclica.
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Figura 1.9. Diferentes parametros medidos en la base y el techo del edificio
ensayado con respecto al tiempo. (Moehle J. P., 2015).
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El mecanismo plastico de un edificio durante un sismo puede variar en el tiempo
debido a la sensibilidad de este a la distribucion de las cargas laterales; sin
embargo, es posible anticipar el mecanismo de colapso dominante en el edificio.
En 2008, Hazelton y Deierlein realizaron un estudio de diferentes porticos
especiales a momento de hormigdén armado sometidos a excitaciones en sus
bases hasta llegar al colapso. Obtuvieron los resultados mostrados graficamente
en la Figura 1.10. Como se puede observar, ocurrio la fluencia en la mayoria de

los pisos, pero el mecanismo de colapso se concentrd en los pisos inferiores.

-

- ;r_ e
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Figura 1.10. Las areas marcadas en cuadrados blancos indican la plastificacion
y las areas resaltas en negro indican el mecanismo de colapso. (Moehle J. P.,
2015).
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Es importante remarcar la importancia del principio de columna fuerte — viga
débil; se debe tratar de maximizar la relacion de momentos flectores resistentes
de columnas y de vigas que se conectan en un nudo, sin dejar a un lado el
aspecto econémico. Aumentando la relacibn mencionada, se puede lograr que
el mecanismo de fluencia se extienda a pisos superiores, en vez de concentrarse
en pisos inferiores, como se observa en la Figura 1.10. No obstante, con el
estudio mencionado, se concluy6 que en edificios altos es complicado evitar que
el mecanismo plastico y de colapso se concentre en los pisos inferiores. Aun asi,
es evidente que, al aumentar la relacion de resistencias entre columnas y vigas,

se disminuye la probabilidad de colapso del edificio para un nivel de sismo dado.
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Con la Figura 1.11 se puede tener una mejor idea del efecto de aumentar las
resistencias relativas de columnas y vigas. La letra griega a representa la
relacion de las resistencias a momento de las columnas y vigas en los nodos. A
medida que el valor de este parametro aumenta, el cortante basal resistente del
edificio también empieza a aumentar y el mecanismo plastico y de falla empieza
a extenderse de un mecanismo de un solo piso con valores de a, alrededor de
1, hasta un mecanismo que involucra también pisos superiores en el caso de que
o equivalga a 4. Es importante notar que es complicado lograr un mecanismo de
colapso de viga completo, como se idealizé anteriormente en la Figura 1.3, sino
gue lo mas probable es que ocurra un mecanismo de colapso intermedio como

se muestra en la misma figura.

‘—'(l

40 14.0 ~
\ a= )y n,column
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3.0 \
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Normalized base shear

0 2 4 6 8 10 12
Upper story level of mechanism

Figura 1.11. Mecanismos plasticos de diferentes porticos disefiados para
diferentes relaciones de resistencia entre columnas y vigas. En las ordenadas
se encuentra el cortante basal resistente y en las abscisas hasta qué piso se

extiende el mecanismo plastico. (Moehle J. P., 2015).
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1.6.1. Mecanismo plastico de vigas

En una viga puede haber dos tipos de mecanismo plasticos. Uno deseable y otro
gue no lo es. El primero es el que genera rétulas plasticas reversibles en los
extremos de la viga, precisamente cerca de los nudos viga-columna, es decir, se
forma la rotula tanto en uno como en otro sentido de desplazamiento lateral del
portico. El otro caso ocurre alejado de los nudos, no son reversibles y, por lo

tanto, no es deseable.

El mecanismo de fluencia esperado ocurrira siempre que la viga sea
relativamente de poca longitud y las cargas gravitacionales sean de igual forma
relativamente pequefas respecto de las fuerzas sismicas de disefio (Figura
1.12); esto genera que los momentos por carga gravitacional sean pequefios en
comparacion a los momentos inducidos por el sismo y asi, los momentos en los
extremos puedan revertirse y formarse las rétulas en esas zonas. En el otro caso,
el comportamiento descrito no sucede y la rétula se genera en diferentes zonas
alo largo de la longitud de la viga, como se puede observar en la Figura 1.12, lo
cual no es deseable porque puede exceder la capacidad rotacional de la viga y,

ademas, los limites de deformacion vertical de servicio de los pisos.

| | | | |
Immmmml I Ry t
Gravity
|

sway Rl i N EBRRNEN ARy
right

e, i i L ............................... eyl

Beam moments

Sway
left

(a) Reversing beam (b) Non-reversing beam
plastic hinges plastic hinges

Figura 1.12. Mecanismos plasticos de viga para los casos de rotulas plasticas
reversibles y no reversibles. (Moehle J. P., 2015).
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Segun Jack Moehle, se pueden evitar las rétulas plasticas no reversibles en vigas

cargadas uniformemente (como la de la Figura 1.13) si se cumple la siguiente

inecuacion:
w, * 2
+ — u n
Mpr + Mpr 2 —2
9,’::':‘. : ”
Mo, | 443388 EEEEELT0P2
Free-body __,____________.__._w,_,,..m
diagram USSR
eel Mpr,2
ln
Moment M;;r 7
diagram
Mg, =
Shear
diagram me

Figura 1.13. Diagrama de cuerpo libre de una viga que esta sufriendo los
momentos maximos probables en sus extremos por su deformacién debido al
desplazamiento lateral hacia la derecha de un portico. (Moehle J. P., 2015).

1.7. Fuerzas internas de disefio

1.7.1. Momentos flectores en vigas

Los momentos flectores de disefios positivos y negativos en las caras de los
nudos y en otras localizaciones dentro de la longitud de la viga se obtienen del

analisis estructural a partir de la combinacion de carga que domine.

1.7.2. Cortante en vigas

Se obtiene haciendo equilibrio en la viga como se observa en la Figura 1.13. Se
parte al asumir que se formaron ambas rétulas plasticas reversibles en los
extremos de la viga; esto quiere decir que, a su vez, se generaron los momentos

maximos probables resistentes de la viga en ambos extremos.
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En un primer caso, se consideran los momentos actuando en sentido de las
manecillas del reloj (el pértico se desplaza de izquierda a derecha). Para que
esto suceda debe haber fuerzas cortantes que equilibren estos momentos, como
se muestran en la misma figura 'y que, segun Paulay & Priestley (1992) equivalen

a.

Mprq + Mpro  wy 1,

L, 2

Vpr,l =

En un segundo caso, se consideran los momentos actuando en sentido contrario
a las manecillas del reloj; se realiza el mismo analisis y el disefio se basa en la

envolvente de los dos casos.

Mpr,l + Mpr,z Wy * [

L, 2

Vpr,z =

El momento maximo probable se obtiene utilizando las dimensiones y el armado
de varillas de la seccion transversal de la viga, el factor de reduccion de
resistencia ¢=1.0, el bloque rectangular de esfuerzos a compresion con la
resistencia a la compresion maxima del hormigon y una relacion esfuerzo —
deformacion unitaria del acero elastoplastica perfecta con el esfuerzo a la
fluencia igual a afy. El valor de a=1.25 es normalmente utilizado para este

calculo.

1.7.3. Momentos flectores en columnas

Las columnas deben ser disefiadas para resistir al menos los momentos
probables maximos de las vigas que llegan a los nudos de sus extremos. Para
analizar aproximadamente cuanto momento deben resistir las columnas de un

edificio se va a ejemplificar con el nudo mostrado en la Figura 1.14.

Haciendo equilibrio con respecto al centro del nudo, se obtiene la siguiente

ecuacion:

hy, h
(Mct + Mcb) + (Vct + Vcb) 7 = (Mpr,l + Mpr,z) + (Vpr,l + Vpr,z) ?C
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Figura 1.14. Diagrama de cuerpo libre tipico de un nudo viga - columna de un
edificio de hormigén armado. (Moehle J. P., 2015).
Si se considera un portico con luces de vigas iguales, cargas a ambos lados del
nudo, distribuciones de momentos y cortantes iguales en las columnas por

encima y por debajo del nudo, la ecuacion anterior se puede expresar como:

S =Sy,

lnlc
Donde el término del lado izquierdo de la ecuacion es la sumatoria de momentos
de las columnas en el nudo, Iny Ib son las luces libre y de eje a eje de las vigas,
luy lc son las longitudes libre y de eje a eje de las columnas y el dltimo término
corresponde a la sumatoria de momentos probables de las vigas. Cabe destacar

que el ACI 318-14 prefiere comparar momentos nominales, en vez de momentos

probables como fue expresado en la ecuacién anterior.

En pisos alejados del techo o de la base del edificio, se puede aproximar que los
momentos en los nudos se distribuyen la mitad hacia arriba y la otra mitad hacia
abajo; en cambio, en el piso cercano a la base o al techo, las condiciones de
apoyo cambian. En tales casos, la practica comun conduce a disefiar con los

momentos provenientes del andlisis estructural con el sismo de disefio.
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1.7.4. Cortante en columnas
Existen diferentes métodos para calcular el cortante de disefio en las columnas,
unos mas conservadores que otros. Jack Moehle (2015) resume las diferentes

maneras de calcular el cortante en columnas y se las presenta a continuacion.

El primero consiste en asumir que se desarrollan los momentos probables en los
extremos y, a partir de estos momentos, calcular los cortantes siguiendo el mismo
procedimiento que en vigas (Figura 1.15). El problema que puede surgir aqui es
gue los momentos resistentes en las columnas dependen de la carga axial que
tengan en un tiempo determinado. Un método aceptable es el de encontrar la
méxima y la minima carga axial mayorada entre las combinaciones que
involucran sismo y cargas gravitacionales y escoger el maximo momento

probable entre ambas.

M o Mpr,borrom

pr,top
v =
pr Iu 4\
’p M, = maximum
¢ value of moment
A Mp, top Axial force- over the range of
" 4 |bending moment™\_axial loads
Assumed ' Vor S |interaction diagram
flexural = |calculated for p=1.0
hinge ly 5 and yield stress > 1.25f;
locations l e o ety R
Vpr Max axial force, P, 7
S Range of axial force
Mpr,bottom Min axial force, P,
Pu Bendi . g
ending moment
Column Free-body Shear 9
elevation diagram diagram Range of M, —»{=»
(a) (b)

Figura 1.15. En la parte (a) se muestra la forma de calcular el cortante probable
y en la (b) la manera de encontrar el momento probable. (Moehle J. P., 2015)

El segundo método consiste en asumir que se va a dar el mecanismo plastico en
las vigas, el cual es el mecanismo apropiado que ocurra, y disefiar por cortante

la columna con los momentos probables de las vigas. Como practica comun se
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distribuyen los momentos de las vigas de acuerdo con las rigideces de las
columnas por encima y por debajo del nudo o también la mitad hacia arriba y la
otra mitad hacia abajo. No obstante, la distribucién de momentos en realidad es

indeterminada; puede diferir ampliamente durante un sismo.

La dultima alternativa, propuesta por Visnjic (2014), estd en encontrar los
cortantes en las columnas a partir de resultados de analisis dinamicos
espectrales lineales y luego se deben hacer correcciones para tomar en cuenta

la respuesta no lineal. El investigador propuso la siguiente ecuacion:
Vu= w=* 2, * Vygsa

La ecuacion considera un factor de amplificacion “w” que nace de la premisa de
gue las deformaciones serdn mayores durante el sismo de disefio v,
consecuentemente, las fuerzas internas también. Ademas, considera un factor
de sobreresistencia de la estructura “Qo” debido a la sobreresistencia de los
materiales y a otras razones. El cortante Vmrsa se obtiene del analisis modal

espectral.

Visnjic compar0o los cortantes calculados con los diferentes métodos
mencionados en una columna interior de un portico de 10 pisos disefiado como
poértico especial a momento segun los requerimientos del ACI 318 y ASCE 7-10.
Los resultados de las distribuciones de los cortantes se muestran en la Figura
1.16. En lineas finas se representan los cortantes obtenidos por andlisis

dinamicos no lineales con diferentes registros sismicos.

Con la Figura 1.16 se pueden hacer varias observaciones. Se puede notar que
el cortante calculado por el método de Visnjic es muy parecido al de las lineas
finas, aunque subestima las fuerzas cortantes en los Ultimos pisos. Disefiar con
los cortantes que se obtienen del andlisis modal espectral (Vvrsa) podria ser muy
peligroso debido a que los cortantes se amplifican en el rango no lineal y el
cortante mencionado se obtiene de un analisis lineal. Por otro lado, los cortantes
calculados a partir de los momentos probables de las columnas resultan ser muy

conservadores de la mitad de la altura del edificio para abajo, no obstante, en la
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otra parte del portico, los cortantes se acercan a lo calculado por el método
dinamico no lineal. Finalmente, los cortantes calculados con los momentos
probables de las vigas reflejan un buen calculo en los pisos superiores, sin
embargo, en los pisos inferiores estan muy por debajo que lo mostrado por las
lineas finas.
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Figura 1.16. Cortantes calculados en el estudio llevado a cabo por Visnjic
(2014) en la columna interior del pértico de 10 pisos. Los cortantes son
expresados como “esfuerzos cortantes”. (Moehle J. P., 2015).

1.7.5. Cortante en los nudos

Para calcular de manera general los cortantes en los nudos, se considera la
porcion de portico mostrado en la Figura 1.17(a). Se asume que el pértico se
desplaza lateralmente hasta alcanzar el mecanismo de fluencia de viga a flexion,
es decir, hasta que se desarrollen los momentos probables o plasticos en los
extremos de las vigas, sin ceder las columnas. En la Figura 1.17(b) se hace un
diagrama de cuerpo libre de una de las vigas. Los momentos Mp1 Yy Mp2 son los
momentos probables; los cortantes Vb1 y Vb2 se obtienen del equilibrio de los
momentos de las vigas. Luego, estas fuerzas son aplicadas en el nudo que se

aprecia en la Figura 1.17(c). La porcion de la columna seleccionada para el
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diagrama de cuerpo libre del nudo va desde el punto de inflexién por encima del
nudo hasta el punto de inflexién por debajo del mismo. Haciendo equilibrio de

momentos en el centro del nudo se encuentra la fuerza Vco.

1 h,
Veor = T [Mm + My, + (V1 + Vi) ?]
C
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(a) Deformed frame (b) Free-body diagram of beam
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(c) Moments and (d) Beam tension- (e) Joint shear (f) Columnand  (g) Column and
shears on column compression couples joint shears joint moments

on column

Figura 1.17. Analisis de las fuerzas actuando sobre el nudo. (Moehle J. P.,
2015).
Los momentos probables Mp1 y M2 se los puede descomponer en sus
respectivos pares de fuerzas a compresion y tensién, C y Ts respectivamente,
como se muestra en la Figura 1.17(d). Las fuerzas a tensién deben considerar el
factor de a=1.25, obteniendo una fuerza Ts=a As fy = 1.25 As fy. Ademas, hay que
tomar en cuenta que por equilibrio las fuerzas a compresion y tension
correspondientes son iguales en magnitud si se parte del hecho de que no

existen fuerzas axiales en las vigas.

Finalmente, se hace un corte al nudo (Figura 1.17(e)) y se hace equilibrio de

fuerzas, nuevamente. Con esto se halla el cortante actuando en el nudo.
th =Ts1+ C; — Ve
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Es posible observar mediante el diagrama de fuerzas cortantes de la Figura
1.17(f) que el cortante desarrollado en el nudo es superior al de las columnas por
encima y por debajo, lo cual se comprueba con la pendiente del diagrama de
momentos del mismo nudo mostrado en la Figura 1.17(g), la cual es fuerte.

Segun Moehle (2015), el cortante del nudo Vj» normalmente es de 3 a 5 veces
mayor que el cortante de la columna Vco en nudos interiores y de 1.5 a 2.5, en

nudos exteriores.

1.8. Capacidad de deformacién y rotacién

Los pérticos especiales a momento deben ser capaces de deformarse bajo
multiples ciclos de deformacion sin pérdida critica de rigidez y resistencia. Las
demandas de deformaciones de los elementos pueden ser estimadas a travées

de analisis dinamicos inelasticos o por simplificados métodos.

El cédigo ASCE 7-10 indica que la deriva de entrepiso no debe exceder el 2% de
la altura del entrepiso para el sismo de disefio (sin reducir para R). EI mismo
cbdigo muestra que el terremoto maximo considerado (MCE, periodo de retorno
de 2500 afios) es 1.5 veces mayor que el terremoto de disefio (Periodo de retorno
de 475 afos), por lo tanto, Moehle llega a la conclusion de que la deriva de
entrepiso maxima para el terremoto MCE es del 3% de la altura de entrepiso.
También concluye que en un portico de este tipo donde ocurre el mecanismo de
falla esperado, se puede asumir que la deformacioén lateral es causada por las
rotaciones de las rétulas plasticas. De acuerdo con esto, las rotaciones de las
rétulas plasticas en las bases de las columnas son iguales a la deriva de
entrepiso; por lo tanto, las rotaciones maximas permitidas en las bases de las
columnas son iguales a 0.03 radianes. Ademas, Moehle aproxima las rotaciones
méaximas permitidas en las rétulas plasticas de las vigas a las derivas maximas

permitidas, de tal forma que, también equivalen a 0.03 radianes.

1.8.1. Capacidad de rotacion de vigas
La capacidad de rotacion de las vigas esta estrechamente relacionada al
detallamiento de la seccion transversal. Algunas de las variables importantes a

tomar en cuenta en el proceso de disefio son (Moehle J. P., 2015):
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e Larelacion entre el drea de acero a tension y compresion s/, . Mientras
S

menor sea esa relacion, la capacidad de rotacion aumenta.

e El espaciamiento del refuerzo transversal; mientras menor sea su valor,
la deformacién unitaria de capacidad a compresion del hormigon
aumenta, la posibilidad de pandeo de las varillas longitudinales
disminuye, se aumenta la resistencia a cortante, en fin, la capacidad de

rotacion aumenta.

En la Figura 1.18, se muestra la incidencia de los aspectos mencionados sobre
la capacidad de rotacion de diferentes vigas de hormigdén armado. Todas las

vigas fueron disefiadas con una relacion AS/A, ~ 2. Las vigas 2, 3, 4 y 5 tienen
S

refuerzo transversal (estribos cerrados de confinamiento), mientras que la viga 1
no cuenta con ese refuerzo, por tal razon la capacidad de rotacion es mucho
mayor. Hay que notar que las capacidades a rotacion de las vigas 2, 3, 4y 5

terminan superando la mencionada rotacion limite de 0.03 radianes.
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Figura 1.18. Graficas de momento - rotacion de diferentes secciones
transversales de vigas de hormigén armado. (Moehle J. P., 2015).

1.8.2. Capacidad de rotacion de columnas
Para las columnas, aplica lo mismo que en vigas; la capacidad de rotacion
depende estrictamente del detallamiento de la seccién transversal, sin embargo,

también depende de la carga axial.

Se puede aproximar la capacidad total de rotacion de la rétula plastica de una

columna con la siguiente expresion:

=

gcu

Oum by =73

Donde 6y es la rotacion limite o ultima, ¢u es la curvatura ultima, Ip es la longitud
de la rétula plastica, €cu es la deformacion unitaria Ultima a compresion del

hormigon, “c” es la longitud de la zona de compresion en la seccion transversal
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de hormigén armado provocada por la flexidon y “h” es la dimensién de la columna

en la direccion de andlisis.

Con esta ecuacion aproximada se puede caer en cuenta que, si es que la fuerza
axial a compresién aumenta y/o el momento aumenta, el “c’ aumenta y la
capacidad a rotacién disminuye. Para poder mantener la capacidad a rotacion

habria que aumentar el ecu por medio del aumento del refuerzo transversal.

Segun Jack Moehle (2015), Elwood (2014) hizo pruebas para medir la deriva de
capacidad en columnas con diferentes relaciones de cargas axial y refuerzos
transversales. Presento sus resultados en un grafico mostrado en la Figura 1.19.
Se puede observar que las provisiones de refuerzo transversal del ACI 318-14
para columnas son adecuadas ya que, incluso hasta con menos refuerzo
transversal varias columnas fueron capaces de desarrollar una deriva a la falla
mucho mayor que la deriva limite del 3% establecida anteriormente. El problema
aparece mayoritariamente en columnas con cargas axiales elevadas; la
dispersion con respecto a la deriva limite es menor para columnas reforzadas
como el ACI 318-14 lo sugiere y, a medida que el reforzamiento se aleja para
atras con respecto a esas provisiones, la capacidad de rotacién o deformacion

lateral disminuye notablemente.
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Figura 1.19. Deriva de capacidad de columnas en funcion de la carga axial y de
la relacion del refuerzo transversal provisto para el refuerzo requerido por el
ACI 318-14. (Moehle J. P., 2015).

1.9. Detallamiento de vigas segun el ACl 318-14

1.9.1. Refuerzo longitudinal en vigas
El disefio de vigas sigue el enfoque de disefio por capacidad que identifica donde
se pretende que ocurran las deformaciones inelasticas al mismo tiempo que se

dota de un buen detallamiento para que realmente ocurra lo que se espera.

Como se menciono anteriormente, lo ideal es que ocurran las rotulas plasticas
en los extremos de las vigas. En estas rétulas y en cualquier otro punto de la viga
se debe cumplir que el momento resistente de disefio (¢Mn) sea mayor que el
momento factorizado de disefio (Mu) que proviene de las combinaciones de
carga. El factor de reduccion de resistencia (¢) para momento flector en vigas

de porticos especiales a momento siempre sera 0.90.

En la Figura 1.20 se muestran los requerimientos de refuerzo a flexion en vigas
segun el ACI 318-14, el mismo que considera que la cuantia de acero longitudinal
méxima es 0.025, sin embargo, se recomienda maximo 0.01 para temas

constructivos y para mantener las fuerzas cortantes en los nudos dentro de
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valores razonables. Las cuantias de acero minimo son las que se muestran en
la misma figura. El refuerzo longitudinal debe ser provisto de tal forma que se
pueda acomodar la longitud de desarrollo dentro del nudo. La norma promueve
gue la cantidad de acero positivo no se encuentre muy lejos de la cantidad de
acero negativo en las caras de los nudos con el propdsito de mantener una
elevada capacidad de rotacion de las rotulas plasticas y para promover una
reversion completa de la curvatura simultaneamente con la reversion de
momentos flectores en un movimiento sismico. Por otro lado, los cortes de las
varillas se permiten realizar en zonas de momentos factorizados menores. El
momento resistente de disefio no debe ser menor a % del momento resistente
de disefio maximo de la viga (en los nudos); los empalmes por traslape deben
estar alejados de los nudos y fuera de la zona 2hp que es donde se espera la
rétula plastica, por lo tanto, lo ideal es colocar los empalmes en el centro de la

viga.

Es importante destacar que, en esta etapa de disefio, se debe optimizar al
maximo las areas de acero longitudinal provistas debido a que el disefio a
cortante de las propias vigas, la revision de los nudos y el disefio de las columnas

dependen de estos valores.

0.025b,,d> (A5 or A7) > max a) 3Vfcb,d psi <0-25‘/f_2 deMPa)
Fy ¥y
b) ol psi (——1 ’4?”‘1 MPa)

h Ty fy
r C"l ¢) min 2 bars continuous
v dbsﬂ@ interior joints ]
= 20 2] A
/Mnl M,
O RS
M, M,/
M;] 2 _2n_1 M:I’Z 2 2”2

max M,, at either joint
4

(M, or M},) at any section >

Figura 1.20. Requisitos de detalles de refuerzo a flexion segun el ACI 318-14.
(Moehle J. P., 2015).
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1.9.2. Refuerzo a cortante en vigas

Una vez que se ha proporcionado el refuerzo longitudinal, se pueden determinar
los momentos probables o plasticos requeridos por el ACI 318-14 para el disefio
por cortante. En secciones anteriores se explicO como deben calcularse estos

momentos.

Por simplicidad se toma el cortante de disefio en la cara del nudo y no a una
distancia “d” (peralte efectivo de la viga) como se hace habitualmente en disefio

de vigas bajo cargas gravitacionales.

En vigas de poérticos especiales a momento se pueden utilizar varias
combinaciones de refuerzo transversal, sin embargo, lo mas sencillo
constructivamente hablando es usar estribos cerrados de confinamiento con
ganchos doblados a 135 grados sexagesimales (ganchos sismicos); de esta
manera se logra confinar el hormigon, se restringe el pandeo de las varillas
longitudinales, se incrementa la adherencia entre las varillas de refuerzo y el

hormigdn que las rodea y se logra resistir fuerzas cortantes.

En la Figura 1.21 se muestra una viga tipica en donde se pueden encontrar 3
zonas: la zona 2hp (zona de mecanismo pléstico esperado), la zona del posible

empalme por traslape y la zona fuera de las anteriores.

I'/h» 6” (150 mm)

- (S S 6db —N—_
]—”— d/a s<df2 1
{d/4
| | §<

<2” (50 mm)—»r— |47 (100 mm)
|

T

I I
I 1 1
[ L Hoops @ lap splice

Hoops
A along 2h,, Stirrups with seismic hooks -

Figura 1.21. Ubicacién y espaciamiento de los estribos cerrados de
confinamiento segun ACI 318-14. (Moehle J. P., 2015).
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La zona 2hp tiene unos requerimientos de espaciamiento estrictos porque es la
zona donde se espera la fluencia a flexion y los cortantes serian grandes si es
gue ocurre ese mecanismo, por consiguiente, debe existir un buen
confinamiento. La zona del empalme por traslape es considerada una zona débil,
por lo tanto, también se requiere un espaciamiento restrictivo, como se puede
ver en la Figura 1.21. Fuera de las zonas mencionadas, el espaciamiento puede

ser mayor.

El ACI 318-14 propone que todas las varillas longitudinales esquineras estén
restringidas por un estribo y que varillas alternadas también estén soportadas
lateralmente (con ganchos suplementarios o estribos). Ademas, plantea que una
varilla no arriostrada lateralmente no puede estar a mas de 150 mm libres de una
gue si lo estd. También presenta que el espaciamiento entre varillas

longitudinales restringidas debe ser maximo 360 mm.

La resistencia al cortante ¢@Vn se obtiene normalmente del aporte del hormigén y

del refuerzo transversal, representado en la siguiente ecuacion:
PVh = @Vs + ol

En donde ¢V, es la resistencia de disefio aportada por el refuerzo transversal y
@V, es la resistencia de disefio aportada por el hormigon. El ACI 318-14 propone
las siguientes ecuaciones para los aportes mencionados (en unidades del SI).

Ay fyd

Vs =@ S

Ve = ¢ (0.17 {/f'c by, d)

En donde, “A/” son las areas de las ramas de estribos que resisten cortante, “fy”
es el esfuerzo de fluencia del acero, “d” es el peralte efectivo de la seccién
transversal, “s” es la separacion entre estribos, “f'c” es la resistencia a la
compresion del hormigbn (MPa), “bw” es el ancho del alma de la seccion
transversal y “@” es el factor de reduccion de resistencia que para cortante es
0.75.
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1.9.3. Refuerzo longitudinal en columnas

El ACI 318-14 en el capitulo 18 estipula que una columna debe tener una cuantia
de acero de refuerzo longitudinal entre el 1% y 6%. El limite inferior tiene el
proposito de controlar de que el momento de fluencia sea mayor que el momento
de agrietamiento de la columna. Por otro lado, el limite superior permite que no
exista congestion de varillas y también para reducir los esfuerzos cortantes en

los nudos.

Por otro lado, es necesario que se cumpla el criterio de columna fuerte — viga
débil. Por tal motivo, el ACI 318-14 capitulo 18 propone que se cumpla la

siguiente inecuacion en cada nudo de las edificaciones, o en cada nudo de los

6
ZMnc = gzMnb

En donde, “Mnc” son los momentos flectores nominales de las columnas que

poérticos especiales:

llegan a un nudo y que son evaluados en la cara del mismo nudo. “Mnb” son los
momentos flectores nominales de las vigas que llegan al nudo e igualmente son

evaluados en la cara.

1.9.4. Refuerzo transversal en columnas
El Refuerzo transversal en columnas es necesario para resistir los cortantes,
para confinar los empalmes por traslape y las zonas donde se anticipa la fluencia

por flexion.
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Figura 1.22. Zonas “ly” y separaciones de estribos méximas en las diferentes
posibles zonas en una columna de pértico especial resistente a momento.
(Moehle J. P., 2015).

En la Figura 1.22. Zonas “lo” y separaciones de estribos maximas en las
diferentes posibles zonas en una columna de pértico especial resistente a
momento., se pueden observar las zonas “lo” 0 las zonas donde se esperan las
rétulas plasticas; deben tener espaciamientos maximos de estribos como los
descritos por “s1”. La zona donde se haga el empalme por traslape debe tener la
misma separacion maxima que en las zonas de fluencia. Fuera de las zonas

mencionadas, se puede utilizar una separacién maxima “sz”.

A partir de la Figura 1.23 se pueden establecer otras restricciones. Todas las
varillas longitudinales esquineras y alternadas deben estar soportadas
lateralmente por un estribo o vincha. Ninguna varilla que no esté soportada
puede estar alejada a mas de 150 mm de otra que si lo esta. La distancia “xi” no

debe ser mayor a 360 mm.
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Figura 1.23. Seccion transversal tipica de una columna que forma parte de un
portico especial resistente a momento. (Moehle J. P., 2015).

En la Figura 1.24 se muestra el requerimiento de refuerzo transversal para tener
bien confinadas las zonas criticas de una columna, es decir, la zona “lo” y la del
empalme por traslape. Segun (Moehle J. P., 2015) lo ideal es mantener la carga
axial maxima menor a 0.30 Aq f'c de tal forma que cuando ocurran las rotulas
plasticas el hormigdn no fluya y no se pierda capacidad de deformacion. En
consecuencia, las ecuaciones que deberian usarse son la (a) y (b). “Ag” es el
area gruesa, o0 sea, es la multiplicacion de las dimensiones de la seccién
transversal de la columna. “Ach” es el area confinada y se obtiene de la
multiplicacion de “bc2” y “bes” (Figura 1.23.). “Ash” se encuentra explicada en la

misma figura; este parametro y el “bc” van a depender de la direccion de analisis.
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Figura 1.24. Requerimiento minimo de refuerzo transversal de confinamiento en
zonas criticas. (Comité ACI 318, 2015).

Una vez calculada la cantidad de area de estribos de confinamiento (Ash). Se
calcula resistencia nominal a cortante tomando en cuenta el aporte del acero y

del hormigon (si es que aplica) como en el analisis de las vigas.

1.9.5. Resistencia de los nudos

La resistencia nominal del nudo debe ser determinada de acuerdo con la Figura
1.25. Una viga confina una cara del nudo cuando el ancho de la viga es por lo
menos 0.75 veces el ancho de la cara del nudo. El factor de reduccion de
resistencia ¢ es 0.85. En la Figura 1.26 se explica la obtencion del pardmetro

“Aj”, el cual es el area efectiva del nudo.

Configuracion del nudo v

M
- Para nudos confinados por vigas en 1.7} \/F 4 o
sus cuatro caras'” I R
Para nudos confinados por vigas en .
tres de sus caras o en dos caras 1_2}L..\/f_;.»ij. S
opuestas“]
Para otros casos l_D}L..\/f A; Gl

Figura 1.25. Resistencia nominal al corte de los nudos en funcion del
confinamiento conferido por las vigas que se conectan al mismo. (Comité ACI
318, 2015).
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Figura 1.26. Esquema de un nudo viga - columna. Se definen las dimensiones
para calcular la resistencia nominal del nudo. (Comité ACI 318, 2015).
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CAPITULO 2: MUROS ESPECIALES DE HORMIGON ARMADO

2.1

Definicion y tipo de muros

Un muro es un elemento vertical que es capaz de resistir diferentes

combinaciones de carga, esencialmente, combinaciones de fuerza cortante,

momentos flectores y cargas axiales.

Los muros pueden ser clasificados de la siguiente manera (McCormac & Brown,

2016):

2.2.

Muros de carga: son aquellos que resisten cargas gravitacionales
actuando en la parte superior de su cuerpo; estas solicitaciones pueden
generarle una flexion en su eje mas débil. Forman parte de una estructura

gue los arriostra lateralmente.

Muros de corte 0 de cortante: son muros que resisten cargas laterales
provenientes de fuentes ambientales como: el viento o un movimiento
sismico, actuando sobre un edificio. Ademas de resistir las cargas
laterales mencionadas, estos elementos también se encargan de resistir
cargas gravitacionales segun su area de influencia. Son llamados muros

estructurales segun el ACI 318-14.

Muros de contencién: son aquellos que no resisten cargas gravitacionales,
sino que fuerzas laterales provenientes de la retencion de suelo o agua, 0

una combinacién de ambos.

Muros estructurales especiales en edificios

Un muro especial es un muro de corte que satisface los requisitos del ACI 318-

14, Capitulo 18.10, destinado a dar como resultado una resistencia suficiente

para resistir los efectos de terremotos en edificios asignados a categorias de

disefio sismico D, E o F, es decir, edificios que se encuentran en zonas de alta
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amenaza sismica. En edificios son utilizados en distintas configuraciones como
se puede observar en la Figura 2.1; la figura (a) muestra un muro pequefio 0
chato, (b) un muro con perforaciones para ventanas, (c) un muro esbelto unido a

vigas y columnas y (d) un muro acoplado (Wight, 2016).

(a) Low-rnse wall

0000 =
0000

FDDDDD
|

b

(b) Perforated wall (c) Slandar wall (d) Coupled wall

Figura 2.1. Distintas configuraciones de muros estructurales especiales.
(Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2012).

2.3. Secciones transversales tipicas
Los muros estructurales especiales pueden ser configurados de diversas
maneras. En la Figura 2.2 se observan algunos ejemplos de secciones

transversales comunes utilizadas en la construccidon de edificios.

/T =

(a) Rectanguilar shape (b) “Bar bell" shape

— |

J J

(c) Flanged walls in common T, L, C and I shapes

(e —— e

-~ coupling beam
I!Z:l::l

(d) Possible configuration of a core-wall

Figura 2.2. Secciones transversales tipicas en la construccion de muros
estructurales especiales. (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2012)
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Secciones transversales rectangulares son faciles de disefiar y construir. Los
muros con forma de mancuerna de gimnasio tienen columnas de borde o
elementos de borde que contienen una mayor concentracion de varillas
longitudinales arriostradas lateralmente por refuerzos transversal, lo cual, mejora
la resistencia nominal a momento, la estabilidad del muro y crea un elemento
para que las vigas de los porticos adyacentes se puedan conectar. Por otro lado,

se pueden unir diferentes segmentos rectangulares de muro para construir muros

con alas en forma de T, L, C e I. Es muy comun en edificios altos que los muros
formen un rectdngulo encerrando las escaleras y los ascensores; en esos casos,
los muros se conectan entre si por vigas de acople que pasan por encima de las
puertas y que tienen una luz libre pequefia, lo que las convierte en vigas con

detalles de varillas especiales.

2.4. Ubicacion de muros en planta

Los muros deben estar bien distribuidos dentro del plano del edificio, con
multiples muros que proporcionan resistencia a los cortantes en cada direccion
principal. Ademas, éstos deben colocarse de tal manera que su centro de rigidez
esté cerca del centro de masa, evitando asi la torsion inherente. Los muros
ubicados cerca del perimetro podrian preferirse porque maximizan la resistencia
a la torsién. Las cargas de gravedad tributarias ayudan a resistir los momentos
de volteo del muro, reduciendo las demandas de refuerzo y levantamiento de la
cimentacion. Por lo tanto, puede ser conveniente mover las paredes hacia
adentro desde el perimetro y que estén lejos de columnas adyacentes para que
puedan soportar mas cargas de gravedad, aunque esto reduce la resistencia a
la torsion en planta. Demasiada fuerza axial puede dar lugar a un
comportamiento de flexion controlada por compresién, la cual es indeseada. Un
buen disefio se genera por una buena colaboracion entre ingenieros y arquitectos
(Wight, 2016).
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2.5. Comportamiento de los muros de corte
Una caracteristica muy importante en este tipo de elemento es la relacion de
esbeltez. Se trata de un condicionante en la forma de comportarse el muro y de

resistir las fuerzas laterales que van a presentarse en su vida util.

El comportamiento y la resistencia de un muro estructural chato o pequefio,
generalmente, estdn dominados por cortante. Un muro se considera como

pequefio cuando el edificio tiene uno o dos pisos o, cuando la relacion de

esbeltez hW/l es menor o igual a 2 (Wight, 2016).
w

Si el muro forma parte de un edificio con 4 0 méas pisos o, cuando la relacion de
h .
esbeltez W/l es mayor o igual a 3, el muro se comporta como un elemento en
w

voladizo, es decir, las cargas laterales son resistidas principalmente por accion
de flexion més que por cortante (Wight, 2016).

., h . . .
Aquellos muros que tengan una relacion de esbeltez W/l intermedia, es decir,
w

entre 2 y 3, tendran un comportamiento combinado de flexién y cortante.

2.6. Interaccion de muros de corte y porticos

Este tipo de sistema estructural resistente a cargas laterales es utilizado
generalmente en edificios que tienen de 8 a 30 pisos, es decir, edificios de
mediana y elevada altura. Una parte de la carga lateral es resistida por los muros

y otra parte por los pérticos conformados por vigas y columnas (Wight, 2016).

La division de las fuerzas laterales entre los muros y los porticos puede ser
analizado utilizando un modelo bidimensional si el edificio es simétrico en planta
y si el sistema de piso funciona como un diafragma rigido, de lo contrario es
necesario realizar un modelo tridimensional. Tipicamente, se utiliza el método de
analisis de elementos finitos en el cual se modelan las vigas y las columnas como
elementos rectilineos o elementos tipo “frame” y los muros como elementos
superficiales o elementos tipo “shell thin”. Las conexiones de las vigas con los

muros pueden ser rigidas o articuladas. En la Figura 2.3 se observa la

42



representacién para el analisis de un sistema combinado de pértico - muro
bidimensional de un edificio simétrico.
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Figura 2.3. Representacion de la interaccion de un muro y portico
(Wight, 2016).
Un factor muy importante para tomar en cuenta es la rigidez relativa del muro y
del pértico. Las fuerzas cortantes y momentos flectores en los muros dependeran
de qué tan rigido o flexible sea el portico actuando en el mismo plano del muro.
Las fracciones de la carga lateral total por piso resistida por los elementos
mencionados van a diferir de piso a piso. Generalmente, en los pisos superiores,
la fraccion mencionada va a aumentar a favor de los porticos. En la Figura 2.4 se

representa de forma esquematica el rango de variacion de las fuerzas internas
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en los muros en funcion de la rigidez lateral de los poérticos actuando en su mismo

plano.

Shear force in wall if
frame is very flexible

Moment in wall if

Shiai e iriwal ¥ frame is very flexible

if frame is
| _very stiff

Moment in wall if
frame is very stiff

0

(a) Idealization of the frame  (b) Range of shear-force diagrams  (c) Range of moment diagrams
from a wall-frame building for wall. for wall.
as a propped cantilever,

Figura 2.4. Incidencia en la distribucién de cortante y momento de la rigidez de
un poértico interactuando con un muro (Wight, 2016).

2.7. Consideraciones generales en el uso de muros de corte
Deben considerarse los siguientes aspectos a la hora de decidir utilizar muros
estructurales en una edificacion:

e El edificio debe tener suficiente rigidez para que las deflexiones y
vibraciones no superen un valor maximo debido a las solicitaciones
durante su vida en servicio.

e Los muros deben estar localizados en zonas donde tengan suficiente
influencia sobre las cargas gravitacionales, de tal forma que actuen las
cargas axiales necesarias para evitar levantamientos en sus
cimentaciones.

e La ubicacion de muros y porticos debe ser tal que se minimice las
deformaciones torsionales del edificio alrededor de su eje vertical.

e Los muros deben tener una suficiente resistencia al corte y a la accion

combinada de flexién y carga axial.
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2.8. Configuracion tipica de los refuerzos

En la Figura 2.5 se ilustra la configuracion tipica de un muro especial de seccién
transversal rectangular. Como minimo el muro deber tener refuerzo distribuido
vertical y horizontal o también conocidos como refuerzos distribuidos
longitudinales y transversales, respectivamente. Ademas, como se dijo, en
ciertos casos es necesario el uso de elementos de borde en donde se concentra
el refuerzo longitudinal y donde se confina el hormigon mediante el uso de
refuerzos transversales (estribos).

J_—huundar'.,r element
d , /— horizontal web reinforcement

[ Jr_.w " ;—vertical web reinforcement
—— T
hh
. . . . A
L ! .

Figura 2.5. Configuracion de los refuerzos en muros especiales y nomenclatura
de dimensiones (Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2012).

2.9. Resistenciaalaflexion y carga axial

La seccion transversal de un muro debe satisfacer las siguientes inecuaciones:
déMn = Mu

¢Pn = Pu
En donde los términos de la izquierda de las inecuaciones se tratan de las
resistencias y en el lado derecho estan las cargas o fuerzas mayoradas que

provienen del analisis estructural.

Para la combinacion de flexién y carga axial en un muro, el factor de reduccion
de resistencia ¢ es determinado con el mismo procedimiento que en columnas.
La eleccion del factor depende de la deformacion unitaria a tension de la fila de
varillas de acero mas alejada de la fibra de maximos esfuerzos a compresion en
el momento en el que la seccién llega a su capacidad nominal, es decir, cuando

la deformacion unitaria a compresion en el hormigon alcanza €c,=0.003. Si la
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deformacion unitaria a tension mencionada es mayor 0.005, $=0.90, la seccién
es considerada como “controlada por tension”; si es menor a la deformacion
unitaria de fluencia (gy), $=0.65 (cuando se usan estribos rectangulares), la
seccion es considerada como “controlada por compresion”; si la deformacién
unitaria a tension se encuentra en el rango intermedio, el valor de ¢ debe ser

interpolado, la seccion se encontraria en una zona de transicion.

Por otro lado, los calculos de las resistencias nominales de flexion y carga axial
también coinciden con los de las columnas. Se asumen distribucién de
deformaciones unitarias lineales en la seccion transversal (Figura 2.6), se utilizan
las curvas de esfuerzo — deformacion unitaria de los materiales involucrados
(acero y hormigén) y, ademas, los limites de las deformaciones unitarias
expresadas en el ACI 318-14. Todas las varillas longitudinales del alma y de los
elementos de borde del muro deben ser consideradas en este analisis para la
conformacion del diagrama de interaccion de carga axial y momento flector
(Moehle, Ghodsi, Hooper, Fields, & Gedhada, 2012).

;A8 0.003

>0.005 '

(b) Assumed strain distribution.

Figura 2.6. Distribucion de deformaciones unitarias lineales en seccion
transversal de muro rectangular para analisis y disefio con diagrama de
interaccién (Wight, 2016).
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La carga axial de disefio “Pu” debe ser colocada correctamente. Usualmente, la
ubicacién correcta de la carga axial es en el centroide de las cargas tributarias al
muro, incluyendo su propio peso. Generalmente, los programas computacionales

consideran correctamente la carga axial sobre el muro en el modelo analitico.

El disefio utilizando los diagramas de interaccioén al final se convierte en un
proceso de pruebay error en el cual las variables a evaluar son los didmetros de
las varillas longitudinales y sus separaciones, ya que, la geometria y las
caracteristicas de los materiales son previamente seleccionados. Los refuerzos
transversales de los elementos de borde proveen arriostramiento lateral a las
varillas verticales, razon por la cual ambos disefios deben hacerse

simultdneamente.

El comentario R18.10.5 del ACI 318-14 aclara que la resistencia se debe
determinar considerando las fuerzas axiales y laterales aplicadas, es decir, las
resistencias por accion combinada de carga axial y momento se establecen a
partir de las combinaciones de disefio consideradas en el analisis (Comité ACI
318, 2015).

2.9.1. Elementos de borde

Los elementos de borde son una parte a lo largo de los bordes de los muros
estructurales que son reforzados con varillas longitudinales y con refuerzos
transversales. Cuando existe la accidbn combinada de cargas sismicas y
gravitacionales y se generan compresiones elevadas en los bordes del muro, el
ACI 318-14 demanda la necesidad de colocar elementos de borde especialmente
reforzados. Si las demandas de compresion no son elevadas, entonces no se
necesitan elementos de borde especiales, sino que se debe evaluar la necesidad
de colocar refuerzos transversales de una manera diferente al detallamiento
especial. En la Figura 2.6, la longitud del elemento de borde se representa con

la nomenclatura “lpe”.

47



2.10. Resistencia contra fuerza cortante

El disefio por cortante de muros especiales de hormigdon armado no considera la
interaccion de fuerza cortante y fuerza axial. EI ACI 318-14 capitulo 18.10 define

la resistencia nominal al corte igual a:

Vo=Ac (acl\/ﬁ‘l' Pt fy)

En donde, Ac es el area del alma de la seccién del muro (Iw * bw), A es un factor
que considera si el hormigoén es liviano o de peso normal, f'c es la resistencia a
la compresion del hormigon a los 28 dias, p: es la cuantia de refuerzo horizontal

del muro y fy es el esfuerzo de fluencia de las varillas de refuerzo horizontal. Por
ultimo, el parametro ac depende de la relacion hW/lW; si es mayor a 2, ac= 0.53;
si es menor a 1.5, ac = 0.80. Estos ultimos valores se utilizan con el sistema de
unidades MKS con los esfuerzos en kg/cm?. La relacién h""/lW se refiere a las

dimensiones globales del muro desde su base hasta la parte mas alta cuando el
muro no tiene huecos; al presentarse un muro con discontinuidades, el analisis
es de otra forma. La ecuacion representa la contribucion del hormigon y de las

varillas de acero horizontales en la resistencia al cortante.

En el disefio corte de muros, como en todos los elementos de hormigon armado,

se debe aplicar la siguiente inecuacion:
dVn =Vu

El factor de reduccion de resistencia que acompafa a la resistencia nominal Vn
es igual a 0.60 segun el ACI 318-14 tabla 21.2.4.1 para muros que resistan
cargas sismicas y en los cuales la resistencia nominal a cortante del elemento
es menor que el cortante correspondiente al desarrollo de la resistencia nominal
a momento del elemento para las condiciones de carga existentes. Esto es

comun en elementos controlados por cortante como en muros chatos.
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Por otro lado, segun el ACI 318-14 tabla 21.2.1, el factor de reduccion de

resistencia para cortante es 0.75. Esto aplicaria para muros esbeltos.

Finalmente, en el articulo 18.10.3 del ACI 318 — 14 se estipula que la fuerza de
disefio Vu debe obtenerse del analisis para carga lateral de acuerdo con las

combinaciones de disefio establecidas.

2.11. Requerimientos del ACI 318-14
La seccion 18.10 del ACI 318-14 trata sobre el disefio de muros estructurales
especiales de hormigon armado. Los articulos mas importantes en este apartado

son los siguientes:

e Las cuantias de refuerzos longitudinales (pi) y transversal (pt) en el alma

del muro deben ser como minimo 0.0025. Las cuantias se las obtienen de

la siguiente manera:

o = Av,vert
| = ————
b, * s;

p; = Av,horiz
t b, * sq

En donde bw corresponde al espesor del alma del muro (Figura 2.6) y la
nomenclatura restante se aclara en la Figura 2.7.

Av,horiz

i

Sq e Av,ven

>

-
<

Figura 2.7. Nomenclatura del refuerzo longitudinal o vertical y transversal u
horizontal (Wight, 2016).
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El espaciamiento del refuerzo vertical y horizontal no debe exceder 450

mm.

Debe usarse al menos dos capas de refuerzo cuando V;, > 0.53 A, A/ f/

(en unidades del sistema MKS, con esfuerzos en kg/cm?) o cuando hW/l
w

es mayor a 2, donde hw y lw son las dimensiones globales del muro.
Cada muro debe tomar maximo una fuerza cortante de 2.12 A., A/f/, en
unidades del sistema MKS, con esfuerzos en kg/cm?.

Se puede determinar la necesidad de usar elementos de borde a partir de

los siguientes dos métodos:

lw

B N T
600 (1.5 %
w

Donde “c” es la profundidad del eje neutro calculada para la
fuerza axial mayorada y la resistencia nominal a momento

congruente con el desplazamiento de disefio du. El cociente

i—” no debe tomarse menor a 0.005. Si se cumple la

w

inecuacion, se necesitan elementos de borde.
» Cuando el esfuerzo a compresion en la fibra extrema de la
seccion transversal sobrepase 0.20 fc se requieren
elementos de borde. Cuando el esfuerzo sea menor a 0.15
fc ya no se necesita. Los esfuerzos deben ser calculados
con un modelo elastico lineal y usando las propiedades de
la seccidn bruta.
El elemento de borde debe extenderse paralelamente al alma del muro
desde la fibra extrema hacia adentro; el mayor, por lo menos, a una
distancia entre “c-0.10 Iw” y “c/2”. En donde “c” se calcula con la carga
axial mayorada y la resistencia nominal a momento, congruente con el
desplazamiento de disefo du.
El ancho del elemento de borde debe ser revisado bajo las siguientes dos

condiciones:
= b= h“/16, donde hy es la longitud no arriostrada del
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elemento.

= Si C/l > 3/8, entonces b > 300 mm.
w

e Los refuerzos transversales de los elementos de borde deben cumplir con
los requisitos de columnas de pérticos especiales resistentes a momento,
es decir, con los requerimientos de 18.7.5.2 (a) hasta (e) y 18.7.5.3
excepto que el valor de hx no debe exceder, el menor, entre 350 mmy 2/3
del ancho del elemento de borde.

e El limite de espaciamiento del refuerzo transversal que se establece para
columnas especiales en el literal 18.7.5.3 (a) se reemplaza por un tercio
de la menor dimension del elemento de borde.

e El refuerzo horizontal del alma del muro debe anclarse al elemento de
borde. Puede optarse por utilizar la longitud de desarrollo de la varilla o
utilizar un gancho estandar doblado a 90 grados, sin embargo, debe estar
embebido de tal forma que desde el extremo del muro hacia el extremo
de la varilla desarrollada haya por lo menos 150 mm, como se puede

observar en la Figura 2.8.

Refuerzo horizontal del aima, A,

Nucleo confinado )
f= 20 - Refuerzo del elemento  Refuerzo horizontal
de borde, A, — del alma, A, -

B lyn © Ly R ‘ 2 {4 del refuerzo
stsomm./  S€Qun comresponda s horizontal del alma
< 150 mm
(a) (b)
Opcién con ganchos estandar o refuerzo con cabeza Opcidn con refuerzo recto desarrollado

Figura 2.8. Formas de desarrollar el refuerzo horizontal del alma del muro en
elementos de borde (Comité ACI 318, 2015).
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e Las vigas de acople con ln/h > 4, deben disefnarse y detallarse como una

viga de portico especial resistente a momento. “L»” corresponde a la luz

libre de la viga y “h” al peralte de esta.
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CAPITULO 3: ANALISIS Y DISENO DEL EDIFICIO CON

z

PORTICOS ESPECIALES RESISTENTES A MOMENTO

Modelo Estructural

3.1.

1

?

| w
| !%

.,///l//// // // %//

AT ,/;/ AT

-,@,,///f// /// /////// /,,/////7 ////// W AN Va
W Py W w W .

q,/,. \ A v ;
f,// it B BELN /// %4?

,,/////,//.////5 X

4_,-4—”"//

//,////// ////////////// ,,/////////// R ,,//////, //4

\\ \) //c 9///, ‘
f b%,//,, >////y/// ,,////// ,,///

Figura 3.1. Modelo tridimensional del edificio con porticos desarrollado en el

programa ETABS 18.0.1.
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3.1.1. Materiales
Tabla 3.1. Materiales utilizados en el analisis y disefio.

Peso _ _ _
_ o Resistencia Relacion Mdédulo de
Material especifico _ _
considerada de Poisson Young (MPa)
(kN/m?3)
Hormigon
normal para
. 24 fc = 35 MPa 0.20 27,703
vigas y
columnas
Acero de
refuerzo
78.50 fy= 420 MPa 0.30 200,000
A615 Grado
60

3.1.2. Hipodtesis del modelo
Las columnas, vigas y viguetas son elementos cuyas longitudes son mucho
mayores que sus dimensiones en seccion transversal, por tal motivo se utilizé
elementos tipo “frame” para su modelacion.
Se tomaron en cuenta secciones transversales agrietadas de vigas y columnas
segun recomendaciones de la Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC-15),
es decir, se aplicaron los factores de agrietamiento sobre las inercias de los

elementos mostrados en la Tabla 3.2.

Tabla 3.2. Inercias efectivas o agrietadas de vigas y columnas.

Inercia efectiva (le Factor de agrietamiento x Inercia gruesa (lg)
le vigas 0.50 Ig
le columnas 0.80 Ig
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Se asumieron que las conexiones entre vigas y columnas son completamente
rigidas.

En cada piso se consider6 un diafragma rigido puesto que se supone que la losa
nervada tiene la suficiente rigidez en su plano como para considerarlo de esa

manera.

3.1.3. Descripcion de la estructura

Se trata de un edificio de vigas y columnas de hormigén armado de 6 pisos de
uso residencial, una cubierta accesible para realizar reuniones y un apéndice de
cubierta para cubrir el foso de ascensor y de escalera. Es una estructura
analizada y disefiada sobre un suelo tipo E, tipico de la ciudad de Guayaquil, con

una capacidad portante maxima de 5 T/m?2.

3.1.4. Secciones transversales de vigas

V25X40 F V25X40 E V25X40 H V25X40 H V25X40 F V25X40 H V25X40
- 4
g g o kS g g S g
x x < x x > * >
g 9 g g g g g g
b= > - >

}_ V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 _Jr V25X40 ju
=) =] =) o o a =] a
< A A = = A = A
x bed x x > > b3 >
o ia o i in I in I
g g g S S S g S
+_ V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 + V25X40 )

B g

p s >

R &
o in o V25X40 n in n
S s S S S S
> > >

}_V25X4(]
F V25X40

Il V25X40 g V25X40 g V25X40 V25X40 g V25X40 V25X40

—>X

Figura 3.2. Vigas de planta baja (Nivel: +0.00 metros).
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A B C D E F G H I J
Am),  385¢m 333 (m) 358 (m) 29m) 358 (m) 333 m) M) Im),
. \ \ | | \ \ |
g
E
@Q
™~
(=] [=] Q (=] Q (=] [=] Q
£ % 2 % % %
< g g 3 g 3 g g 3
1 V35X50 V35X50 V35X50 V35X50 V35X50 V35X50 V35X50
Q! (=]
3 §| g
2 9 9
S g g g b 2 g g g
g g g V35X50 g g g
> > > > > >
E
o
_ . V45X60 . V45X60 V45X60 V45X60 V45X60 . V45X60 .
E g€ g vesxao & vesxeo ¥ g
" & g X &
g | s SVgaX40 s % vosxe >
Figura 3.3. Vigas de los pisos 1y 2 (Nivel: +3.40 y +6.80 metros).
A B c D E F G H i( M
1 (m) 385 (m) 333 (m) 358 (m) 29 (m) 358 (m) 3B m 385 (m) J(m)
| | 1 | ! | |
- . V30x45 V30x45 F V30x45 . V30x45 . V30x45 - V30x45 - V30x45 -
‘ 1 : r
g ¥ g g g i g g g
| 3| s 3‘ s 3 s s s
N — . V30x45 V30x45 . V30x45 . V30x45 . V30x45 - V30x45 . V30x45 .
z g g 8 g 9 8 8 8
£ x b x £ » x x
al g g 9 9| g g g g
- > > > > > > > >
N V30x45 V30x45 V30x45 V30x45 m V30x45 - V30x45 . V30x45 -
g 4 -‘&‘
< s ¢
| g g 8 S S 8 8 8
{ 19 g 9 0 o 9l 9 )
> > > ! > > >
E 8 ]
x x|
| | |
J | V45x55 Va45x55 V45x55 V45x55 V45x55 g V45x55 V45x55
¢ BT moen g e g B SR
E _ % vasx40 & & vesx4o % %
q | 5 VgEX40 5 5 vesxe >

Figura 3.4. Vigas de los pisos 3y 4 (Nivel: +10.20 y +13.60 metros).
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Figura 3.5. Vigas de los pisos 5y 6 (Nivel: +17.00 y +20.40 metros).
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g g g @ @ g g g
= =
* x
g g
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Figura 3.6. Vigas del piso 7: cubierta accesible (Nivel:
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V25X40

V25X40

V25X40

.V25X40. V25X40 &
.V25X40. V25X40 P

V25X40

—> ¥

Figura 3.7. Vigas de apéndice de cubierta (Nivel: +27.20 metros).

3.1.5. Secciones transversales de columnas

Tabla 3.3. Secciones transversales de todas las columnas a excepcion de las
mostradas en la Tabla 3.4.

_ Altura de entrepiso Seccion transversal (mm x
Entrepiso
(m) mm)

ly2 3.40 600 x 600

3y4 3.40 550 x 550

5 3.40 500 x 500

6 3.40 450 x 450
7 (Cubierta

_ 3.40 400 x 400
accesible)

8 (apéndice de
3.40 350 x 350

cubierta)
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Tabla 3.4. Secciones transversales de columnas en la interseccién de ejes E-4

y F-4.
) Altura de entrepiso Seccion transversal (mm x
Entrepiso
(m) mm)

ly?2 3.40 500 x 500

3y4 3.40 450 x 450

5y6 3.40 400 x 400

7y 8 (apéndice

Y8 (ap 3.40 350 x 350

de cubierta)
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Figura 3.8. Alzado del pértico del eje D. Se puede constatar lo indicado en la
Tabla 3.3.
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Figura 3.9. Alzado del pértico del eje F. Se puede observar que las
columnas del eje 4 son diferentes al resto; lo mismo ocurre en el poértico del eje
E.
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3.1.6. Distribucion de viguetas o nervios en la planta

B L L L i B i =

¥ + 4 4+ + + 4

® = ft - T = 4 i
B

e = n by x = x 2

Figura 3.10. Distribucién de viguetas o nervios en la planta del piso 1. Se
encuentran espaciadas cada 500 mm y se replican en todos los pisos.

3.2. Estados de cargay combinaciones

3.2.1. Carga muerta (CM)
La carga muerta se define como toda carga estatica gravitacional permanente
sobre las estructuras. La carga muerta corresponde al peso propio de los

elementos estructurales modelados, es decir: vigas, columnas y viguetas.

El programa las calcula autométicamente en funcion de los materiales y de las
geometrias de los elementos y las distribuye uniformemente sobre ellos.

Considera como peso especifico del hormigén un valor de 24 kN/m3,
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3.2.2. Carga muerta sobreimpuesta (CMS)
La carga muerta sobreimpuesta se refiere al peso propio de elementos no
estructurales y de las losetas que van encima de las viguetas, las cuales no

fueron modeladas.

Una parte de la CMS se consider6 actuando sobre los nervios (se modelaron a
500 milimetros de separacién) como carga linealmente distribuida (3.25 kN/m? x
0.50m = 1.625 kN/m), en el que se tomo6 en cuenta el peso propio de los

elementos no estructurales mostrados en la Tabla 3.5.

Tabla 3.5. Desglose de componentes no estructurales con sus pesos.

Componente no estructural Peso (kN/m?)
Ceramica 0.30
Nivelante (espesor = 2 cm) 0.44

Instalaciones eléctricas, sanitarias, de

voz y datos, de climatizacion, entre 0.15
otras
Tumbado de gypsum con sus
elementos de soporte de aluminio 0-30
Loseta (espesor = 5 cm) 0.96
Bloque aligerante 1.10
TOTAL 3.25

Se consideré otra parte de la CMS actuando sobre todas las vigas de cada piso
representando, como carga linealmente distribuida, el peso propio de las paredes
de mamposteria. Se asumié que la altura de la pared en promedio equivale a 3
metros y que esta compuesta de bloques de 150 mm x 200 mm x 400 mm,
incluidos los enlucidos en ambas caras. Este peso resulté en una carga
linealmente distribuida de 6.20 kN/m.
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3.2.3. Cargaviva (CV) y sus casos

Como recomendacion de la NEC-SE-CG, se uso6 en el modelo una carga viva de
2 kN/m? desde el piso 1 hasta el 6 debido a que esa carga corresponde a la
ocupacion que se tiene prevista para esas plantas, es decir, para uso residencial.
Por otro lado, la cubierta es accesible, por lo tanto, la norma mencionada

recomienda el uso de una carga viva de 4.8 kN/m?.

Ambas cargas fueron repartidas como cargas linealmente distribuidas sobre las
viguetas, por lo tanto, la carga sobre los nervios de los pisos 1 hasta el 6 es de 1

KN/m y en la cubierta accesible es de 2.4 KN/m.

El ACI 318-14 recomienda hacer las siguientes disposiciones de las cargas vivas
para obtener las maximas solicitaciones posibles sobre cada viga. Se basa en la
premisa de que las cargas vivas son fuerzas variables que no van a actuar
uniformemente sobre todo el piso, mas bien van a tener patrones diferentes. A

continuacion, se presentan figuras con los respectivos patrones de carga viva.

Se hizo una envolvente de fuerzas (Envolvente de carga viva) con los casos de
cargas vivas mostrados desde la Figura 3.11 a la Figura 3.18 para obtener de
manera rapida las distribuciones de las maximas fuerzas en cada viga para asi

facilitar el disefo.
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Figura 3.11. Caso de carga CV: Carga viva.
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Figura 3.12. Caso de carga CV1: Carga viva 1.
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Figura 3.13. Caso de carga CV2: Carga viva 2.
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Figura 3.14. Caso de carga CV3: Carga viva 3.
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Figura 3.15. Caso de carga CV4: Carga viva 4.
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Figura 3.16. Caso de carga CV5: Carga viva 5.
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Figura 3.17. Caso de carga CV6: Carga viva 6.
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Figura 3.18. Caso de carga CV7: Carga viva 7.
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3.2.4. Cargaviva de Cubierta (CVC)

En el apéndice de la cubierta se considerd una carga viva de cubierta de 0.70
kN/m? como lo recomienda la norma NEC-SE-CG 2015, la cual fue repartida en
los nervios como una carga linealmente distribuida de 0.35 kN/m.

3.2.5. Cargas sismicas (Ex, Ey)

La carga sismica, se establece como las fuerzas internas que se desarrollan en
una estructura debido a la respuesta que presenta la misma frente a la intensidad
de la aceleracion presente en el suelo durante un movimiento sismico. Ecuador
es un pais de alta sismicidad, por lo tanto, la Norma Ecuatoriana de la
Construccion (NEC 2015), sefala que todas las estructuras deben ser disefiadas

para soportar fuerzas sismicas.

Para analizar el comportamiento de la estructura sometida a solicitaciones
sismicas, se realizo un analisis modal espectral (RSA) mediante la aplicacion de
un espectro de disefio de aceleraciones. Se utilizé el espectro inelastico
recomendado por la Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC 2015) que
representa un evento sismico con un periodo de retorno de 475 afios, es decir,

una probabilidad de excedencia del 10% en 50 afios.

Basados en las recomendaciones del NEC-2015 se observa en la Figura 3.19
los pardametros utilizados para construir el espectro de respuesta de disefio, los
cuales son: la aceleracion en roca esperada en Guayaquil (Z=0.40q), el tipo de
suelo asumido (tipo E, tipico de Guayaquil), el factor de importancia escogido
(I=1.0 por ser un edificio de departamentos, o sea, es ordinario), los factores de
sitio “Fa” y “Fd”, el factor de comportamiento inelastico del suelo “Fs”, el coeficiente
“n” que depende de la region donde se encuentra la ciudad (Costa), el coeficiente
de amortiguamiento ((=0.05=5%) y el factor de modificacién de respuesta (R=3).
La eleccion del valor de “R” se la hizo con la premisa de que existe la
incertidumbre de qué tanta ductilidad y razon de ductilidad de capacidad va a
tener realmente el edificio; la norma permite utilizar hasta un R=8 para pérticos
ductiles especiales a momento, sin embargo, queda a eleccion del disefiador el

valor a utilizar.
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Response Spectrum Function - Ecuador Norma NEC-SE-DS 2015

Function Damping Ratio

Function Name lEsp. de disefio :D.DB
Parameters Define Function
Zone Coefficient, Z Period Acceleration
n Coefficient 1.8
) 0 A 10.24 A
Site Factor, Fa |1 | 0.1 0.24
0.2 0.24
Site Factor, Fd 16 J 03 0.24
0.4 0.24
Soil Type E v 05 v |0.24 v
Inelastic Behavior Fctor of Subsurface, Fs 19 .
Importance Factor, | 1 . Flot Cplions
' (® Linear X - Linear Y
Response Modfication Factor, R [3 N
(O Linear X-log Y
(O Log X - Linear Y
Convert to User Defined O LogX-log ¥
Function Graph
E-3
280 -
240
200 - \
180 — \\
120 - A
80 -
40 -
- e ————
A 1 1 1 1 | | | | | |
0.0 15 3.0 4.5 6.0 75 2.0 10.5 12.0 13.5 15.0

Figura 3.19. Espectro de respuesta de disefio en aceleraciones de un suelo
tipico de la ciudad de Guayaquil. La aceleracion en la meseta es Sa=0.24g
hasta un T=1.65s.

Para realizar el andlisis modal de la estructura se considerd un nimero de modos
de vibracibn adecuado para que la masa participativa acumulada sea
representativa. Se utilizé una combinacién modal espectral CQC (Complete
Quadratic Combination) para la determinacion de las cargas sismicas en las
direcciones X e Y. Se consideraron 2 tipos de carga sismica: Ex e Ey aplicadas
en las direcciones X e Y, respectivamente. (Wilson, Der Kiureghian, & Bayo,
1981)
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Se definié la masa participativa para el analisis modal espectral como se muestra
en la Figura 3.20.

Mass Multipliers for Load Patterns

Load Pattern Mutiplier
Dead |1 |
Dead

Super Dead 1
Live 0.25

Figura 3.20. Masa participativa para el analisis modal.

3.2.6. Combinaciones de carga
Se siguieron las combinaciones de carga propuestas por la NEC-SE-CG 2015y
ciertas recomendaciones del ACI 318-14 sobre el andlisis con cargas vivas. En

la Tabla 3.6 se muestran las combinaciones utilizadas.

71



Tabla 3.6. Combinaciones de carga para el analisis estructural.

Envolvente
CM CMS CcvC Cv CV1l Cv2 CV3 CcVv4 CV5 CV6 CVv7 Ex Ey
de cargaviva
Envolvente de
_ 1.0 10 10 10 10 1.0 1.0 1.0
carga viva
Combinaciéon 1  1.40 1.40
Combinaciéon2 1.20 1.20 1.60 0.50
Combinaciéon 3 1.20 1.20 0.50 1.60
Combinacién 4 1.20 1.20 0.50 1.0 0.30
Combinaciéon5 1.20 1.20 0.50 0.30 1.0
Combinacién 6 0.90 0.90 1.0 0.30
Combinacién7 0.90 0.90 0.30 1.0
Envolvente Comb 1+ Comb2+ Comb3+Comb4+Comb5+ Comb6+ Comb?7
Servicio
1.0 1.0 1.0 1.0

gravitacional
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3.3.  Andlisis estructural

3.3.1. Revision del comportamiento global de la estructura

3.3.1.1. Regularidad de la configuracién en plantay elevacién

La norma NEC 2015 penaliza a las estructuras que presentan cierto grado de
irregularidad con los factores @p y @e, que son ajustes por irregularidades en
planta y elevacion, respectivamente. Estos factores aumentan en cierto
porcentaje las ordenadas del espectro de disefio, por lo tanto, aumenta el nivel

de fuerzas sismicas.

3.3.1.1.1. Factor de regularidad en planta
La NEC 2015 considera 4 casos de irregularidades en planta que permiten definir

el factor @p.

El primero, trata de la irreqularidad torsional, la cual existe cuando la maxima

deriva de piso de un extremo de la estructura medida perpendicularmente a un
eje determinado, es mayor que 1.2 veces la deriva promedio de los extremos de
la estructura con respecto al mismo eje de referencia, es decir, debe cumplirse

la siguiente inecuacion:

A+ A,

Amé\x(Al,AZ)< 1.20 2

Figura 3.21. Derivas en extremos de un piso determinado bajo una carga
sismica determinada.
Se tomo en cuenta una excentricidad accidental del 5% (el centro de rigidez se
movié un 5% de la dimension mas grande de cada planta en cada direccién y en

cada sentido). Las revisiones se presentan en las Tabla 3.7 y Tabla 3.8.
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Tabla 3.7. Revision de irregularidad torsional por piso debido a fuerza sismica

EX.
Piso ' Deriva Deriva De_riva méximg +<1.20?
maxima (mm) promedio (mm) Deriva promedio

APENDICE 6.57 6.174 1.064 Si
CUBIERTA 8.75 8.458 1.034 Si
PISO 6 13.129 12.782 1.027 Si
PISO 5 14.885 14.479 1.028 Si
PISO 4 15.009 14.605 1.028 Si
PISO 3 15.367 14.95 1.028 Si
PISO 2 13.957 13.52 1.032 Si
PISO1 12.768 12.357 1.033 Si
PB 2.38 2.185 1.089 Si

Tabla 3.8. Revision de irregularidad torsional por piso debido a fuerza sismica

Ey.
Piso , Deriva Deriva De_riva méximg +<1.207
maxima (mm) promedio (mm) Deriva promedio

APENDICE 5.965 5.965 1 Si
CUBIERTA 9.445 8.875 1.064 Si
PISO 6 12.857 12.028 1.069 Si
PISO 5 14.218 13.292 1.07 Si
PISO 4 14.171 13.24 1.07 Si
PISO 3 14.721 13.75 1.071 Si
PISO 2 13.435 12.546 1.071 Si
PISO1 12.932 12.048 1.073 Si
PB 2.366 2.206 1.073 Si

El segundo caso consiste en revisar si existen retrocesos excesivos en planta,

los cuales no existen debido a que la planta es rectangular.

El tercer caso implica en revisar si es que el sistema de piso tiene
discontinuidades apreciables, es decir, cuando existen aberturas con areas

mayores al 50% del area total del piso; en este edificio, no existe tal caso.

El cuarto y ultimo caso, considera la existencia de ejes estructurales no paralelos,

gue, de igual manera, no es el caso de este edificio.
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Se concluye, por lo antes expuesto, que el edificio es regular en planta (¢p=1.0).

3.3.1.1.2. Factor de regularidad en elevacion
La NEC 2015 considera 3 casos de irregularidades en elevacion para definir el

factor @e.

El primero, considera la flexibilidad de los pisos. La estructura se considera

irregular cuando la rigidez lateral de un piso es menor que el 70% de la rigidez
lateral del piso superior o menor que el 80 % del promedio de la rigidez lateral de
los tres pisos superiores. Se hizo la revision del primer criterio tanto en la Tabla
3.9 como en la Tabla 3.10 y se concluy6 que no hay problema de pisos flexibles.

Tabla 3.9. Revision de pisos flexibles en la direccion X a partir del primer criterio
propuesto por la NEC 2015 en parrafos anteriores.

Relacién entre el

Cortante Rigidez lateral piso "i" y piso <0.70?

Piso

X (kN) X (kN/mm) "

APENDICE  125.38 20.31
CUBIERTA 1075.65 127.47 6.28 No
PISO 6 2390.55 187.27 1.47 No
PISO 5 3487.33 241.09 1.29 No
PISO 4 4426.53 303.41 1.26 No
PISO 3 5166.76 346.27 1.14 No
PISO 2 5705.47 422.95 1.22 No
PISO1 6017.61 486.97 1.15 No
PB 6045.72 2766.30 5.68 No

Tabla 3.10. Revisién de pisos flexibles en la direccion Y a partir del primer
criterio propuesto por la NEC 2015 en parrafos anteriores.
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Cortante  Rigidez lateral Relacion entre el

Piso Y (kN) Y (kN/mm) pisol:'ii_":l)ﬁ piso ¢.<0.707?

APENDICE  127.02 21.29
CUBIERTA 1075.35 121.17 5.69 No
PISO 6 2366.01 196.71 1.62 No
PISO 5 3444.54 259.15 1.32 No
PISO 4 4371.94 330.21 1.27 No
PISO 3 5110.70 371.69 1.13 No
PISO 2 5655.35 450.77 1.21 No
PISO1 5978.99 496.28 1.10 No
PB 6013.32 2725.99 5.49 No

El segundo criterio por considerar es sobre la distribucion de las masas que
participan en un sismo. La estructura se considera irregular cuando la masa de
cualquier piso es mayor que 1,5 veces a la masa de uno de los pisos adyacentes,
con excepcion del piso de cubierta que tiene que ser mas liviano que el piso
inferior, por tal motivo en la Tabla 3.11 no se toman en cuenta las relaciones

elevadas que se obtuvieron.

Tabla 3.11. Revision de la distribucion de masas entre los distintos pisos del

edificio.
Masa Relacién entre masa
Piso de piso "i" y piso ¢.<1.50?
(Ton) "i+1"
APENDICE 23.55 No se
CUBIERTA 249.24 10.58 toman
en
PISO 6 412.20 1.65 cuenta
PISO 5 423.23 1.03 Si
PISO 4 452.92 1.07 Si
PISO 3 460.12 1.02 Si
PISO 2 478.29 1.04 Si
PISO1 486.19 1.02 Si

El tercer criterio y el Gltimo, consiste en revisar las irregularidades geométricas,

es decir, retrocesos de las dimensiones en elevacion de un portico. En el edificio
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estudiado existe un apéndice de cubierta que se considera que no genera ningun
problema de comportamiento y por lo tanto no se lo considera como irregularidad

geométrica.

En definitiva, se concluye que el edificio tampoco es irregular en elevacion y el

factor @e es igual a 1.0.

3.3.1.2. Correccion del cortante basal dinamico

De acuerdo con las recomendaciones del codigo NEC 2015, se verificd que el
cortante dinamico aplicado del andlisis modal sea al menos el 80% del cortante
basal obtenido por el método estatico equivalente para este tipo de estructura, la
cual es considerada regular.

Tabla 3.12. Cortantes basales dinamicos (Ex, Ey) sin ajustar y peso sismico
(W) basado en la Figura 3.20.

Cf;:’gge Fx (kN) Fy (kN) Fz (kN) Mx (kN-m) My (kN-m) Mz (kN-m)
Ex 5744.92  0.00 0.00 0.00 08546.21  48941.84
Ey 000 579121 0.00  98967.57 0.00 77609.67

W sismico  0.00 0.00 31788.15 254207.90 -388133.25  0.00

V estéatico = W sismico x Sa(T)
Tx =Ty = 1.075 segundos
Sa (T) = 0.249

V estatico 7629.15 Ton
80 % V estatico 6103.32 Ton
Exy Ey < 80% V estético

Factor de ajuste de Ex = (80% V estético) / Ex = 1.062
Factor de ajuste de Ey = (80% V estatico) / Ey = 1.054

Tabla 3.13. Cortantes basales dinamicos ajustados en funcién del cortante
basal obtenido a partir de un andlisis estatico equivalente.

77



Casode  c («N) Fy(kN) Fz(kN) Mx (kKN-m) My (KN-m) Mz (kN-m)

carga
Ex 6101.10 0.00 0.00 0.00 104655.87 51976.14
Ey 0.00 6103.91 0.00 104311.41 0.00 81800.28

W sismico  0.00 0.00 31788.15 254207.90 -388133.25 0.00

3.3.1.3. Periodos y modos de vibracién

Se calcularon 36 modos de vibracion de la estructura y sus correspondientes
periodos de vibracion realizando un andlisis modal en sentido transversal y
longitudinal. Como resultado del andlisis modal se determind que el periodo
dominante de vibracion de la estructura fue de 1.038 segundos en direccion X
y 1.048 segundos en direccién Y, con lo cual se obtuvieron factores de
aceleracion espectral de 0.24g para ambas direcciones. En la Tabla 3.14 se
muestra una parte del analisis modal del edificio.

Tabla 3.14. Modos, periodos de vibracién y porcentajes de masas participativas
por cada modo. No se muestran los 36 modos de vibracion.

Modo Periodo (s) Ux Uy Rz SumRx SumRy SumRz
1 1.001 0.7442 0 0.0007 0 0.2649 0.0007
2 0.946 0 0.7499 0 0.26 0.2649 0.0007
3 0.909 0.0002 0 0.7542 0.26 0.2651 0.7549
4 0.373 0.1223 0 0.0004 0.26 0.6506 0.7554
5 0.353 0 0.1233 0 0.6552 0.6506 0.7554
6 0.339 0.001 0 0.1203 0.6552 0.6522 0.8757
7 0.217 0.0389 0 0.001 0.6552 0.7251 0.8766
8 0.208 0 0.0378 0 0.7343 0.7251 0.8766
9 0.195 0.0016 0 0.0396 0.7343 0.7277 0.9162
10 0.162 0.013 0 0.0001 0.7343 0.77 0.9163
11 0.155 0 0.0139 0 0.7793 0.77  0.9163
12 0.14 0.0016 0 0.0095 0.7793 0.7753 0.9258

3.3.1.4. Deformaciones verticales
Se debe revisar que las deformaciones verticales en las combinaciones de
servicio sean menores que las deformaciones admisibles para evitar problemas

de funcionalidad debido a deflexiones excesivas. Se considera que la
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deformacion admisible maxima es igual a L/240 debido al uso que tiene la
estructura y se la compara contra la deformacién producida por la suma de las

cargas gravitacionales.

Deflection (Down +)

| End Jt 14 JEndJt 25 0-572mm

\/ at 2.5000 m

Figura 3.22. Deflexiébn maxima de viga del eje D entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en los pisos 1y 2.

Deflection (Down +)

| End Jt 14 JEnd Jt 25 0717 mm
at 2.5000 m

Figura 3.23. Deflexion maxima de viga del eje D entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en los pisos 3y 4.

Deflection (Down +)

| End Jt 14 JEndJt2s '0emm

at 2.5000 m

Figura 3.24. Deflexiébn maxima de viga del eje D entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en los pisos 5y 6.
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Deflection (Down +)

| End Jt 14 J End Jt 25 | <4eamm

at 2.5000 m

Figura 3.25. Deflexion maxima de viga del eje D entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en la cubierta accesible.

Tabla 3.15. Revision de deflexiones en vigas cargadoras por fuerzas
gravitacionales.

aadm
Elemento 6 (mm) L (mm) 6 < 8adm
(mm)
Viga del eje D entre ejes 3
. 0.572 5000 20.83 OK
y5delpisoly?2
Viga del eje D entre ejes 3
. 0.717 5000 20.83 OK
y 5del piso3y4
Viga del eje D entre ejes 3
_ 1.023 5000 20.83 OK
y 5 delpiso5y 6
Viga del eje D entre ejes 3
y 5 en la cubierta 2.495 5000 20.83 OK

accesible

3.3.1.5. Derivas inelasticas de entrepiso
Se procediod a revisar las derivas inelasticas de entrepiso en ambas direcciones
(Am), las cuales se recomiendan ser menores al 2.00 % basados en NEC-15y se
deben calcular por medio de la siguiente ecuacion:

Ae Cd

A= —=% %100

A,: Desplazamiento relativo en el entrepiso considerado, obtenido por medio
de un analisis elastico de la estructura.
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C,: Coeficiente de amplificacidon de deformaciones igual a 0.75 veces el
coeficiente de reduccién de respuesta (R=3).

h: Altura del entrepiso considerado.
Usando los casos de carga Ex y Ey se obtuvieron las derivas maximas de

entrepiso en los porticos.

Tabla 3.16. Revision de derivas maximas inelasticas de entrepiso debido a la

carga Ex.
, . Deriva elastica Deriva inelastica ; Am <
Piso Cédigo Ae Am "2%?

APENDICE 9 0.20% 0.44% Si
CUBIERTA 8 0.26% 0.58% Si
PISO 6 7 0.39% 0.88% Si
PISO 5 6 0.44% 0.99% Si
PISO 4 5 0.45% 1.00% Si
PISO 3 4 0.46% 1.03% Si
PISO 2 3 0.41% 0.93% Si
PISO1 2 0.38% 0.85% Si
PB 1 0.16% 0.36% Si

Derivas inelasticas maximas por fuerza Ex

<
<

<

Cadigo de piso
OO0 =2 N W kB 0 O ~N 0 W
o)
Q

0% 0.20% 0.40% 0.60% 0.80% 1.00% 1.20%
Derivainelastica

o

Figura 3.26. Distribucion de derivas inelasticas por carga Ex.

Tabla 3.17. Revision de derivas maximas inelasticas de entrepiso debido a la
carga Ey.
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Deriva elastica Deriva ineléastica éAm <

Piso Caodigo Ae Am 204
APENDICE 9 0.18% 0.40% Si
CUBIERTA 8 0.28% 0.63% Si

PISO 6 7 0.38% 0.86% Si
PISO 5 6 0.42% 0.96% Si
PISO 4 5 0.42% 0.95% Si
PISO 3 4 0.44% 0.99% Si
PISO 2 3 0.40% 0.90% Si
PISO1 2 0.39% 0.87% Si

PB 1 0.16% 0.36% Si

Derivas inelasticas maximas por fuerza Ey

9 o
8 o
7 o
28 o
o
g5 S
54 o
=]
3 3 <
2 o
1 o
0o
0.00%  0.20%  040%  060%  0.80%  1.00%  1.20%

Derivainelastica

Figura 3.27. Distribucion de derivas inelasticas por carga Ey.

3.3.1.6. Desplazamientos laterales por piso
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Desplazamientos del centro de masa

9
8 8548 0O ’o 95.25
7 8022 O < 89.60
.g 6 72.38 I:I_._‘,ﬁ""smse
E 5 o I.:_-'_'_.O"-GQ_?G &— Desplazamientos
24 4953 [1 < 5588 Ux por fuerza Ex
*§ 3 37.41 ﬂ041 74 O Desplazamientos
5 9475 I_:b"é?ig Uy por fuerza Ey

1 13_16_.,D"'{4_08
0070
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110
Desplazamientos Ux, Uy (mm)

Figura 3.28. Desplazamientos laterales del centro de masa de cada piso debido
a las fuerzas sismicas Ex y Ey.
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3.3.2. Fuerzas internas en vigas

@

Mu = 461 kN-m
Mu* = 456.32 kN-m

Figura 3.29. Diagrama de momentos M33 del piso 1 a partir de la envolvente de
momentos.

I L ——

Figura 3.30. Diagrama de momentos M33 del piso 2 a partir de la envolvente de
momentos.
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Mu = 358.22 kN-m
Mu* = 349.65 kN-m

Figura 3.31. Diagrama de momentos M33 del piso 3 a partir de la envolvente de
momentos.

Mu- = 331.92 kN-m
Mu"* = 305.15 kN-m

Figura 3.32. Diagrama de momentos M33 del piso 4 a partir de la envolvente de
momentos.
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T Mu = 215.31 kN-m
Mu* =207.10 kN-m

Figura 3.33. Diagrama de momentos M33 del piso 5 a partir de la envolvente
de momentos.

Mu = 140.13 KN-m
Mu* = 132.50 KN-m

§48:44¢

Figura 3.34. Diagrama de momentos M33 del piso 6 a partir de la envolvente de
momentos.
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Figura 3.35. Diagrama de momentos M33 de la cubierta accesible a partir de la
envolvente de momentos.

MU" = 36.41 kN-m
Mu* = 21.64 kN-m

Figura 3.36. Diagrama de momentos M33 del apéndice de cubierta a partir de la
envolvente de momentos.
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- NN E N NN |

Figura 3.37. Diagrama de cortante V22 del piso 1 a partir de la envolvente de
cortantes.

Vu =401.95 kN

Figura 3.38. Diagrama de cortante V22 del piso 2 a partir de la envolvente de
cortantes.
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Figura 3.39. Diagrama de cortante V22 del piso 3 a partir de la envolvente de

cortantes.

Figura 3.40. Diagrama de cortante V22 del piso 4 a partir de la envolvente de
cortantes.
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Figura 3.41. Diagrama de cortante V22 del piso 5 a partir de la envolvente de
cortantes.

Figura 3.42. Diagrama de cortante V22 del piso 6 a partir de la envolvente de
cortantes.
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~

Vu =117.05 kN

T

Figura 3.43. Diagrama de cortante V22 de la cubierta accesible a partir de la
envolvente de cortantes.

]

\ VU = 35.72 kN

Figura 3.44. Diagrama de cortante V22 del apéndice de cubierta a partir de la
envolvente de cortantes.
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3.4. Disefio de secciones transversales de vigas mas criticas

Se muestran desde la Figura 3.45 hasta la Figura 3.52 las secciones
transversales de las vigas mas criticas de cada piso con sus varillas
longitudinales y sus refuerzos transversales. Se siguieron las recomendaciones
del ACI 318-14 Capitulo 18 tanto para encontrar las fuerzas de disefio como para
la provision y disposicion del refuerzo longitudinal y transversal.

3-25C+2-25D

4L12@125 mm

j4———600 mm
@
L
@
J

5-25E

f«—450 mm —p|
Figura 3.45. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 1. Se puede
apreciar 2 refuerzos longitudinales con diametros de 10 mm a media altura.

3-25C+2-25D

@ ¢ 6 ¢

4L12@125 mm

j4——— 600 mm
"
@
@
\J

4-25E

f#——450 mm —|

Figura 3.46. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 2. Se puede
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.
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2-25C+2-25D

® [ ]
4L12@100 mm

550 MM ————»

4-25E

f4—450 mm ——p

Figura 3.47. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 3. Se puede
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.

2-25C+2-25D

N e ¢ o
T N
Z
E ° °
o 4L10@100 mm
l @ o o o

4-25E

f——450 mm —p

Figura 3.48. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 4. Se puede
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.

93



2-25C+25D

T o\ o L)
£
£ ® ®
§ e——2L12@100 mm
l ¢« o
3-25E
f——400 mm —p

Figura 3.49. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 5. Se puede
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.

2-25C+25D
T Q\ [ ®
£
E o ®
S «——2L.10@100 mm
l @ ] ()
3-22E

f——400 mm —p

Figura 3.50. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 6. Se puede
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.
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2-20C+20D

——2L10@150 mm

f«———450 mm ——p»|
)

2-16F

{250 mm |

Figura 3.51. Seccion transversal de la viga mas critica del piso de la cubierta
accesible.

2-14C
T 0\ ®
L N\
S
S e 21.10@75 mm
3
i ° .

2-14E
| 250 mm |

Figura 3.52. Seccion transversal de la viga mas critica del apéndice de la
cubierta.
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3.5. Disefo y revision de columnas

Se usaron diagramas de interaccion uniaxiales para disefiar y revisar las
columnas, siguiendo las recomendaciones del ACI 318-14 Capitulo 18 tanto para
encontrar las fuerzas de disefio como para la provision y disposicion del refuerzo

longitudinal y transversal.

En la Tabla 3.18 se muestran las cuantias de refuerzo longitudinal de las
columnas del edificio; nétese que se cumple con el rango de cuantias impuestas
por el ACI 318-14 para columnas especiales, es decir, que se cumple con que la

cuantia esté entre el 1% vy el 6%.

Tabla 3.18. Cuantias de refuerzo longitudinal de las columnas del edificio.

Seccion _ ]
_ Varillas Cuantia
Piso transversal (mm o o
longitudinales longitudinal (%)
X mm)
ly2 600 x 600 20 @ 25 mm 2.73
3y4 550 x 550 200 22 mm 2.51
4¢922mm+16 ¢
5 500 x 500 2.62
20 mm
6 450 x 450 20 @ 18 mm 2.51
Cubierta 4018mm+16 @
_ 400 x 400 2.65
accesible 16 mm
. 4916 mm+8¢
Apéndice 350 x 350 1.66

14 mm

Por otro lado, desde la Figura 3.53 hasta la Figura 3.64 se muestran las
secciones transversales de las columnas de cada piso con sus refuerzos
longitudinales y transversales y, las revisiones mediante los diagramas de
interaccion. Cabe aclarar que los puntos en los graficos corresponden a los pares
de carga axial y momentos provenientes de las combinaciones de carga

establecidas en la Tabla 3.6.
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fe— 4-25—»f
fe—4-25—»

+—— 600 MM ——p

«—4-25 —p
— 005 —»

Figura 3.53. Seccidn transversal de columna de los pisos 1y 2 de 600 mm x
600 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los extremos
y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 600 mm x 600

mm
14000
12000
o PuvsMuy
10000
8000 o Puvs Mux
. 6000
Z P vs eMn
= 4000
o
€ 2000 Pnvs Mn
o]
—1.25fy

1500

1250
-2000

-4000

-6000

@Mnx, Mny (kN - m)

Figura 3.54. Diagrama de interaccion de columna de 600 mm x 600 mm.
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- 550 mm ———p

2-22 »-
—4-27 —p

4—4-22—>|
o) ©
._‘ ®
— -0 —p

e o by, .

«— 4-27 —p
- 2-22 -

550 MM ——

Figura 3.55. Seccion transversal de columna de los pisos 3y 4 de 550 mm X
550 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los extremos
y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 550 mm x 550

mm
12000
10000
O PuvsMuy
8000
Pu vs Mux
6000
g 4000 = pPn vs ¢Mn
&
2000
& . Pnvs Mn
0
.25 fy
-2000
-4000
-6000

@Mnx, @Mny (KN - m)

Figura 3.56. Diagrama de interaccion de columna de 550 mm x 550 mm.
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—-2() —»
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—-7() —»
- 2-22 -

Figura 3.57. Seccion transversal de columna del piso 5 de 500 mm x 500 mm.
Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los extremos y 150
mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 500 mm x 500

mm
10000
8000 o PuvsMuy
6000 Pu vs Mux
Z 4000 —
g ¢Pn vs pMn
&
o 2000 SRR PnvsMn
215 aB:8
Vias! %J 00
0 9,90 5.8 —1.25f
-2000
-4000

@Mnx, @Mny (KN - m)

Figura 3.58. Diagrama de interaccion de columna de 500 mm x 500 mm.
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450 Mm ——p»

2-18 -
418 »

. _@Fo_

le-4-18-]

|<-4—18-—|

.ai.?é.

— 450 Mm ——p

«4-18 >
«/-18 >

Figura 3.59. Seccion transversal de columna del piso 6 de 450 mm x 450 mm.
Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los extremos y 150

mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 450mm x 450

mm
8000

-4000

@Mnx, Mny (kN - m)

600

o PuvsMuy

Pu vs Mux

=pPn vs pMn

PnvsMn

——1.25

Figura 3.60. Diagrama de interaccion de columna de 450 mm x 450 mm.
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t——400 mm —p»

4-16

4-16

— 400 mm —p

| 416 |

— 2-18 —»

Figura 3.61. Seccion transversal de columna del piso de la cubierta accesible
de 400 mm x 400 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en
los extremos y 150 mm a media altura de la columna.

¢Pn (kN)

-1000

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 400 mm x 400
mm

6000

5000

4000

3000

2000

1000

-2000

-3000

@Mnx, @Mny (KN - m)

400

O PuvsMuy

Pu vs Mux

=pPn vs ¢Nn

Pnvs Mn

—125f

Figura 3.62. Diagrama de interaccion de columna de 400 mm x 400 mm.
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-t— 350 mm-—p»
|2.—1_4‘
O O
-1

’r:ldr
2-16
Figura 3.63. Seccidn transversal de columna del apéndice de cubierta de 350

mm x 350 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los
extremos y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 350 mm x 350
mm

4000

o Puvs Muy

3000
Pu vs Mux
2000
g =pPn vs ¢Mn
= 1000
o
4 Pn vs Mn
0
—_—1.25fy
-1000
-2000

@Mnx, @Mny (kN - m)

Figura 3.64. Diagrama de interaccién de columna de 350 mm x 350 mm.
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3.6. Revision de criterio de Columna fuerte — Viga débil

Una caracteristica muy importante es que las columnas sean mas resistentes
gue las vigas en cierto grado segun lo que el ACI 318-14 estipula. Deben tener
una resistencia nominal a flexion que exceda como minimo en un 20% las
resistencias nominales a flexién de las vigas que se conectan a ellas en el nudo

superior del piso. En la Figura 3.65 se muestra la revision de la relacién

1'20Mnmga5/Mn columna’ la cual debe ser menor a 1 para que sea

satisfactorio este criterio.
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Figura 3.65. Revision del criterio de columna fuerte - viga débil del portico del
eje 6 (direccion X).
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3.7. Revision de criterio de demanda — capacidad de nudos

Otro aspecto importante a revisar en este tipo de sistema estructural es la
capacidad de los nudos con respecto a la demanda de cortante. Con los
armados de vigas propuestos se realizé la revision de los nudos, comparando en
una relacion la demanda de cortante frente a su capacidad. En la Figura 3.66 se

muestran las relaciones mencionadas.
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Figura 3.66. Relaciones demanda - capacidad a corte de los nudos del pértico
del eje 6 (direccion X).
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3.8. Cantidades parciales y totales de hormigdn y de acero

En la Tabla 3.19 se presentan los resultados de cantidades parciales y totales de
hormigbn y acero en vigas y columnas del sistema estructural de porticos
especiales resistentes a momento. Cabe destacar que las cuantias representan

un promedio entre las cuantias de todos los elementos.

En las cantidades de las vigas no se han incluido las correspondientes a las
viguetas debido a que se ha considerado las mismas dimensiones y refuerzos

en los dos sistemas estructurales que se estan comparando.

Tabla 3.19. Cantidades parciales y totales de hormigon y acero.

Columnas
Hormigon 241.34 m3
Acero 70470.70 kg
Cuantia 292 kg/m3
Vigas
Hormigon 259.43 m3
Acero 48772.84 kg
Cuantia 188 kg/m3
Total
Hormigon vigas y columnas 500.77 m3
Acero vigas y columnas 119243.54 kg

3.9. Costos totales de hormigdn y acero

En la Tabla 3.20 se muestran los costos totales de hormigén y acero. Ademas,
se calcul6 el costo por metro cuadrado del edificio, tomando en cuenta que el
edificio tiene 7 pisos y que el area por piso es el mostrado en la tabla. Los precios
unitarios establecidos provienen del mercado; en el Anexo 2 se muestra una
proforma con el precio del hormigén por metro cubico y el precio del acero por

kilogramo fue obtenido de (Insucons, 2020).
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Tabla 3.20. Costos totales de hormigdn y acero.

Unitario ($/m3) Total

Costo del hormigdn 148.84 74534.31
Unitario ($/kg) Total

Costo del acero de 0.98 116858.67

refuerzo
Costo total $191,392.97

Area por piso 324.35 m2
Costo por m2 84.30 $/m2
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CAPITULO 4: ANALISIS Y DISENO DEL EDIFICIO CON MUROS Y

PORTICOS ESPECIALES RESISTENTES A MOMENTO

Modelo Estructural

4.1.

A\

N
AASRAS
RKRS

/./ / /./
// N\
N\

/a// .

\

Figura 4.1. Modelo tridimensional del edificio con porticos y muros desarrollado

en el programa ETABS 18.0.1.
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4.1.1. Materiales

Tabla 4.1. Materiales utilizados en el analisis y disefio.

Peso _ _ _
_ i Resistencia  Relacion Moédulo de
Material especifico ) _
considerada de Poisson Young (MPa)
(kN/m?3)
Hormigdn normal
para vigas,
24 f'c = 35 MPa 0.20 27,703
columnas y
muros
Acero de refuerzo
78.50 fy= 420 MPa 0.30 200,000

A615 Grado 60

4.1.2. Hipotesis del modelo
Las columnas, vigas y viguetas son elementos cuyas longitudes son mucho
mayores gue sus dimensiones en seccion transversal, por tal motivo se utilizaron
elementos tipo “frame” para su modelacion.
Los muros, en cambio, son elementos superficiales cuyo espesor es mucho
menor que sus otras dimensiones y, por tal motivo, se utilizaron elementos tipo
“shell thin” para su modelacién.
Se tomaron en cuenta secciones transversales agrietadas de vigas y columnas
segun recomendaciones de la Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC-15),
es decir, se aplicaron los factores de agrietamiento sobre las inercias de los
elementos mostrados en la Tabla 4.2.

Tabla 4.2. Inercias efectivas o agrietadas de vigas y columnas.
Factor de agrietamiento x Inercia gruesa

Inercia efectiva (le

(Ig)
le vigas 0.50 Ig
le columnas 0.80 Ig
le muros 0.60 Ig (dos primeros pisos)
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Se asumieron que las conexiones entre vigas y columnas y, entre vigas y muros,

son completamente rigidas.

Asi también, se modelaron los elementos de borde como elementos “frame” para

tomar en cuenta su rigidez y para conocer cuanta fuerza tomaban.

En cada piso se consider6 un diafragma rigido, puesto que se supone que la losa
nervada tiene la suficiente rigidez en su plano como para considerarlo de esa

manera.

4.1.3. Descripcion de la estructura
Se trata de un edificio de vigas, columnas y muros de hormigon armado de 6
pisos de uso residencial, una cubierta accesible para realizar reuniones y un
apendice de cubierta para cubrir el foso de ascensor y de escalera. Es una
estructura analizada y disefiada sobre un suelo tipo E, tipico de la ciudad de

Guayaquil, con una capacidad portante maxima de 5 T/m?.

4.1.4. Secciones transversales de vigas

V25X40 V25X40 V25X40

E V25X40 = V25X40 . . . V25X40 . V25X40 B 3
(=] (=] Qo (=) (=] Q (=] [=]
A = =+ =+ =- = = A
> > x b3 = x x >
un wn n n wn wn n wn
g S g g g g g S

V25X40 V25X40 V25X40 V25X40 V25X40 V25X40 V25X40

| th B H | B th |
(=] [=] [=] (=] (=] (=] 3 (=]
< < A < = A <+
> > x x *x x x >
g g g g S g g S

V25X40 V25X40 V25X40 V25X40 V25X40 V25X40 V25X40
| i E =:] | B H |
(=] (=]
4 =
> >
un un
$ $ $ - . § g $
1% n n V25X40 n o n
g g g + + g g g
Q Q
=+ <+
> >
% e
g g
4 - 4 -
g VIS0 V5X40 gy VSXAO L VOSXAO_w  V2SXAD g VZSXAD o VISX40 o

—> X

Figura 4.2. Vigas de planta baja (Nivel: +0.00 metros).
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Figura 4.4. Vigas de los pisos 3y 4 (Nivel
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Figura 4.3. Vigas de los pisos 1y 2 (Nivel: +3.40 y +6.80 metros).
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Figura 4.5. Vigas de los pisos 5y 6 (Nivel: +17.00 y +20.40 metros).
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Figura 4.6. Vigas del piso 7:

cubierta accesible (Nivel:
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Figura 4.7. Vigas de apéndice de cubierta (Nivel: +27.20 metros).

4.1.5. Secciones transversales de columnas

Tabla 4.3. Secciones transversales de las columnas.

Altura de entrepiso

Seccién transversal (mm

Entrepiso
(m) X mm)
ly2 3.40 450 x 450
3y4 3.40 400 x 400
5,6y 7 (Cubierta

. 3.40 350 x 350

accesible)

8 (apéndice de

3.40 300 x 300

cubierta)
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4.1.6. Secciones transversales de muros

E 3 3

H h

W1

| ¥

E =
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= n L |
F & ]
F 3¢ ]

I ]
= - -

w2

ws 5
£
B

w5 3

Figura 4.8. Etiquetas de muros para facilitar el uso de la Tabla 4.4.

Tabla 4.4. Secciones transversales de los muros.

_ Etiqgueta de Altura de
Entrepiso _ lw (Mm) bw (mm)
muro entrepiso (m)
W1, W2 4500
Planta baja
W3, W4, W5, W8 3.40 3850 350
(PB)
W6 2900
W1, W2 4500
ly2 W3, W4, W5, W8 3.40 3850 300
W6 2900
W1, W2 4500
3y4 W3, W4, W5, W8 3.40 3850 250
W6 2900
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w1, w2 4500
5y6 W3, W4, W5, W8 3.40 3850 200
W6 2900
_ w1, w2 4500
7 (Cubierta
_ W3, W4, W5, W8 3.40 3850 150
accesible)
W6 2900
4.1.7. Distribucién de viguetas o nervios en la planta
L ] |
f + * * i i
i I
I I
I I
I I
i i
If + + L] ¥ ]
+
o v

Figura 4.9. Distribucion de viguetas o nervios en la planta del piso 1. Se
encuentran espaciadas cada 500 mm y se replican en todos los pisos.
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4.2. Estados de cargay combinaciones

4.2.1. Carga muerta (CM)
La carga muerta se define como toda carga estatica gravitacional permanente
sobre las estructuras. La carga muerta corresponde al peso propio de los

elementos estructurales modelados, es decir, vigas, columnas, viguetas y muros.

El programa las calcula automéaticamente en funcion de los materiales y de las
geometrias de los elementos y las distribuye uniformemente sobre ellos.

Considera como peso especifico del hormigdn un valor de 24 kN/m3.

4.2.2. Carga muerta sobreimpuesta (CMS)
La carga muerta sobreimpuesta se refiere al peso propio de elementos no
estructurales y de las losetas que van encima de las viguetas, las cuales no

fueron modeladas.

Una parte de la CMS se consider6 actuando sobre los nervios (se modelaron a
500 milimetros de separacion) como carga linealmente distribuida (3.25 kN/m? x
0.50m = 1.625 kN/m), en el que se tomo6 en cuenta el peso propio de los
elementos no estructurales mostrados en la Tabla 4.5.

Tabla 4.5. Desglose de componentes no estructurales con sus pesos.

Componente no estructural Peso (kN/m?)
Ceramica 0.30
Nivelante (espesor = 2 cm) 0.44

Instalaciones eléctricas, sanitarias, de

voz y datos, de climatizacion, entre 0.15
otras
Tumbado de gypsum con sus 0.30
elementos de soporte de aluminio
Loseta (espesor = 5 cm) 0.96
Bloque aligerante 1.10
TOTAL 3.25
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Se consider6 otra parte de la CMS, actuando sobre todas las vigas de cada piso
representando, como carga linealmente distribuida, el peso propio de las paredes
de mamposteria. Se asumio que la altura de la pared en promedio equivale a 3
metros y que la pared estd compuesta de bloques de 150 mm x 200 mm x 400
mm, incluidos los enlucidos en ambas caras. Este peso resultd en una carga
linealmente distribuida de 6.20 kN/m.

4.2.3. Cargaviva (CV)y sus casos
Como recomendacion de la NEC-SE-CG, se uso6 en el modelo una carga viva de
2 kN/m? desde el piso 1 hasta el 6 debido a que esa carga corresponde a la
ocupacion que se tiene prevista para esas plantas, es decir, para uso residencial.
Por otro lado, la cubierta es accesible, por lo tanto, la norma mencionada

recomienda el uso de una carga viva de 4.8 kN/m?.

Ambas cargas fueron repartidas como cargas linealmente distribuidas sobre las
viguetas, por lo tanto, la carga sobre los nervios de los pisos 1 hasta el 6 es de 1

KN/m y en la cubierta accesible es de 2.4 kN/m.

El ACI 318-14 recomienda hacer las siguientes disposiciones de las cargas vivas
para obtener las maximas solicitaciones posibles sobre cada viga. Se basa en la
premisa de que las cargas vivas son fuerzas variables que no van a actuar
uniformemente sobre todo el piso, mas bien van a tener patrones diferentes. A

continuacion, se presentan figuras con los respectivos patrones de carga viva.

Se hizo una envolvente de fuerzas (Envolvente de carga viva) con los casos de
cargas vivas mostrados desde la Figura 4.10 a la Figura 4.17 para obtener de
manera rapida las distribuciones de las maximas fuerzas en cada viga para asi

facilitar el disefo.
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Figura 4.11. Caso de carga CV1: Carga viva 1. Unidades:
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Figura 4.12. Caso de carga CV2: Carga viva 2. Unidades: kN/m.
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Figura 4.13. Caso de carga CV3: Carga viva 3. Unidades: KN/m.
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Figura 4.15. Caso de carga CV5: Carga viva 5. Unidades: kKN/m.
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Figura 4.16. Caso de carga CV6: Carga viva 6. Unidades: kN/m.
e % 5 T 5o P
1 1 1
1 1 1
1 1 1
0.5 015 0.5 015 0.5 015 05
0> g > 00§ - L5 g
1 1 1 1
1 1
1 1
1 1
1 1 \ 1
1 1 1 1
1 1 1 1
. 0.5 i 01.5 Y 0.5 + 01.5 . 0.5 » 01.5 . 0.5 .
1 1 1
1 1 1
1 . 1 1
1 1
1 1
0 0> 3 = s ge——05—g
1
1 1
1
U.o U

Y
**

Figura 4.17. Caso de carga CV7: Carga viva 7. Unidades: KN/m.
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4.2.4. Cargaviva de Cubierta (CVC)
En el apéndice de la cubierta se considero una carga viva de cubierta de 0.70
kN/m? como lo recomienda la norma NEC-SE-CG 2015, la cual fue repartida en

los nervios como una carga linealmente distribuida de 0.35 kN/m.

4.2.5. Cargas sismicas (Ex, Ey)
La carga sismica, se establece como las fuerzas internas que se desarrollan en
una estructura debido a la respuesta que presenta la misma, frente a la
intensidad de la aceleracion presente en el suelo durante un movimiento sismico.
Como Ecuador es un pais de alta sismicidad, por lo tanto, la Norma Ecuatoriana
de la Construccion (NEC 2015), sefiala que todas las estructuras deben ser

disefiadas para soportar las fuerzas sismicas.

Para analizar el comportamiento de la estructura sometida a solicitaciones
sismicas, se realizo un analisis modal espectral (RSA) mediante la aplicacion de
un espectro de disefio de aceleraciones. Se utilizd el espectro inelastico
recomendado por la Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC 2015) que
representa un evento sismico con un periodo de retorno de 475 afios, es decir,

una probabilidad de excedencia del 10% en 50 afios.

Basados en las recomendaciones del NEC-2015 se observa en la Figura 4.18
los parametros utilizados para construir el espectro de respuesta de disefio, los
cuales son: la aceleracion en roca esperada en Guayaquil (Z=0.409), el tipo de
suelo asumido (tipo E, tipico de Guayaquil), el factor de importancia escogido
(I=1.0 por ser un edificio de departamentos, 0 sea, es ordinario), los factores de
sitio “Fa” y “Fd”, el factor de comportamiento inelastico del suelo “Fs”, el coeficiente
“n” que depende de la region donde se encuentra la ciudad (Costa), el coeficiente
de amortiguamiento ((=0.05=5%) y el factor de modificacién de respuesta (R=3).
La eleccion del valor de “R” se la hizo con la premisa de que existe la
incertidumbre de qué tanta ductilidad y razon de ductilidad de capacidad va a

tener realmente el edificio; la norma permite utilizar hasta un R=8 para porticos
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ductiles especiales a momento, sin embargo, queda a eleccion del disefiador el
valor a utilizar.

m Response Spectrum Function - Ecuador Norma NEC-SE-DS 2015

Function Damping Ratio

Funiction Name lEsp. de disefio :0.05
Parameters Define Function
Zone Coefficient, Z Period Acceleration
n Coefficient 18
| 0 ~ |0.24 A
Ste Factor, Fa |1 | 0.1 0.24
0.2 0.24
Site Factor, Fd 16 | 0.3 0.24
04 0.24
Soil Type E v 0.5 vi024 v
Inelastic Behavior Fctor of Subsurface, Fs 19 '
Importance Factor, | 1 . Flet Colone
] (® Linear X - Linear Y
Response Modffication Factor, R [3 -
(O Linear X - Log Y
(O Log X - Linear Y
Convert to User Defined (O LogX-log Y
Function Graph
E-3
280 -
240
200 — '\
R \,
180 — \\
120 - N
80 -
40 -
- e —
| 1 1 1 1 1 | | | | |
0.0 15 30 45 8.0 75 B0 10.5 12.0 13.5 15.0

Figura 4.18. Espectro de respuesta de disefio en aceleraciones de un suelo
tipico de la ciudad de Guayaquil. La aceleracion espectral en la meseta es
Sa=0.249 hasta un T=1.65s.

Para realizar el andlisis modal de la estructura se considerd un nimero de modos
de vibracidbn adecuado para que la masa participativa acumulada sea
representativa. Se utilizd una combinacion modal espectral CQC (Complete
Quadratic Combination) para la determinacion de las cargas sismicas en las

direcciones X e Y. Se consideraron 2 tipos de carga sismica: Ex e Ey aplicadas
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en las direcciones X e Y, respectivamente. (Wilson, Der Kiureghian, & Bayo,
1981)

Se definié la masa participativa para el analisis modal espectral como se muestra

en la Figura 4.19.

Mass Multipliers for Load Patterns

Load Pattern Multiplier
Dead w1 |
Dead
Super Dead 1
Live 0.25

Figura 4.19. Masa participativa para el analisis modal.

4.2.6. Combinaciones de carga
Se siguieron las combinaciones de carga propuestas por la NEC-SE-CG 2015y
ciertas recomendaciones del ACI 318-14 sobre el analisis con cargas vivas. En

la Tabla 4.6 se muestran las combinaciones utilizadas.
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Tabla 4.6. Combinaciones de carga para el analisis estructural.

Envolvente
CM CMS CcvC Cv CV1l Cv2 CV3 CcVv4 CV5 CV6 CVv7 Ex Ey
de cargaviva
Envolvente de
_ 1.0 10 10 10 10 1.0 1.0 1.0
carga viva
Combinaciéon 1  1.40 1.40
Combinaciéon2 1.20 1.20 1.60 0.50
Combinaciéon 3 1.20 1.20 0.50 1.60
Combinacién 4 1.20 1.20 0.50 1.0 0.30
Combinaciéon5 1.20 1.20 0.50 0.30 1.0
Combinacién 6 0.90 0.90 1.0 0.30
Combinacién7 0.90 0.90 0.30 1.0
Envolvente Comb 1+ Comb2+ Comb3+Comb4+Comb5+ Comb6+ Comb?7
Servicio
1.0 1.0 1.0 1.0

gravitacional
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4.3. Andélisis estructural

4.3.1. Revision del comportamiento global de la estructura

4.3.1.1. Regularidad de la configuracion en plantay elevacién
El codigo NEC 2015 penaliza a las estructuras que presentan cierto grado de
irregularidad con los factores @p y @e, que son ajustes por irregularidades en
planta y elevacion, respectivamente. Estos factores aumentan en cierto
porcentaje las ordenadas del espectro de disefo, por lo tanto, aumenta el nivel

de fuerzas sismicas.

4.3.1.1.1. Factor de regularidad en planta
La NEC 2015 considera 4 casos de irregularidades en planta que permiten definir

el factor @p.

El primer caso, trata de la irregularidad torsional, la cual existe cuando la maxima
deriva del piso de un extremo de la estructura, medida perpendicularmente a un
eje determinado, es mayor que 1.2 veces la deriva promedio de los extremos de
la estructura con respecto al mismo eje de referencia, es decir, debe cumplirse

la siguiente inecuacion:

A+ A,

Amé\x(Al,AZ)< 1.20 2

Figura 4.20. Derivas en extremos de un piso determinado bajo una carga
sismica determinada.
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Se tomo en cuenta una excentricidad accidental del 5% (el centro de rigidez se
movié un 5% de la dimension méas grande de cada planta en cada direccion y

cada sentido). Las revisiones se presentan en la Tabla 4.7 y Tabla 4.8.

Tabla 4.7. Revision de irregularidad torsional por piso debido a fuerza sismica

EX.
. Maxima Deriva Derivq max
Piso deriva (mm) promedio (mm) Derlvq ¢<1.20?
promedio

APENDICE 10.424 9.674 1.078 Si
CUBIERTA 7.134 6.886 1.036 Si
PISO 6 7.246 6.988 1.037 Si
PISO 5 7.084 6.828 1.037 Si
PISO 4 6.448 6.216 1.037 Si
PISO 3 5.54 5.336 1.038 Si
PISO 2 4,144 3.989 1.039 Si
PISO1 2.439 2.348 1.039 Si
PB 0.386 0.35 1.103 Si

Tabla 4.8. Revision de irregularidad torsional por piso debido a fuerza sismica

Ey.
. Maxima Deriva Derivq max
Piso deriva (mm) promedio (mm) Deriva ¢<1.20?
promedio

APENDICE 9.011 9.011 1.000 Si
CUBIERTA 8.566 8.136 1.053 Si
PISO 6 8.864 8.426 1.052 Si
PISO 5 8.855 8.424 1.051 Si
PISO 4 8.171 7.778 1.051 Si
PISO 3 7.218 6.878 1.049 Si
PISO 2 5.539 5.282 1.049 Si
PISO1 3.468 3.297 1.052 Si
PB 0.579 0.509 1.138 Si

El segundo caso, consiste en revisar si existen retrocesos excesivos en planta,

los cuales no existen debido a que la planta es rectangular.
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El tercer caso, implica en revisar si es que el sistema de piso tiene
discontinuidades apreciables, es decir, si existen aberturas con areas mayores

al 50% del area total del piso. En este edificio no existe tal caso.

El cuarto caso, considera la existencia de ejes estructurales no paralelos, que,

de igual manera, no es el caso de este edificio.
Se concluye, por lo antes expuesto, que el edificio es regular en planta (¢p=1.0).

4.3.1.1.2. Factor de regularidad en elevacion
La NEC 2015 considera 3 casos de irregularidades en elevacion para definir el

factor Qe.

El primer criterio, considera la flexibilidad de los pisos. La estructura se considera
irregular cuando la rigidez lateral de un piso es menor que el 70% de la rigidez
lateral del piso superior o menor que el 80 % del promedio de la rigidez lateral de
los tres pisos superiores. Se hizo la revision del primer criterio en la Tabla 4.9 y
en la Tabla 4.10 y se concluye que no hay problema de pisos flexibles.

Tabla 4.9. Revision de pisos flexibles en la direccién X, a partir del primer
criterio propuesto por la NEC 2015 en parrafos anteriores.

Cortante Rigidez lateral Relacion entre el

Piso X (kN) X (kN/mm) piso.:lii;f./. piso ¢,<0.707?

APENDICE  153.61 15.88
CUBIERTA 1377.69 200.26 12.61 No
PISO 6 2766.04 396.15 1.98 No
PISO 5 3803.18 557.44 1.41 No
PISO 4 4614.84 743.04 1.33 No
PISO 3 5208.17 976.90 1.31 No
PISO 2 5603.40 1405.84 1.44 No
PISO1 5815.74 2476.91 1.76 No
PB 5852.00 16708.56 6.75 No

Tabla 4.10. Revision de pisos flexibles en la direccion Y, a partir del primer
criterio propuesto por la NEC 2015 en parrafos anteriores.
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Cortante  Rigidez lateral Relacion entre el

Piso Y (kN) Y (kN/mm) pisol'l'ii:lyl/l piso ¢<0.70?

APENDICE  191.37 21.24
CUBIERTA 1344.05 165.20 7.78 No
PISO 6 2729.79 323.96 1.96 No
PISO 5 3789.55 449.84 1.39 No
PISO 4 4624.49 594.56 1.32 No
PISO 3 5233.77 760.95 1.28 No
PISO 2 5635.25 1066.88 1.40 No
PISO1 5852.13 1774.76 1.66 No
PB ~ 5882.19  11560.55 6.51 _ No

El segundo criterio por considerar es sobre la distribucién de las masas que

participan en un sismo. La estructura se considera irregular cuando la masa de
cualquier piso es mayor 1,5 veces a la masa de uno de los pisos adyacentes,
con excepcién del piso de cubierta que debe ser mas liviano que el piso inferior,
por tal motivo en la Tabla 4.11 no se toman en cuenta las relaciones elevadas

gue se obtuvieron.

Tabla 4.11. Revision de la distribucion de masas entre los distintos pisos.

Relacion entre

Piso Masa masa de piso "i" ¢,<1.50?
(Ton) RO
y piso "i+1
APENDICE 22.37 No se
CUBIERTA  240.18 10.74 toman en
cuenta
PISO 6 365.79 1.52
PISO 5 366.74 1.00 Si
PISO 4 379.12 1.03 Si
PISO 3 384.42 1.01 Si
PISO 2 381.54 0.99 Si
PISO1 387.54 1.02 Si

El tercer y ultimo criterio, consiste en revisar las irregularidades geométricas, es

decir, retrocesos de las dimensiones en elevacion de un pértico. En el edificio
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estudiado existe un apéndice de cubierta que se considera que no genera ningun
problema de comportamiento y por lo tanto no se lo considera como irregularidad

geométrica.

En definitiva, se concluye que el edificio tampoco es irregular en elevacion y el

factor @e es igual a 1.0.

4.3.1.2. Correccion del cortante basal dinamico
De acuerdo con las recomendaciones del cédigo NEC 2015, se verificd que el
cortante dinamico aplicado del andlisis modal sea al menos el 80% del cortante
basal obtenido por el método estatico equivalente para este tipo de estructura, la
cual es considerada regular.

Tabla 4.12. Cortantes basales dinamicos (Ex, Ey) sin ajustar y peso sismico
(W) basado en la Figura 4.19.

C(‘;";’gge Fx (kN) Fy (kN) Fz (kN)  Mx (kN-m) My (kN-m) Mz (kN-m)
Ex 4885.79  0.01 0.00 0.01 87677.90  43367.27
Ey 0.01 4977.23 0.00  89163.59 0.02 65958.29

W sismico  0.00 0.00 30649.63 245019.18 -374231.96 0.00

V estéatico = W sismico x Sa(T)
Tx =Ty = 0.655 segundos
Sa (T) = 0.24g

V estatico 7355.91 kN
30 % V estatic 5884.73 kN
Exy Ey < 80% V estéticc

Factor de ajuste de Ex = (80% V estatico) / Ex = 1.205
Factor de ajuste de Ey = (80% V estético) / Ey = 1.182

Tabla 4.13. Cortantes basales dinamicos ajustados en funcion del cortante
basal obtenido a partir de un analisis estatico equivalente.
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Casode b N) Fy (kN) Fz(kN) Mx (kN-m) My (kN-m) Mz (kN-m)

carga
Ex 5887.40 0.01 0.00 0.01 105652.31 52257.79
Ey 0.01 5883.07 0.00 105391.18 0.02 77962.56

W sismico  0.00 0.00 30649.63 245019.18 -374231.96 0.00

4.3.1.3. Periodos y modos de vibracion

Se calcularon 36 modos de vibracion de la estructura y sus correspondientes
periodos de vibracién realizando un andlisis modal en sentido transversal y
longitudinal. Como resultado del analisis modal se determiné que el periodo
dominante de vibracion de la estructura fue de 0.633 segundos en direccion X
y 0.655 segundos en direccion Y, con lo cual se obtuvieron factores de
aceleracion espectral de 0.24g para ambas direcciones. En la Tabla 4.14 se
muestra una parte del andlisis modal del edificio.

Tabla 4.14. Modos, periodos de vibracion y porcentajes de masas participativas
por cada modo. No se muestran los 36 modos de vibracion.

Modo Periodo (s) Ux Uy Rz SumRx SumRy SumRz
1 0.657 0 0.6548 0 0.35 0 0
2 0.591 0.6331 0 0.0057 0.35 0.3595 0.0057
3 0.557 0.0061 0 0.6381 0.35 0.3636 0.6438
4 0.196 0.0168 0 7.9056?5 0.35 0.3813 0.6438
5 0.194 0 0.0453 0 0.4173 0.3813 0.6438
6 0.157 0 0.1446 0 0.6254 0.3813 0.6438
7 0.156 0.0073 0 0.0105 0.6254 0.3894 0.6543
8 0.134 0.0896 0 0.098 0.6254  0.506 0.7523
9 0.128 0.0855 0 0.0865 0.6254 0.617 0.8388
10 0.074 0 0.0637 0 0.7496 0.617 0.8388
11 0.06 0.0268 0 0.0415 0.7496 0.6683 0.8803
12 0.058 0.041 0 0.0265 0.7496 0.7464 0.9068

4.3.1.4. Deformaciones verticales
Se debe revisar que las deformaciones verticales en las combinaciones de

servicio sean menores que las deformaciones admisibles para evitar problemas
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de funcionalidad debido a deflexiones excesivas. Se considera que la
deformacion admisible maxima es igual a L/240 debido al uso que tiene la
estructura y se la compara contra la deformacién producida por la suma de las

cargas gravitacionales.

Deflection (Down +)

| End Jt 13 JEnd Jt 26 | '~

at2.5000 m

Figura 4.21. Deflexion maxima de viga del eje C entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en los pisos 1y 2. Viga de 300 mm x 500 mm.

Deflection (Down +)

| End Jt 13 JEndJt 26 0=9mm
at 2.5000 m

Figura 4.22. Deflexiébn maxima de viga del eje C entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en los pisos 3y 4. Viga de 300 mm x 550 mm.

Deflection (Down +)

| End Jt 13 JEnd Jt 26 1-377mm

at 2.5000 m

Figura 4.23. Deflexion maxima de viga del eje C entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en los pisos 5y 6. Viga de 300 mm x 500 mm.
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Deflection (Down +)

| End Jt 13 JEnd Jt- 26 2873 mm
at 2.5000 m

Figura 4.24. Deflexion maxima de viga del eje C entre ejes 3y 5 (viga
cargadora) en la cubierta accesible. Viga de 250 mm x 450 mm.

Tabla 4.15. Revisidon de deflexiones en vigas cargadoras por fuerzas
gravitacionales.

aadm
Elemento & (mm) L (mm) 6 < 8adm
(mm)
Viga del eje C entre ejes 3
. 1.342 5000 20.83 OK
y 5delos pisos 1y 2
Viga del eje C entre ejes 3
_ 1.059 5000 20.83 OK
y 5 de los pisos 3y 4
Viga del eje C entre ejes 3
_ 1.377 5000 20.83 OK
y 5 de los pisos 5y 6
Viga del eje C entre ejes 3
y 5 en la cubierta 2.873 5000 20.83 OK

accesible

4.3.1.5. Derivas inelasticas de entrepiso
Se procedid a revisar las derivas inelasticas de entrepiso en ambas direcciones
(Am), las cuales se recomiendan ser menores al 2.00 % basados en NEC-15y se
deben calcular por medio de la siguiente ecuacion:
AeCd

D=5 %100

A,: Desplazamiento relativo en el entrepiso considerado obtenido por medio

de un analisis elastico de la estructura.
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C,: Coeficiente de amplificacion de deformaciones igual a 0.75 veces el

coeficiente de reduccién de respuesta (R=3).
h: Altura del entrepiso considerado.

Usando los casos de carga Ex y Ey se obtuvieron las derivas maximas de

entrepiso en los porticos.

Tabla 4.16. Revision de derivas maximas inelésticas de entrepiso debido a la

carga Ex.
Piso Cédigo Deriva elastica Deriva ineléstica éAm <
Ae Am 2%7?

APENDICE 9 0.31% 0.69% Si
CUBIERTA 8 0.21% 0.47% Si
PISO 6 7 0.21% 0.48% Si
PISO 5 6 0.21% 0.47% Si
PISO 4 5 0.19% 0.43% Si
PISO 3 4 0.16% 0.37% Si
PISO 2 3 0.12% 0.28% Si
PISO1 2 0.07% 0.16% Si
PB 1 0.03% 0.06% Si

Derivas inelasticas maximas por fuerza Ex

9 o3
8 <&
7 o
Q
{3 <
o
o5 o
S 4 o
=]
8 3 <
2 <
1 <O
0¢
0.00% 0.10% 0.20% 0.30% 0.40% 0.50% 0.60% 0.70% 0.80%

Derivainelastica

Figura 4.25. Distribucion de derivas inelésticas por carga Ex.
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Tabla 4.17. Revisidon de derivas maximas inelasticas de entrepiso debido a la

carga Ey.
Piso codiao Deriva elastica Deriva ineléstica éAm <
9 Ae Am 2067?
APENDICE 9 0.27% 0.60% Si
CUBIERTA 8 0.25% 0.57% Si
PISO 6 7 0.26% 0.59% Si
PISO 5 6 0.26% 0.59% Si
PISO 4 5 0.24% 0.54% Si
PISO 3 4 0.21% 0.48% Si
PISO 2 3 0.16% 0.37% Si
PISO1 2 0.10% 0.23% Si
PB 1 0.04% 0.09% Si
Derivas inelasticas maximas por fuerza Ey
9 o
8 <
7 &
o
@ 6 o
o
8° o
S 4 <
=]
8 3 <
2 o
1 o
0o
0.00% 0.10% 0.20% 0.30% 0.40% 0.50% 0.60%  0.70%

Derivainelastica

Figura 4.26. Distribucion de derivas inelasticas por carga Ey.
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4.3.1.6. Desplazamientos laterales por piso

Desplazamientos del centro de masa

9 4555

8 3760 S O 5187

7 004 O O asas
o . -.";
26 24_29___._.0 0O 3787
% 5 17.61 0 L1204 &— Desplazamientos
o U f E
%4 11_61._.--'0 02218 x por fuerza Ex
‘8 3 6.45 ',O"'I:I 1492 00— Desplazamientos

A Uy porfuerza Ey

2 260 O[] 848

1 O____d:l 3.53

oOo

0 10 20 30 40 50 60

Desplazamientos Ux, Uy (mm)

Figura 4.27. Desplazamientos laterales del centro de masa de cada piso debido
a las fuerzas sismicas Ex y Ey.
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4.3.2. Fuerzas internas en vigas

Figura 4.28. Diagrama de momentos M33 del piso 1 a partir de la envolvente de
momentos.

Figura 4.29. Diagrama de momentos M33 del piso 2 a partir de la envolvente de
momentos.
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Figura 4.30. Diagrama de momentos M33 del piso 3 a partir de la envolvente de
momentos.

Mu =318.49 kKN-m
Mu*=291.55 kN-m

Figura 4.31. Diagrama de momentos M33 del piso 4 a partir de la envolvente de
momentos.
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Figura 4.32. Diagrama de momentos M33 del piso 5 a partir de la envolvente de
momentos.

Figura 4.33. Diagrama de momentos M33 del piso 6 a partir de la envolvente de
momentos.
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Mu =153.21 kKN-m
Mu* =127.22 kN-m

Figura 4.34. Diagrama de momentos M33 de la cubierta accesible a partir de la
envolvente de momentos.

-

Figura 4.35. Diagrama de momentos M33 del apéndice de cubierta a partir de la
envolvente de momentos.
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Vu = 160.85 kN

Figura 4.36. Diagrama de cortante V22 del piso 1 a partir de la envolvente de
cortantes.

Vu = 207.79 kN

Figura 4.37. Diagrama de cortante V22 del piso 2 a partir de la envolvente de
cortantes.
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Figura 4.38. Diagrama de cortante V22 del piso 3 a partir de la envolvente de

cortantes.
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Vu = 293.55 kN

Figura 4.39. Diagrama de cortante V22 del piso 4 a partir de la envolvente de
cortantes.

Figura 4.40. Diagrama de cortante V22 del piso 5 a partir de la envolvente de
cortantes.
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Vu = 235.86 kN

Figura 4.41. Diagrama de cortante V22 del piso 6 a partir de la envolvente de
cortantes.

Figura 4.42. Diagrama de cortante V22 de la cubierta accesible a partir de la
envolvente de cortantes.
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Vu = 45.58 kN

Figura 4.43. Diagrama de cortante V22 del apéndice de cubierta a partir de la
envolvente de cortantes.

4.4. Disefo de secciones transversales de vigas mas criticas
Se muestran desde la Figura 4.44 a la Figura 4.49 las secciones transversales
de las vigas mas criticas de cada piso con sus varillas longitudinales y sus
refuerzos transversales. Se siguieron las recomendaciones del ACI 318-14,
Capitulo 18, tanto para encontrar las fuerzas de disefio como para la provision y

disposicion del refuerzo longitudinal y transversal.
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2-25C

S
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E ° °
§ 2L12@100 mm
2-25E
}—300 mm —»

Figura 4.44. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 1. Se pueden
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.

2-25C+25D
T {\0 )
£
£ ° °
= 2L12@100 mm
l .
3-25E
{—300 mm —p»|

Figura 4.45. Seccion transversal de la viga mas critica del piso 2. Se pueden
apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media altura.
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Figura 4.46. Seccion transversal de la viga mas critica de los pisos 3y 4. Se
pueden apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media
altura.

2-25C+2-25D

® ®
<«——4L10@100 mm

f———500 MM ——p|

4-25E

f«—300 mm —p»

Figura 4.47. Seccion transversal de la viga mas critica de los pisos 5y 6. Se
pueden apreciar 2 refuerzos longitudinales con didmetros de 10 mm a media
altura.
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2-16E

{250 mm

Figura 4.48. Seccion transversal de la viga mas critica del piso de la cubierta
accesible.

2-14C

S

_ 2L10@75 mm

f«—— 400 mm —p»|
X

2-14E

250 mm |

Figura 4.49. Seccidn transversal de la viga mas critica del apéndice de cubierta.
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4.5. Disefio y revision de columnas
Se usaron diagramas de interaccion uniaxiales para disefiar y revisar las
columnas. Se siguieron las recomendaciones del ACI 318-14 Capitulo 18 tanto
para encontrar las fuerzas de disefio como para la provision y disposicién del

refuerzo longitudinal y transversal.

En la Tabla 4.18 se muestran las cuantias de refuerzo longitudinal de las
columnas del edificio; nétese que se cumple con el rango de cuantias impuestas
por el ACI 318-14 para columnas especiales, es decir, se respeta que la cuantia

esté entre el 1%y el 6%.

Tabla 4.18. Cuantias de refuerzo longitudinal de las columnas del edjficio.

Seccion _
_ Varillas Cuantia
Piso transversal (mm o o
longitudinales longitudinal (%)
X mm)
ly2 450 x 450 12 @ 20 mm 1.86
3y4 400 x 400 12 @ 18 mm 1.91
5, 6 y cubierta
_ 350 x 350 12 @ 18 mm 2.49
accesible
Apéndice de
. 300 x 300 12 @ 16 mm 2.68
cubierta

Por otro lado, desde la Figura 4.50 a la Figura 4.57 se muestran las secciones
transversales de las columnas de cada piso con sus refuerzos longitudinales y
transversales vy, las revisiones mediante los diagramas de interaccion. Cabe
aclarar que los puntos en los gréaficos corresponden a los pares de carga axial y
momentos provenientes de las combinaciones de carga establecidas en la Tabla
4.6.
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Figura 4.50. Seccidn transversal de columna de los pisos 1y 2 de 450 mm x
450 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los extremos
y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 450mm x
450mm

7000

6000
o PuvsMuy
5000

4000 Pu vs Mux
. 3000
Z P vs eMn
< 2000
o
€ 1000 Pnvs Mn

0l
—— 1251

-1000

-2000

-3000

@Mnx, Mny (kN - m)

Figura 4.51. Diagrama de interaccion de la columna de 450 mm x 450 mm.
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Figura 4.52. Seccidn transversal de columna de los pisos 3y 4 de 400 mm x
400 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los extremos
y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 400 mm x 400
mm

o PuvsMuy

Pu vs Mux

=pPn vs pMn

PnvsMn

——1.25
400

@Mnx, Mny (kN - m)

Figura 4.53. Diagrama de interaccion de la columna de 400 mm x 400 mm.
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—— 350 mm —p

-— 350 mm—p

Figura 4.54. Seccion transversal de columna de los pisos 5y 6 y cubierta
accesible de 350 mm x 350 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada
100 mm en los extremos y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 350 mm x 350

mm
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-2000
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Figura 4.55. Diagrama de interaccion de la columna de 350 mm x 350 mm.
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Figura 4.56. Seccion transversal de columna del apéndice de cubierta de 300
mm x 300 mm. Se usaron estribos ¢10 mm separados cada 100 mm en los
extremos y 150 mm a media altura de la columna.

Diagrama de interaccion uniaxial - Columna de 300 mm x 300

mm
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Figura 4.57. Diagrama de interaccion de la columna de 300 mm x 300 mm.
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4.6. Revision de criterio de Columna fuerte — Viga débil
Una caracteristica muy importante es que las columnas sean mas resistentes
gue las vigas en cierto grado segun lo que ACI 318-14 estipula. Deben tener una
resistencia nominal a flexion que exceda como minimo en un 20% las
resistencias nominales a flexién de las vigas que se conectan a ellas en el nudo

superior del piso. En la Figura 4.58 se muestra la revision de la relacion

1.20 Mn I i columna + '@ cual debe ser menor a 1 para que sea

satisfactorio este criterio.
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Figura 4.58. Revision del criterio de columna fuerte - viga débil del portico del
eje 6 (direccion X).
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4.7. Revision de criterio de demanda — capacidad de nudos
Otro aspecto importante a revisar en este tipo de sistema estructural es la
capacidad de los nudos con respecto a la demanda de cortante. Con los
armados de vigas propuestos se realizé la revision de los nudos, comparando en
una relacion la demanda de cortante frente a su capacidad; en la Figura 4.59 se

muestran las relaciones mencionadas.
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Figura 4.59. Relaciones demanda - capacidad a corte de los nudos del pértico
del eje 6 (direccion X).
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4.8. Disefio y revision de muros
Se usaron diagramas de interaccion uniaxiales para disefiar y revisar los muros.
Se siguieron las recomendaciones del ACI 318-14 Capitulo 18 tanto para
encontrar las fuerzas de disefio como para la provision y disposicién del refuerzo

longitudinal y transversal en el alma y en los elementos de borde del muro.

Por otro lado, desde la Figura 4.60 a la Figura 4.89 se muestran las secciones
transversales de los muros de cada piso con sus refuerzos longitudinales y
transversales vy, las revisiones mediante los diagramas de interaccion. Cabe
aclarar que los puntos en los gréficos corresponden a los pares de carga axial y
momentos provenientes de las combinaciones de carga establecidas en la Tabla
4.6. Ademas, debajo de cada seccion transversal se describen las varillas de
refuerzo utilizadas y se muestran las cuantias longitudinales y transversales del
alma del muro. Nétese que se cumple con la cuantia minima impuesta por el ACI
318-14 para muros especiales, es decir, se logro disefarlos para que tengan
ambas cuantias mayores a 0.25%. Cabe destacar que la cuantia de refuerzo
longitudinal se la representa mediante “pi” y la cuantia de refuerzo transversal

con “pt
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Figura 4.60. Muro de planta baja en direccion Y (direccion corta de la planta del

edificio).

Descripcién:

Longitud lw=4500 mm; Espesor del alma bw = 350 mm.
Elementos de borde: Espesor=400 mm; Longitud lbe=500mm.
Refuerzo longitudinal 22 mm c¢/125 mm en el alma del muro (p1 = 1.74%).

Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.43%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
18 refuerzos longitudinales 28 mm en cada elemento de borde.

3 estribos 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4 ramas en

cada direccion).

Vu méax.= 2615.25 kN; @Vn = 3244.17 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=350 mm; Iw=4500
mm

o PuvsMu3

o0 &

= pPn vs pMn3

7500 15000 22500 37500 45000

@Mn3 (kN - m)

Figura 4.61. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.60 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.62. Muro de los pisos 1y 2 en direccion Y (direccion corta de la planta

del edificio).

Descripcion:

Longitud lw=4500 mm; Espesor del alma bw = 300 mm.
Elementos de borde: Espesor=400 mm; Longitud lbe=500mm.
Refuerzo longitudinal 22 mm ¢/125 mm en el alma del muro (pi1 = 2.03%).

Refuerzo transversal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pt = 0.50%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
18 refuerzos longitudinales 28 mm en cada elemento de borde.

3 estribos @10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4 ramas en

cada direccion).

Vu max.= 2692.06 kN; @Vn = 3081.81 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=300 mm; lw=4500
mm
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Figura 4.63. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.62 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.64. Muro de los pisos 3y 4 en direccion Y (direccion corta de la planta

del edificio).

Descripcion:

Longitud lw=4500 mm; Espesor del alma bw = 250 mm.
Elementos de borde: Espesor=350 mm; Longitud lbe=450 mm.
Refuerzo longitudinal ¢14 mm ¢/150 mm en el alma del muro (p1 = 0.82%).

Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.60%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
12 refuerzos longitudinales 25 mm en cada elemento de borde.

1 estribo + 2 vinchas ¢10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (3

ramas en cada direccion).

Vu méax.= 2010.56 kN; @Vn = 2917.67 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=250 mm; Iw=4500
mm
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Figura 4.65. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.64 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.66. Muro de los pisos 5y 6 en direccion Y (direccion corta de la planta
del edificio).

Descripcion:

e Longitud lw=4500 mm; Espesor del alma bw = 200 mm.
e Elementos de borde: Espesor=300 mm; Longitud lbe=400 mm.
e Refuerzo longitudinal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pi = 0.75%).

e Refuerzo transversal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.75%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 10 refuerzos longitudinales 20 mm en cada elemento de borde.

e 2 estribos + 1 vincha 10 mm c¢/100 mm en cada elemento de borde (4

ramas en una direccion y 3 ramas en la otra).
e Vumax.= 1357.21 kN; ¢Vn = 2753.57 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=200 mm; Iw=4500
mm
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Figura 4.67. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.66 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.68. Muro de piso de cubierta accesible en direccion Y (direccion corta

de la planta del edificio).

Descripcion:

Longitud lw=4500 mm; Espesor del alma bw = 150 mm.
Elementos de borde: Espesor=300 mm; Longitud lbe=350 mm.
Refuerzo longitudinal ¢12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (p1 = 1.01%).

Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 1.00%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
10 refuerzos longitudinales @14 mm en cada elemento de borde.

2 estribos + 1 vincha @10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4

ramas en una direccion y 3 ramas en la otra).

Vu méax.= 278.80 kN; @Vn = 2589.45 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=150 mm; Iw=4500
mm
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Figura 4.69. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.68 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.70. Muro de planta baja en direccién X (direccion larga de la planta del
edificio).

Descripcién:

e Longitud lw=3850 mm; Espesor del alma bw = 350 mm.
e Elementos de borde: Espesor=400 mm; Longitud lbe=500 mm.
e Refuerzo longitudinal 18 mm ¢/100 mm en el alma del muro (pi = 1.45%).

e Refuerzo transversal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.43%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 18 refuerzos longitudinales 28 mm en cada elemento de borde.

e 3 estribos 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4 ramas en

cada direccion).

e Vumax.=1222.72 kN; ¢Vn = 2777.11 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=350 mm; Iw=3850
mm
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Figura 4.71. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.70 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.72. Muro de los pisos 1y 2 en direccion X (direccion larga de la planta

del edificio).

Descripcién:

Longitud lw=3850 mm; Espesor del alma bw = 300 mm.
Elementos de borde: Espesor=400 mm; Longitud lhe=500 mm.
Refuerzo longitudinal ¢18 mm c¢/125 mm en el alma del muro (p1 = 1.36%).

Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.50%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
18 refuerzos longitudinales 28 mm en cada elemento de borde.

3 estribos 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4 ramas en

cada direccion).

Vu max.= 1227.62 kN; @Vn = 2635.06 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=300 mm; Iw=3850
mm

© PuvsMu3

®Pn vs ¢Mn3

@Pn (kN)

@Mn3 (kN - m)

Figura 4.73. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.72 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.74. Muro de los pisos 3 y 4 en direccion X (direccion larga de la planta
del edificio).

Descripcién:

e Longitud lv=3850 mm; Espesor del alma bw = 250 mm.
e Elementos de borde: Espesor=350 mm; Longitud lbe=450 mm.
e Refuerzo longitudinal 14 mm ¢/125 mm en el alma del muro (pi = 0.99%).

e Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.60%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 12 refuerzos longitudinales 25 mm en cada elemento de borde.

e 1 estribo + 2 vinchas 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (3

ramas en cada direccion).

e Vu max.= 996.30 kN; ¢Vn = 2496.25 kN.

Diagrama de interaccién uniaxial - Muro bw=250 mm; Ilw=3850
mm
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Figura 4.75. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.74 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.76. Muro de los pisos 5y 6 en direccion X (direccion larga de la planta

del edificio).

Descripcién:

Longitud lw=3850 mm; Espesor del alma bw = 200 mm.
Elementos de borde: Espesor=300 mm; Longitud lbe=400 mm.
Refuerzo longitudinal ¢12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (p1 = 0.75%).

Refuerzo transversal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pt: = 0.75%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
10 refuerzos longitudinales @20 mm en cada elemento de borde.

2 estribos + 1 vincha @10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4

ramas en una direccion y 3 ramas en la otra).

Vu max.= 689.35 kN; @Vn = 2355.77 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=200 mm; Iw=3850
mm
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Figura 4.77. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.76 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.78. Muro de piso de cubierta accesible en direccion X (direccion larga
de la planta del edificio).

Descripcién:

e Longitud lv=3850 mm; Espesor del alma bw = 150 mm.
e Elementos de borde: Espesor=300 mm; Longitud lbe=350 mm.
e Refuerzo longitudinal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pi = 1.01%).

e Refuerzo transversal 12 mm c/150 mm en el alma del muro (pt = 1.00%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 10 refuerzos longitudinales 14 mm en cada elemento de borde.

e 2 estribos + 1 vincha 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4

ramas en una direccion y 3 ramas en la otra).

e Vu max.= 190.80 kN; ¢Vn = 2215.39 kN.

Diagrama de interaccién uniaxial - Muro bw=150 mm; lw=3850
mm
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Figura 4.79. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.78 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.80. Muro de planta baja en direccion X (direccion larga de la planta del
edificio).

Descripcion:

e Longitud lw=2900 mm; Espesor del alma bw = 350 mm.

Elementos de borde: Espesor=400 mm; Longitud lhe=500 mm.

e Refuerzo longitudinal 16 mm ¢/125 mm en el alma del muro (pi = 0.92%).

e Refuerzo transversal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.43%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 18 refuerzos longitudinales 28 mm en cada elemento de borde.

e 3 estribos 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4 ramas en

cada direccion).

e Vumax.= 676.30 kN; ¢Vn = 2090.66 kN.

Diagrama de interaccién uniaxial - Muro bw=350 mm; lw=2900
mm
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Figura 4.81. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.80 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.82. Muro de los pisos 1y 2 en direccion X (direccion larga de la planta
del edificio).

Descripcién:

e Longitud lw=2900 mm; Espesor del alma bw = 300 mm.
o Elementos de borde: Espesor=400 mm; Longitud lbe=500 mm.
e Refuerzo longitudinal 14 mm ¢/125 mm en el alma del muro (pi = 0.82%).

e Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.50%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 18 refuerzos longitudinales 28 mm en cada elemento de borde.

e 3 estribos @10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4 ramas en

cada direccion).

e Vu max.= 646.84 kN; ¢Vn = 1986.07 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=300 mm; Iw=2900
mm

O PuvsMu3

@Pn vs ¢Mn3

20000

@Mn3 (KN -m)

Figura 4.83. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.82 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.84. Muro de los pisos 3y 4 en direccion X (direccion larga de la planta
del edificio).

Descripcion:

e Longitud lw=2900 mm; Espesor del alma bw = 250 mm.
e Elementos de borde: Espesor=350 mm; Longitud lbe=450 mm.
e Refuerzo longitudinal 14 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pi = 0.82%).

e Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (pt = 0.60%).
Se consideraron vinchas de 10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
e 12 refuerzos longitudinales @25 mm en cada elemento de borde.

e 1 estribo + 2 vinchas 10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (3

ramas en cada direccion).

e Vumax.=516.83 kN; ¢Vn = 1880.29 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=250 mm; Iw=2900
mm
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Figura 4.85. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.84 alrededor del
eje fuerte.
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Figura 4.86. Muro de los pisos 5y 6 en direccion X (direccion larga de la planta
del edificio).

Descripcion:

Longitud lw=2900 mm; Espesor del alma bw = 200 mm.
Elementos de borde: Espesor=300 mm; Longitud lhe=400 mm.
Refuerzo longitudinal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pi = 0.75%).

Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 0.75%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
10 refuerzos longitudinales 20 mm en cada elemento de borde.

2 estribos + 1 vincha @10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4

ramas en un direccion y 3 ramas en la otra).

Vu méax.= 390.66 kN; @Vn = 1774.51 kN.

Diagrama de interaccién uniaxial - Muro bw=200 mm; Iw=2900

mm
14000
12000
10000
8000
6000

o PuvsMu3

4000

@Pn vs ¢Mn3

@Pn (kN)

2000
gD o

Q 10000
-2000

-4000
-6000

@Mn3 (kN - m)

Figura 4.87. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.86 alrededor del

eje fuerte.
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Figura 4.88. Muro de los pisos 5y 6 en direccion X (direccion larga de la planta

del edificio).

Descripcion:

Longitud lw=2900 mm; Espesor del alma bw = 150 mm.
Elementos de borde: Espesor=300 mm; Longitud lbe=350 mm.
Refuerzo longitudinal 12 mm ¢/150 mm en el alma del muro (pi = 1.01%).

Refuerzo transversal 12 mm c¢/150 mm en el alma del muro (p: = 1.00%).
Se consideraron vinchas de @10 mm ¢/300 mm verticalmente, en el alma

del muro.
10 refuerzos longitudinales @14 mm en cada elemento de borde.

2 estribos + 1 vincha @10 mm ¢/100 mm en cada elemento de borde (4

ramas en un direccion y 3 ramas en la otra).

Vu méax.= 128.48 kN; @Vn = 1668.73 kN.

Diagrama de interaccion uniaxial - Muro bw=150 mm; Iw=2900
mm
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Figura 4.89. Diagrama de interaccion del muro de la Figura 4.88 alrededor del

eje fuerte.
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4.9. Cantidades parciales y totales de hormigdén y acero
En la Tabla 4.19 se presentan los resultados de cantidades parciales y totales de
hormigbn y acero en vigas, columnas y muros del edificio con un sistema
estructural combinado de muros y porticos especiales resistentes a momento.
Cabe destacar que las cuantias representan un promedio entre las cuantias de

todos los elementos.

En las cantidades de las vigas no se han incluido las correspondientes a las
viguetas debido a que se ha considerado las mismas dimensiones y refuerzos

en los dos sistemas estructurales que se estan comparando.

Tabla 4.19. Cantidades parciales y totales de hormigon y acero.

Columnas

Hormigén 82.20 m3

Acero 22656.51 kg
Cuantia 275.64  kg/m3

Vigas

Hormigén 200.95 m3

Acero 27736.44 kg
Cuantia 138.03  kg/m3

Muros con elementos de borde

Hormigon 184.69 m3
Acero 48207.10 kg
Cuantia 261.02  kg/m3
Total
Hormigdn vigas, columnas y muros 467.83 m3
Acero vigas, columnas y muros 98600.04 kg
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4.10. Costos totales de hormigon y acero
En la Tabla 4.20 se muestran los costos totales de hormigén y acero. Ademas,
se calcul6 el costo por metro cuadrado del edificio, tomando en cuenta que el
edificio tiene 7 pisos y que el area por piso es el mostrado en la tabla. Los precios
unitarios establecidos provienen del mercado; en el Anexo 2 se muestra una
proforma con el precio del hormigén por metro cubico y el precio del acero por

kilogramo fue obtenido de (Insucons, 2020).

Tabla 4.20. Costos totales de hormigdn y acero.

Unitario ($/m3) Total

Costo del hormigén 148.84 69631.37
Unitario ($/kg) Total

Costo del acero de 0.98 96628.04

refuerzo
Costo total $166,259.41

Area por piso 324.35 m2
Costo por m2 73.23 $/m2
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CAPITULO 5: COMPARACION ENTRE SISTEMAS
ESTRUCTURALES

5.1. Aspectos estructurales
En este capitulo, se nhombrara al edificio con porticos especiales resistentes a
momento como “primer caso” y al edificio con muros y pérticos especiales

resistentes a momento como “segundo caso”.

5.1.1. Periodos fundamentales de vibracién y masas participativas
modales

El primer caso resulté ser un sistema mas flexible que el segundo. Esto se puede
identificar a partir de los periodos fundamentales de vibracién de las estructuras.
El primero tuvo un periodo fundamental en X de 1.001 segundosy, en Y de 0.946
segundos. Por otro lado, el segundo caso tuvo un periodo fundamental en X de
0.591 segundos, mientras que en Y fue de 0.657 segundos. Los periodos fueron
inferiores en el segundo caso, por lo que claramente se comprueba que la
estructura se rigidizé con la adicion de muros y con el redimensionamiento de

vigas y columnas.

Otro aspecto para tomar en cuenta son los porcentajes de masas participativas
en los modos fundamentales de vibracion. En el primer caso, el modo
fundamental en X tuvo un porcentaje de participacion de masa del 74.42% vy, en
Y del 74.99%. Por otro lado, en el segundo caso, el porcentaje de participacion
de masa fue de 63.31% en el modo fundamental en X, mientras que, en Y fue
del 65.48%. Esto indica que en el segundo caso hay una mayor influencia de los
modos de vibracidén superiores en el comportamiento dinamico, en comparacion

al primer caso.
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5.1.2. Derivas o distorsiones de entrepiso

Las derivas o distorsiones de entrepiso comparados en ambos casos, cumplieron
con la norma NEC-2015, sin embargo, en el caso del edificio con muros y porticos
especiales resultaron ser mucho menores. Nuevamente, esto da la idea de que

los muros cumplieron su funcion de rigidizar la estructura.

En el primer caso, la maxima deriva inelastica debido a la fuerza “Ex” fue de

1.03% y de 0.99% bajo la fuerza “Ey”, ambas en el tercer piso.

En el segundo caso, las maximas derivas inelasticas ya no se ubican en el tercer
piso, sino que en el apéndice de cubierta. En X fue del 0.69% y en Y del 0.60%.
Sin embargo, en el mismo piso donde ubican las maximas derivas del primer
caso, las distorsiones resultaron ser mucho menores; fueron del 0.37% y 0.48%

en X e Y, respectivamente.

5.1.3. Desplazamientos laterales

Otra manera de ver la diferencia de rigidez entre uno y otro sistema estructural
es comparando sus desplazamientos totales en la punta del edificio. En las
Figura 5.1 y Figura 5.2 se grafican los desplazamientos elasticos maximos de
cada piso. En el primer caso, el desplazamiento maximo en la direccion X es de
95.25 mm, mientras que en el segundo caso es de 45.55 mm, lo que quiere decir
gue se redujo un poco mas del 50%. Por otro lado, el desplazamiento maximo
en Y en el primer caso es de 85.48 mm y en el segundo es de 51.87 mm,

resultando en una reduccion aproximada del 40%.
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Desplazamientos del centro de masa por la fuerza
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Figura 5.1. Desplazamientos del centro de masa por accion de la fuerza
sismica “EXx’.
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Figura 5.2. Desplazamientos del centro de masa por accion de la fuerza
sismica “Ey”.
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5.1.4. Fuerzas internas en vigas

En la Tabla 5.1 se muestran los cortantes y momentos maximos en las vigas mas
criticas por piso de cada caso analizado. Se puede observar una disminucién
importante en las fuerzas internas del segundo caso, lo cual se traduce en
secciones transversales mas pequefias y menores cantidades de varillas de
refuerzo.

Algo importante de notar es que, en el primer caso, los cortantes y momentos
méximos van disminuyendo con la altura, mientras que en el segundo caso no
sucede lo mismo; las menores fuerzas internas estan en el primer entrepiso y
aumentan hasta sus maximos en el cuarto entrepiso; luego de ese nivel, van
disminuyendo con la altura.

Este cambio en el comportamiento estructural se debe a la presencia de los
muros. Existen dos razones que explican esta alteraciéon. La primera, es que
existe una mayor participacion de los modos de vibracion superiores vy, la
segunda, es que los elementos que se afiadieron son muy rigidos en la parte
inferior en comparacion a las columnas y vigas y toman una mayor fraccion de
las fuerzas sismicas; en cambio, las columnas y vigas toman una mayor fraccion
de la fuerza sismica en comparacién a aquellas de niveles inferiores debido a
gue los muros ya no son tan rigidos.

Tabla 5.1. Comparacion por piso de cortantes y momentos maximos en las
vigas (fuerzas internas obtenidas a partir de la envolvente de combinaciones de

carga).
ler caso 2do caso
Piso V2-2 (kN) M3-3 (KN-m) V2-2 (kN)  M3-3 (kN-m)
1 425.70 461.00 160.85 146.80
2 401.95 432.88 207.79 200.71
3 332.32 358.22 282.57 300.33
4 292.12 331.92 293.55 318.49
5 206.88 215.31 244.06 262.05
6 146.25 140.13 235.86 253.64
Cubierta 117.05 99.75 150.60 153.21
Apéndice 35.72 36.41 45.58 40.45
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5.1.5. Fuerzas internas en columnas

Las fuerzas cortantes y los momentos flectores disminuyeron considerablemente
con la adicién de muros en el edificio.

Poniendo como ejemplo, se puede observar en la Figura 5.3 que el maximo
cortante se ubica en el segundo entrepiso y tiene un valor de 244.76 kN; este
marco corresponde al edificio del primer caso. Por otro lado, en el edificio del
segundo caso, en el mismo eje, el maximo cortante es de 55.28 kN y se ubica en
el cuarto entrepiso como se muestra en la Figura 5.5.

Lo mismo sucede con los momentos flectores, como se puede apreciar en la
Figura 5.4 y en la Figura 5.6. La razon de este cambio en la distribucion de
fuerzas internas es la colocacion de muros en porticos adyacentes. En el eje C
se afladié un muro y se puede constatar a partir de la Figura 5.7 y de la Figura
5.8 que las fuerzas internas que resisten son sustancialmente mas altas que las
mencionadas en lineas anteriores.

La disminucién de las fuerzas internas tanto en vigas como en columnas trae
como ventaja la disminucion de la cantidad de acero que requiereny, por lo tanto,
existirh menos congestion para verter el hormigén. Las cuantias de acero por
metro cubico de hormigdn disminuyeron en ambos tipos de elementos. En las
columnas del primer caso eran de 292 kg/m3y en el segundo caso de 275.64
kg/m?3. En las vigas del primer caso la cuantia fue de 188 kg/m?y en el segundo
caso fue de 138.03 kg/m?3.

177



P1.48 1? 44 "5 04 ‘az 17
0.15 ;}* 53 :} a8 %E ]|
n2.05 qﬂﬂa 14}502 E}s.?g
ak 14?4 15% Z|554
199.53 189 95 208|824 134.08
93 96 21204 244 16 141.06
158.14 206| _ 226f18 174.26
= =
174.37 19158 2&3'44 19;.99
ch ch (ni] (]

Figura 5.3. Diagrama de fuerzas cortantes del portico del eje D del edificio del
primer caso sometido a la fuerza sismica Ey. Unidades: kN.
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Figura 5.4. Diagrama de momentos flectores del pértico del eje D del edificio del
primer caso sometido a la fuerza sismica Ey. Unidades: kN-m.
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Figura 5.5. Diagrama de fuerzas cortantes del portico del eje D del edificio del
segundo caso sometido a la fuerza sismica Ey. Unidades: kN.
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Figura 5.6. Diagrama de momentos flectores del portico del eje D del edificio del
segundo caso sometido a la fuerza sismica Ey. Unidades: kN-m.
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Figura 5.7. Diagrama de fuerzas cortantes del muro del eje C del edificio del
segundo caso sometido a la fuerza sismica Ey. Unidades: kN.
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5.2.  Aspecto econémico

El uso de muros y el redimensionamiento de vigas y columnas tuvieron un
resultado positivo en los costos, es decir, hubo una disminucion. Desde Tabla
5.2 ala Tabla 5.4 se resumen los costos por tipo de elemento y los costos totales
de los dos sistemas estructurales. Cabe resaltar que este analisis solo esta
tomando en cuenta el costo unitario por material; se estan obviando costos como

el de la mano de obra y otros materiales o herramientas complementarias.

Se puede notar en la Tabla 5.4 que los costos se redujeron aproximadamente en
un 13%, es decir, hubo un ahorro de 25,133.56 doélares. Este ahorro se lo puede
presentar de otra manera: el costo por metro cuadrado del primer caso fue de
$84.30, mientras que el del segundo caso fue de $73.23.

Tabla 5.2. Comparacién de los costos del hormigon.

ler caso 2do caso

Columnas $35,920.75 $12,234.05
Vigas $38,613.56 $29,908.65
Muros - $27,488.66
Total $74,534.31 $69,631.37

Tabla 5.3. Comparacion de los costos del acero de refuerzo.

ler caso 2do caso

Columnas $69,061.28 $22,203.38
Vigas $47,797.38 $27,181.71
Muros - $47,242.96

Total $116,858.67 $96,628.04

Tabla 5.4. Comparacién de los costos totales de los sistemas estructurales.
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J5 ler caso 2do caso

Hormigéon $74,534.31 $69,631.37

Acero $116,858.67 $96,628.04

Total $191,392.97 $166,259.41
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CAPITULO 6: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1. Conclusiones

A patrtir de los resultados obtenidos por los analisis y disefios del edificio con
pérticos especiales resistentes a momento y del edificio con un sistema
combinado de muros especiales y porticos especiales resistentes a momento se
puede verificar que el segundo caso resulté en un sistema estructural con
periodos fundamentales de vibracibn mas cortos y con menores
desplazamientos laterales y derivas de entrepiso debido a las fuerzas inducidas
por el sismo de disefio. Esto confirma que la adicion de muros de corte al edificio

tiene una gran ventaja ya que controla ampliamente su rigidez.

Una vez realizada la comparacion de costos de materiales en ambos casos, se
puede confirmar que otra ventaja es la reduccion de costos. Los muros, al ser
elementos muy rigidos, toman una mayor fraccion de las cargas sismicas, las
cuales son las que generalmente gobiernan en el disefio en zonas de alto peligro
sismico (como Guayaquil) en los pisos inferiores de edificios de mediana altura.
Esto genera que los demas elementos no estén tan demandados y, por

consiguiente, resultan en elementos menos robustos y menos reforzados.

La disposicién de los muros de cortante es muy importante para lograr el disefio
mas econdmico y eficiente estructuralmente, sin embargo, generalmente existen
restricciones arquitecténicas que no permiten lograr esos objetivos. Esto
representa una desventaja del segundo caso con respecto al primero y conlleva
a que exista una mayor armonia y una mejor planificacion en la fase de disefio

entre ingenieros civiles y arquitectos.

Con lo antes expuesto no se esta intentando convencer de que un edificio solo
con poérticos especiales resistentes a momento no es seguro porque de lo
contrario no se lo recomendaria en ninguna parte del mundo. Sin embargo, lo
gue se afirma es que la mejor opcidén es seleccionar un sistema que combine

muros y porticos en zonas como Guayaquil, ya que se trata de un sitio de alto
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peligro sismico y con suelos blandos, los cuales son susceptibles a tener
desplazamientos importantes durante un evento sismico. El uso de estos
elementos muy rigidos puede ayudar a controlar dafios al hacer a la estructura
menos flexible y, como se afirma en esta investigacion, se pueden obtener

beneficios econémicos si se logra la mejor distribucién de muros.

6.2. Recomendaciones

Es necesario realizar investigaciones de las inercias agrietadas en vigas,
columnas y muros que sean aplicables para Guayaquil ya que en este estudio se
tomaron en cuenta las de NEC-2015, las cuales son las mismas que la norma
americana ASCE 7-10.

En este trabajo no se han considerado costos importantes como el de la
cimentacion y de la fase constructiva, solo el de los materiales de la
superestructura; por tal motivo, se plantea que en investigaciones futuras se
realice la comparacion econémica tomando en cuenta los aspectos sugeridos

partiendo de lo realizado en esta investigacion.

Por ultimo, se recomienda realizar analisis y disefio tomando en cuenta la
incidencia de las escaleras sobre la rigidez y la torsion en planta del edificio o,
seria interesante una propuesta estructural de una escalera aislada que no afecte

el comportamiento de las edificaciones.
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About ETABS X

H ETABS Evaluation 64-bit
Version 18.0.1 Build 2053
Integrated Building Design Software
Copyright © 1984-2019 Computers and Structures, Inc.
A product of:
Computers and Structures, Inc.
web:  www.csiamerica com

Evaluation Version - Not for Commercial Use

For more information about ETABS. or
to purchase a registered license, please
contact CS| Sales or your local dealer.

Physical Memory
Total: 8218183 KB
Available: 2871112 KB
Windows Version:

Windows 10 (Version 10.0) Build 18362 64-bit

User Settings Folder
249 days left on Evaluation License.

oK |

Anexo 1. Licencia del programa ETABS 18.0.1 conferida por CSI CARIBE.
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