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“ESTUDIO INVESTIGATIVO DE LOS EFECTOS P - DELTA
(P — A) EN ESTRUCTURAS DE ACERO CON PLANTA BAJA
FLEXIBLE Y TORSION EXCESIVA”

Autor: Apolinario Soriano Oscar Joel

Tutor: Ing. Jaime F. Argudo, Ph.D

RESUMEN

En el presente trabajo investigativo se estudian los efectos P — Delta (P — A)
o efectos de segundo orden en una estructura de acero disefiado por Muiiiz y
Alarcon. Para desarrollar tales efectos se modifico la estructura en su planta
baja, incrementando su altura. A partir de aquello se presentan tres
condiciones para el analisis, siendo estas: conexiones flexibles, torsion en la
estructura a través de la reorientacion de sus columnas y la articulacion de las
columnas en sus bases. Tales condiciones se analizaron en un modelo
matematico para cada una y al final se unificO todo para tener el efecto

desestabilizador mas critico en la estructura.

Para comenzar se realizan un analisis de primer orden para cada modelo
segun las especificaciones ASCE 7-16 y NEC-15, con el fin de cuantificar los
parametros que hacen inestable a la estructura. Para considerar los efectos
de segundo orden se utiliza el método de andlisis de primer orden con factores
amplificadores Bi1 y B2 para considerar los efectos desestabilizadores de
segundo orden P-A a nivel global de la estructura y los efectos P-6 a nivel de
elementos. Las nuevas demandas de resistencia por tales efectos en los
elementos estructurales, son comparadas con las resistencias disponibles, tal

como se especifica en el apéndice 7 del AISC360-10.

Palabras claves: Estabilidad de estructuras, Andlisis estructural, estructuras

de acero, torsion
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ABSTRACT

In this research P - Delta (P - A) or second order effects are studied. In a steel
structure designed by Muifiiz and Alarcon. To create P-delta efectos, the
structure is modified, increasing its first floor height. Three conditions of
analysis are presented: flexible connections, torsion in structure by lack of
symmetry of columns and articulation of columns in their base. Such conditions
are analyzed in mathematical models for each case and a the end, eall effects

were unified to create the worst destabilizing effect in the structure.

A first order analysis is performed for each model according to ASCE 7-16 and
NEC-15 specifications, in order to quantify parameters that make the structure
unstable. First-order analysis method with amplifying factors B1 and B2 is used
to consider the second-order destabilizing effects P-A at the global level of the
structure and the P-® effects at the element level. The new resistance
demands for such effects on the structural elements are compared with the

available resistances, as specified in Appendix 7 of AISC360-10.

Code words: Structures stability, structural analysis, steel structures, torsion.
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INTRODUCCION

En la actualidad las estructuras de acero estan tomando mas protagonismo
en el desarrollo de las grandes ciudades, construyéndose grandes edificios
con este material gracias a la alta ductilidad y elevada resistencia que posee.
Pero que se construyan edificio cada vez mas altos conlleva a tener mayores
cuidados en el disefio y construccion debido a que el Ecuador estad en una
zona de alta sismicidad. Uno de los mayores cuidados que se deben proveer
a los edificios altos es su estabilidad, ya que a mayor altura mayor sera el
efecto desestabilizador producido por las fuerzas laterales en combinacién

con las cargas verticales actuantes.

El problema mencionado anterior es conocido como efectos P-delta o efectos
de segundo orden, que se crean cuando las fuerzas laterales empujan a la
estructura y la deforman y bajo esta geometria deformada, las cargas
verticales o de gravedad producen un nuevo momento denominado P-A.
Estas nuevas fuerzas internas tienen que ser soportadas por la estructura
desde sus bases para minimizar el efecto desestabilizador. Los efectos de
segundo orden son un problema no lineal, pero se han presentado analisis

aproximados para ser considerados en el proceso de analisis y disefio.

Las especificaciones AISC 360-16 presentan tres métodos de disefio por
estabilidad que incluyen estos efectos de segundo orden y otros parametros
como la reduccion de rigideces de sus elementos e incertidumbres en el
montaje de las estructuras. Aqui se presenta el método de analisis de primer
orden amplificado para realizar el estudio de los efectos P-delta a través de
un analisis de segundo orden que considera la amplificacién de los esfuerzos

en sus elementos que contribuyen a la estabilidad de la estructura.

Las especificaciones ASCE 7-16 y NEC-15, también consideran los efectos
P-delta, evaluando las estructuras bajo un andlisis lineal de primer orden.
Establecen cierto limite en los cuales no consideran necesario incluir los
efectos P-delta, Pero a partir de ese limite obligan a realizar un analisis de
segundo orden a través de analisis racional que satisfaga la estabilidad de la

estructura.
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CAPITULO 1

MARCO CONTEXTUAL DE LA INVESTIGACION

1.1. Antecedentes.
A finales del siglo XIX (1884) los ingenieros empezaron a usar el acero como
material principal para la construccion de edificios con estructura en forma
esquelética. En sitios como Estados Unidos los esqueletos metalicos tuvieron
una gran aceptacion y difusion. Asi comenzaron a nacer edificios de mucha
altura conocidos comunmente como rascacielos, los mas conocidos fueron el
Woolworth Building, el rascacielos Chrysler y el Empire State Building, todas

estas edificaciones se encuentran en Nueva York.

Pero una desventaja que tiene este sistema es la flexibilidad propia del acero,
y en edificio expuesto a grandes fuerzas laterales se tendrdn mayores
desplazamientos. A esto se le suma parametros de disefio de edificios que
tienen que ver con la configuracion geométrica y estructural. Debido a la
flexibilidad del acero y a las fuerzas laterales de disefio se requiere analizar
un tipo de estructura que tenga buena disipacién de energia sismica, logrando

prevenir el colapso y mantener seguridad de vida.

Los edificios que tienen formas estructurales distintas a las recomendadas por
los codigos, presentan mayores indices de inestabilidad, demandas elevadas
de rigidez y resistencia, aumentos de derivas elésticas e inelasticas, una
excesivatorsion a nivel local y global, produciendo dafios de tipo no estructural

ante solicitaciones de servicios y un bajo desempefio ante eventos sismicos.

Las fuertes presiones laterales sobre los lados de los edificios altos producen
momentos de volteo. Estos momentos lo resisten axialmente sin dificultad las
columnas, pero los cortantes horizontales producidos en cada nivel pueden
ser de tal magnitud, que sea necesario usar arriostramiento o contra-viento

especiales, 0 conexiones resistentes a momentos.

Un edificio no sélo debe estar suficientemente arriostrado lateralmente para
evitar fallas, sino también para evitar grandes derivas debido a la accién de

viento o sismo. La préactica usual en el disefio de edificios de acero de varios



niveles es proporcionar a la estructura suficiente rigidez lateral para mantener
el indice de deriva aproximadamente entre 0.0015 y 0.0030 radianes, para la

accion de cargas laterales de servicio. (Mc Cormac y Csernak, 2013).

Cuando se trata de edificaciones de acero esbeltas, sin arriostramiento y
sometidas a grandes fuerzas axiales y cargas laterales es importante estudiar
los efectos P — delta (P — A), el cual se produce por fuerzas horizontales que
producen derivas considerables, producto de aquello se genera un momento

de volteo en la estructura deformada.
1.2. Objetivos de la investigacion.

1.2.1 Objetivo general.
Investigar los efectos P- Delta (P — A), que se produce en una estructura de
acero con planta baja flexible y torsion excesiva mediante la evaluacion de

sus efectos de segundo orden, dafio agravado y estabilidad lateral.

1.2.2 Objetivos especificos.

e Modelar una estructura de acero con planta baja flexible y torsion
excesiva.

e Analizar en la estructura los efectos de primer orden y de segundo
orden.

e Analizar el desempefio sismico mediante las normas NEC-15 y
ANSI/AISC, referentes al disefio de estructura de acero.

e Brindar recomendaciones para el disefio de estructuras de acero
considerando los efectos de segundo orden.

e Proveer informacion referente a los efectos P- Delta (P — A), para

evaluar dafos y efecto por inestabilidad en estructuras de acero.

1.3. Planteamiento del problema.
El empleo de aceros de alta resistencia y la utilizacion de nuevos métodos
constructivos logran que las estructuras modernas, estén generalmente
formadas por elementos muy esbeltos, donde los fendmenos de inestabilidad
adquieren una importancia fundamental, que hace aumentar la trascendencia
del problema de pandeo de columnas, que puede considerarse como la base

para el estudio de todos los problemas de inestabilidad. (Lopez, 1992).



Tras los sismos de Northridge, California, 1994 y Kobe, Japdn, 1995, las
especificaciones del AISC 341-16 prescriben disposiciones mas
estrictas desde el punto de vista de seguridad estructural de las
edificaciones, y se han hecho modificaciones importantes en la practica
de disefio y construccion de estructuras de acero, por haberse

demostrado un comportamiento diferente al esperado.

Cuando se trata de edificaciones de acero esbeltas, sin arriostramiento
y sometidas a grandes fuerzas axiales y cargas laterales es importante
entender un poco mas sobre los efectos P — delta (P — A), el cual se
produce por fuerzas horizontales que producen derivas considerables,
producto de aquello se genera un momento de volteo en la estructura

deformada.

En el Ecuador se encuentra vigente la norma ecuatoriana de la
construccion NEC-15, que establece derivas maximas del 2% para
estructuras de acero. Ademas, recomienda configuraciones
estructurales tanto en planta como en elevacion para un buen
desempefio sismico, evitando con la posibilidad de que exista torsion

excesiva Yy flexibilidad en la estructura, (Choez y Garcia, 2019)

En NEC-15 capitulo NEC-SE-DS seccion 6.3.8 se establece que los efectos
P — delta (P — A) corresponden a efecto adicionales en las dos direcciones

principales de la estructura, que producen un incremento en las fuerzas

internas, momentos y derivas de la estructura y deben considerarse:

e Para el calculo de dichos incrementos

e Para la evaluacion de la estabilidad estructural global.

1.4. Justificacion.
El presente trabajo permitira evaluar las especificaciones descritas en la
norma NEC-15, para el disefio de estructuras de acero y su comportamiento
ante solicitaciones de servicio y fuerzas sismicas, en conjunto con las normas
estadounidense, esta contribucion se hace con el fin de aportar mas

informacion para un buen desempeiio ante las solicitaciones mencionadas.
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El tema a evaluar requiere de mucha importancia, ya que nuestro pais esta
propenso a sufrir sismo de magnitud considerable por encontrarse en una
zona de alta peligrosidad sismica. Siendo fundamental disefiar y construir
estructuras que respondan de manera satisfactoria a estos fendmenos
naturales. Con este proposito se plantea la evaluacion de un edificio de 8 pisos
en acero con portico especiales resistente a flexion y con las configuraciones
desfavorables de disefio para obtener asi limitaciones que ayuden a controlar

el colapso de las estructuras en nuestro pais.

1.5. Metodologia.
La estructura se analizara a partir de las conclusiones, recomendaciones, y
resultado obtenido por Alarcon y Mufiiz (2019), usando el mismo edificio, pero
modificando la estructura para modelar los efectos P-Delta en condiciones

criticas de torsion excesiva y planta baja flexible.

Se analizara a la estructura con métodos lineal y no lineal, usando los
programas Etabs y Sap2000, las ecuaciones de disefio y los criterios de
desempefio sismico referente a la estructura de acero con las nomas de

Ecuador y Estados Unidos.

1.6. Alcance.
Este trabajo investigativo tendra como fin realizar un analisis y disefio de una
estructura de acero con un sistema de pérticos especiales resistentes a flexion
de 8 pisos, con planta baja flexible e irregularidades en planta y elevacion,
demandada por cargas gravitacionales, cargas laterales producida por el
sismo de disefio y por los desplazamientos, que en conjunto originaran el
efecto llamado P-delta (P — A).

La investigacion se enfoca en el analisis de este efecto de segundo orden
postulando equilibrio sobre la deformada de primer orden del analisis de la
estructura; lo que conduce a considerar demandas sismicas adicionales tales
como incremento de momentos de disefios y control de la estabilidad de la
estructura planteada, con el fin de llegar a obtener unos requisitos para un
mejor disefio y brindar recomendaciones para mejorar la norma ecuatoriana

de la construccion NEC-15.



CAPITULO 2

MARCO TEORICO

2.1. Estabilidad en estructuras de acero.
A diferencia de los miembros aislados cargados axialmente, el medio principal
por el cual los pérticos resisten las cargas aplicadas es la flexién. Sin embargo,
el comportamiento todavia se ve afectado por la presencia de carga axial y
fuerza de corte. En el disefio elastico, la maxima resistencia a la flexion se
define como la condicién cuando el momento plastico de un miembro se
alcanza en el punto de momento maximo. En el disefio plastico, la maxima
resistencia del marco se determina cuando se forma un mecanismo plastico

gue lleva a la inestabilidad del sistema. (Galambos y Surovek, 2008).

A continuacion se muestra un marco en el plano y se presentan dos casos
para analizar el comportamiento eléstico y los estados limites de los miembros
al ladeo; En el grafico 1, se considera un caso simétrico, donde el marco se
deforma por la carga aplicada hasta cierto rango de deformacién, después de
aguello la estructura alcanza una carga critica (punto de bifurcacién), a partir
de este punto la estructura no arriostrada de repente asume una deformacién
y fallara lateralmente, es decir, el marco puede tomar una posicion
ligeramente desviada y no fallara lateralmente hasta que se alcance la carga
critica (Wcr) (Galambos y Surovek, 2008).

Gréfico 1: Deformacién primaria simétrica y pandeo lateral asimétrico

rydvvvvby —

Estructura sin deformacion Deformacién simétrica Pandeo lateral
de primer orden cuando cuando W+AW 2> W
W+AW < WCR

Fuente: Figura 5.1 Structural stability of steel, Galambos and Surovek

En el caso asimétrico mostrado en el grafico 2. El patron normal de

deformacion se amplifica enormemente a medida que se acerca a la carga



critica, producto de una fuerza lateral. A diferencia del caso anterior, el caso
asimétrico no tiene un punto de bifurcacion y la estructura se deforma

lateralmente desde el inicio de la carga. (Galambos y Surovek, 2008).

Un momento adicional es causado por el producto de la fuerza axial y el
desplazamiento. Este es el momento de segundo orden, que desempeiia un
papel cada vez mas importante a medida que aumenta la deformacion debido
a un aumento en la carga. La relacion entre las cargas aplicadas y los
desplazamientos resultantes no es lineal si aumentan tanto la fuerza axial
como el momento flector, incluso si el material permanece elastico. (Galambos

y Surovek, 2008).

Gréfico 2: Deformacion lateral del caso asimétrico bajo carga vertical y lateral combinadas.
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Fuente: Figura 5.2 Structural stability of steel, Galambos and Surovek

El grafico 3 ilustra la relacion de carga-deformacién para los dos tipos de
comportamiento. Para el caso simétrico, se observa que la carga vertical
puede incrementar hasta alcanzar el valor de la carga critica (W), y este logro
de la capacidad méxima dar4d como resultado el colapso inmediato del

miembro, y tal vez de toda la estructura. (Galambos y Surovek, 2008).

Para el caso asimétrico se presentan dos tipos de curvas, el grafico lineal de
desviacion de carga representa la respuesta de primer orden. En el analisis
de primer orden, la respuesta del desplazamiento ante la carga se basa en la
configuracién no deformada original donde el equilibrio se formula a partir de
la estructura deformada. Si el sistema es elastico, la respuesta es lineal. La
curva no lineal representa la respuesta de segundo orden; con cada
incremento de carga, la desviacion incremental es un poco mas que en el

incremento de carga anterior. Si el material permanece elastico, la curva



carga-deflexion se acercard asintéticamente a la carga critica de pandeo,

como se muestra en el grafico 3. (Galambos-Surovek, 2008).

Grafico 3: Curva carga-deformacion lateral
P A

Punto de‘ Analisis Elastico de Primer Orden
bifurcacion

S Andlisis Eldstico de la Carga Critica

Analisis Elastico de Segundo Orden

Fuente: Figura 5.3 Structural stability of steel, Galambos and Surovek

2.2. Efectos de segundo orden
Para entender un poco mas el efecto P - A, en la figura 4, se presenta un
sistema de un grado de libertad donde una fuerza lateral F actda, causando
que el sistema se desplace horizontalmente una distancia A. Adicionalmente
el sistema tiene un peso propio P, que al interactuar con el desplazamiento
genera un momento de volteo en la estructura deformada, que equivale a PA.
(Roberto Aguiar, 2008).

Este momento de volteo genera un par de cortantes, los mismos que al
multiplicarse por la altura h se oponen al momento de volteo. De tal manera
que existe un momento de volteo de magnitud PA y un momento resistente

Vh. La relacion de estos momentos define el indice de estabilidad de piso.

PA

0 =1

En el gréfico 4, se aprecia que A es el desplazamiento relativo del piso con
respecto al suelo. Esto debido a que se trata de una estructura de 1 piso, si

fuera de varios pisos como se muestra en el grafico 5, A seria el



desplazamiento relativo de piso, también conocido como deriva. El

desplazamiento A es calculado en forma elastica. (Roberto Aguiar, 2008).

Gréfico 4: Efecto P- A en un sistema de un grado de libertad
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Fuente: Figura 6.5 Andlisis sismicos de edificios, Roberto Aguiar.
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Gréfico 5: Efecto P- A en un sistema de varios pisos
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Fuente: Figura 6.3 Andlisis sismicos de edificios, Roberto Aguiar.

El momento de volteo exige una capacidad a la flexibn cada vez mayor a
medida que A incrementa, hasta que la rigidez interna del sistema no pueda
soportar las demandas de las fuerzas externas. Por lo tanto, el sistema
alcanza un momento maximo, a partir de ese instante la capacidad del

momento se reduce produciendo una inestabilidad al sistema.

En el andlisis elastico de segundo orden el equilibrio se formula sobre dicha
estructura deformada. Este tipo de analisis tiene en cuenta los momentos
producidos por los esfuerzos de los extremos del sistema, combinados con
los desplazamientos que se han producido. Como el principio de
superposicion no es siempre valido, se debe acudir a un reparto de cargas

especificado, que se incrementa por pasos mediante un multiplicador de
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carga. Se escogen incrementos tan pequefios que permitan suponer un
comportamiento lineal durante este aumento de la carga, (Roberto Aguiar,
2008).

Gréfico 6: Diagrama de carga-deformacion para un comportamiento lineal supuesto

AEy
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777 calls)
Fuente: Figura 1.1.2. Andlisis comparativo de estructuras deformadas considerando efectos

de segundo orden, Angela Gonzalez

La configuracion deformada que se obtiene al acabar cada aumento
especificado de la carga (grafico 6), es la geometria de referencia para el
siguiente paso. Asi pues, la teoria elastica de segundo orden consiste en
resolver una sucesion de analisis de primer orden de una estructura cuya
geometria cambia en cada paso con respecto a los anteriores, (Gonzales,
2009).

2.3. Pandeo de miembros estructurales de acero.

En columnas con carga axial por lo general existe tres modos de pandeo que
son: pandeo por flexion, pandeo local y pandeo por torsion. El tipo de pandeo
se dara dependiendo de las propiedades del elemento, el tipo de
arriostramiento en los extremos, la ubicacion de la carga, los efectos
residuales de fabricacién y la longitud que tendra el elemento, ya que la
relacion del miembro a pandearse se mide entre la longitud del miembro y su
radio de giro, (McCormac y Csernak, 2013).

En el pandeo por flexion, los miembros estan sometidos a flexion cuando se
vuelven inestables. Entre mas larga sea una columna para una misma secciéon

transversal, mayor es su tendencia a pandearse y menor sera la carga que

9



pueda soportar. La tendencia de un miembro a pandearse se mide por lo
general con la relacion de esbeltez, que se define como la relacion entre la

longitud del miembro y su radio de giro minimo (McCormac y Csernak, 2013).

La tendencia al pandeo depende también de los siguientes factores: tipo de
conexion en los extremos, excentricidad de la aplicacion de la carga,
imperfecciones en el material de la columna, torceduras iniciales en la
columna y esfuerzos residuales de fabricacion. Su carga de pandeo P se
puede calcular con la ecuacion de Euler, considerando cuidadosamente el
apoyo en sus extremos, donde el valor de L se tomara como la distancia entre
los puntos de inflexion de la elastica pandeada. Esta distancia se considera
como la longitud efectiva (KL) de la columna, en donde K es el factor de
longitud efectiva, (McCormac y Csernak, 2013).
72 El
(kLy?
Se denomina K al numero por el que debe multiplicarse la longitud de la
columna para obtener su longitud efectiva. Su magnitud depende de la
restriccion rotacional en los extremos de la columna y de la resistencia al
movimiento lateral. El factor K se determina encontrando la columna articulada
con una longitud equivalente que proporcione el mismo esfuerzo critico. El
procedimiento del factor K es un método para encontrar soluciones simples a

problemas complicados de pandeo en marcos, (McCormac y Csernak, 2013).

El ladeo o traslacion de las juntas implica que uno o ambos extremos de una
columna pueden moverse lateralmente entre si. Si una columna esta
articulada en sus dos extremos con articulaciones sin friccion, como se
muestra en el grafico 7. Caso (a), su longitud efectiva es igual a su longitud
real y K es entonces igual a 1.0. Si los extremos estan perfectamente
empotrados, sus puntos de inflexion (o puntos de momento nulo) se localizan
en los cuartos de la altura y la longitud efectiva es igual a L/2 como se muestra
en el grafico 7. Caso (b). Como resultado, el valor de K seria igual a 0.50. Para
el caso (c) del grafico 7, se muestra una columna con un extremo empotrado
y el otro articulado. El valor de K para esta columna es tedricamente igual a
0.70. (McCormac y Csernak, 2013).

10



Grafico 7: Longitudes efectivas (KL) de columnas en marcos arriostrados
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Fuente: Figura 5.4. Disefio de estructuras de acero, McCormac y Csernak.

El pandeo local, ocurre cuando alguna parte o partes de la seccién transversal
de una columna son tan delgadas que se pandean localmente en compresion
antes que los otros modos de pandeo puedan ocurrir. Las placas delgadas
gue se usan para tomar esfuerzos de compresion son muy susceptibles al
pandeo respecto a sus ejes menores, debido a los pequefios momentos de
inercia en esas direcciones, (McCormac y Csernak, 2013).

Sin embargo, si uno de esos elementos se pliega o restringe su rigidez se
incrementa apreciablemente. Por esta razon en el Manual AISC se consideran
dos tipos de elementos: los elementos rigidizados y los no rigidizado.
(McCormac y Csernak, 2013).

Un elemento no rigidizado es una pieza proyectante con un borde libre,
paralelo a la direccion de la fuerza de compresion, en tanto que un elemento
rigidizado est& soportado a lo largo de los dos bordes en esa direccion. Estos
dos tipos de elementos se ilustran en el grafico 8. En cada caso se muestran
el ancho b y el espesor t de los elementos en cuestion. (McCormac y Csernak,
2013).
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Gréfico 8: Elementos rigidizados y no rigidizados.
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Fuente: Figura 5.6. Disefio de estructuras de acero, McCormac y Csernak.

Es probable que los patines delgados o almas de una columna o viga se
pandeen localmente en compresion antes de que ocurra el pandeo total del
miembro. Para establecer los limites de las relaciones ancho a espesor de los
elementos de los miembros a compresién, la Especificacion AISC agrupa a
los miembros en las tres clasificaciones siguientes: secciones compactas,
secciones no compactas y elementos esbeltos a compresién. (McCormac y
Csernak, 2013).

El pandeo torsional, puede ocurrir en columnas que tienen ciertas
configuraciones en su seccion transversal. Esas columnas fallan por torsion o
por una combinacion de pandeo torsional y flexion (McCormac y Csernak,
2013).

El pandeo lateral torsional se puede presentar en miembros que son individual
o doblemente simétrico y estan estad cargado por fuerzas en el plano de
simetria hasta que, en el punto critico, el miembro se desvia fuera de su plano
de simetria y sufre una torsiébn. Es conveniente evitar que se presente este
tipo de pandeo, esto se puede lograr mediante un cuidadoso arreglo de los
miembros y proporcionando soportes que impidan el movimiento lateral y la

torcedura, (McCormac y Csernak, 2013).
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Las secciones abiertas W, M y canales tienen poca resistencia a la torsion,
pero no asi las vigas en cajon. Entonces, si se presenta un caso de torsion,
es aconsejable usar secciones en caja 0 bien construir secciones en caja con
secciones W a las cuales se sueldan placas laterales. Otra manera de reducir
los problemas de torsion es acortar las longitudes de miembros que estan

sujetos a torsion. (McCormac y Csernak, 2013).

2.4. Perdida de rigidez en conexiones de porticos de acero.
Todas las uniones son consideradas sitios de fusibles dentro del sistema
estructural, y por tanto una zona peligrosa; multiples accidentes han sido
atribuidos a las uniones mal disefladas o mal montadas en obras. Por ello se

debe tener mucho cuidado analizarlas, disefiarlas y montar conexiones.

Las uniones metélicas comunmente se disefian idealizando que sus extremos
funcionan perfectamente rigidos o articulados. En la actualidad se investiga
durante la fase del analisis y disefio las uniones semi-rigidas para aprovechar
el comportamiento antes de las acciones a la que se sometera la estructura.
Por lo tanto, se debe conocer cudles son los tipos de uniones que existen y

como deben ser asumidas en el calculo, (McCormac y Csernak, 2013).

La Especificacion del AISC 358-16 clasifica a las conexiones como totalmente

restringidas (tipo FR) y como parcialmente restringidas (tipo PR).

1. Las conexiones tipo FR comunmente se designan como conexiones rigidas
0 continuas propias de marcos. Se supone gue son suficientemente rigidas o
que tienen un grado de restriccion tal, que los angulos originales entre los

miembros permanecen virtualmente sin cambio bajo cargas.

2. Las conexiones tipo PR tienen una rigidez insuficiente para mantener sin
cambio a los angulos originales bajo carga. Se incluyen en esta clasificacion

las conexiones simples y semirrigidas descritas en detalle en esta seccion.

Las conexiones semirrigidas o conexiones de momento flexible (tipo PR) son
aquellas que tienen una apreciable resistencia a la rotaciéon del extremo,
desarrollando asi momentos de extremo de consideracion. En la practica de
disefio, es muy comun considerar todas estas conexiones como rigidas sin

considerar situaciones intermedias. Si se formulara esta hip6tesis para una
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conexion semirrigida real, se pasaria por alto una oportunidad de reducir

momentos en forma apreciable. (Mc Cormac y Csernak, 2013).

El grafico 9 muestra los diagramas de momentos para un grupo de vigas con
carga uniformemente repartida, con conexiones de diferentes porcentajes de
rigidez, se puede observar que los momentos maximos en una viga varian
bastante segun el tipo de conexiones en sus extremos. El momento maximo
de conexioén semirrigida de la parte (d) de la figura 9, es solamente el 50% del
momento maximo en la viga simplemente apoyada de la parte (a) y solamente
el 75% del momento méximo en la viga empotrada en sus extremos de la parte
(b). (Mc Cormac y Csernak, 2013).

Gréfico 9: Momentos en vigas con diferentes conexiones
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Fuente: Figura 15.3. Disefio de estructuras de acero, McCormac y Csernak.

Las conexiones rigidas (tipo FR) son aquellas que te6ricamente no permiten
rotacion en los extremos de la viga y transfieren casi el 100% del momento al
empotramiento. Las conexiones de este tipo se pueden usar para edificios
altos en los que se desarrolla resistencia a fuerzas laterales. Las conexiones

proporcionan continuidad entre los miembros de la estructura del edificio.

En el grafico 10 se muestran varios tipos de conexiones tipo FR, que

proporcionan una restriccion casi del 100%. Se observa en la figura que se

14



requieren atiesadores en las almas de las columnas en algunas de estas
conexiones para proporcionar suficiente resistencia a la rotacion. (Mc Cormac
y Csernak, 2013).

Gréfico 10: Momentos en vigas con diferentes conexiones
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Fuente: Figura 15.5. Disefio de estructuras de acero, McCormac y Csernak

2.5. Comportamiento en conexién viga-columna.
Los requisitos basicos para las uniones de los elementos estructurales estan
relacionados con la resistencia, la rigidez y la capacidad de deformacion. La
rigidez de las uniones es un elemento importante en el modelamiento de la
estructura. Puede partirse del supuesto de que las uniones son rigidas,
articuladas o con una rigidez intermedia entre estas dos. En la practica esto

depende los detalles constructivos sismo-resistente, por lo que AISC-358
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exige el uso de conexiones sismicas precalificadas con comportamiento ductil

y resistente, ensayadas y certificadas en laboratorio.

La capacidad de deformacion de las vigas, columnas y de las uniones juega
un importante papel en la distribucion ultima de las fuerzas, en su rigidez, en
sus derivas reales que existen en la estructura. La rigidez de la unién afecta
el nivel de carga para el que debe calcularse. Una union con baja rigidez
rotacional no atrae grandes momentos flectores y por lo tanto puede
considerarse, en la modelizacion de la estructura como una union articulada.
(Richard RM. 1993).

Las fuerzas axiales, cortantes, momentos torsionante y flexionante se
transmiten entre los diferentes elementos de una estructura a través de sus
conexiones. Asi, de acuerdo con el criterio de disefio columna fuerte-viga
débil, el comportamiento de una estructura depende de la capacidad de
rotacion de sus conexiones y de la capacidad a flexion de sus vigas y
columnas. ElI momento flexionante en la conexién y su correspondiente
rotacion, denotados como curva momento-rotacion (M-0), se utilizan
generalmente para representar el comportamiento flexible de las conexiones,

como se muestra en el grafico 11. (Astaneh-Asl, 1995).

Gréfico 11: Curva momento-rotacion de conexiones (Astaneh-Asl, 1995)

Momenio A

Conexiones rizdas
I8

\ Conexiones semi-rigidas

= 1

\

\

B~ a=i2
Conexiones flexibles o a
corante
—_  m=05
S
Rotaciim

16



Varias alternativas se encuentran disponibles para definir las curvas M-6: el
Modelo Lineal por Segmentos, el Modelo Polinomial, el Modelo Exponencial y
el Modelo de Richard (1993), entre otros. El pardmetro m para definir la rigidez

de la union viga-columna es (Astaneh-Asl, 1995):

K

K
&

Donde K es la rigidez rotacional de la conexion viga-columna y depende del
tipo de conexiodn; E, | y L son el médulo de elasticidad, el momento de inercia
y la longitud de la viga, respectivamente. Dependiendo del valor de m, la

conexion se clasifica como se indica en la Tabla 1 (Astaneh-Asl, 1995).

Tabla 1. Clasificacién de conexiones (Astaneh-Asl, 1995)

Valor de m Conexion
m=18 rigida
18>m=>0.5 semi-rigida
m< 0.5 flexible

En disefio sismico, la capacidad de momento plastico de las conexiones y las
vigas también deben ser clasificadas. Por ejemplo, en una conexion rigida,
(m>18) la capacidad del momento plastico de la conexion es mayor que la
capacidad del momento plastico de la viga. Después de que las conexiones
alcanzan su capacidad de momento plastico y desarrollan articulaciones

plasticas, la conexion se comporta como semirrigida, (Astaneh-Asl, 1995).

Para definir el comportamiento de una conexién como rigido, semi-rigido o
flexible, ademas del parametro m, se utiliza el parametro a que se define como
la relacidn entre la capacidad de carga (momentos platicos) de la conexién y

la viga, esto es (Astaneh-Asl, 1995):

B (Mp)conex.
~ (Mp)viga

Asi, al incorporar los efectos de plastificacion de la viga y la conexién; se
puede hallar la definicion de conexiones rigidas, semi-rigidas y flexibles que

se presentan en la Tabla 2.
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Tabla 2. Relacion de rigidez y resistencia en conexiones (Astaneh-Asl, 1995)

Valores de los pariametros Conexion
m=>18 Y a =10 rigida
m>18 y 02<a<10 semi-rigida

1§>m2>0.5 a>0.2 g
m <05 :
e flexible

El disefio para cargas sismicas es complejo, porque tanto la ductilidad como
la disipacion de energia de la conexién también deben considerarse. Cuando
se disefian adecuadamente, estas conexiones exhiben una excelente
ductilidad y capacidad de disipacion de energia. En ese enfoque, se deben
reconocer por separado tres caracteristicas: rigidez (FR, PR o simple),
resistencia (resistencia total o parcial) y ductilidad (fragil o dactil) como se

muestra esquematicamente en el grafico 12.

Grafico 12: Clasificacion de conexiones por rigidez, resistencia
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2.6. Configuracion Irregular en edificios
La configuracion irregular es en gran parte responsable de dos condiciones
indeseables: concentraciones de tensidon y torsion. Estas condiciones a
menudo ocurren simultineamente. Las irregularidades tienden a crear
cambios abruptos en la resistencia o rigidez que pueden concentrar las

fuerzas de manera indeseable.
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La concentracion de esfuerzo ocurre cuando grandes fuerzas se concentran
en uno o algunos elementos del edificio, como un conjunto particular de vigas,
columnas o paredes. Estos pocos miembros pueden fallar y, por una reaccion
en cadena, dafar o incluso derribar todo el edificio. Debido a que las fuerzas
se sienten atraidas por los elementos mas rigidos del edificio, estos seran

lugares de concentracion de tension, (FEMA 454, 2006).

2.6.1 Torsion en edificios
Las fuerzas de torsion se crean en un edificio por la falta de equilibrio entre la
ubicacion de los elementos resistentes y la disposicion de la masa del edificio.
Los ingenieros se refieren a esto como excentricidad entre el centro de masa
y el centro de resistencia, o que hace que un edificio sometido al movimiento
del suelo gire alrededor de su centro de resistencia, creando torsibn como una
accion en el plano. Si la fuerza resultante de la resistencia (dado por paredes
cortantes, marcos de momento o marcos arriostrados) empuja hacia atras a

través de este punto, se mantiene el equilibrio dinamico, (FEMA 454, 2006).

Gréfico 13: Fuerzas torsionales
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Fuente: Figura 4-17. FEMA 454,

2.6.1.1. Condiciones que producen torsion en edificios

e Irregularidad en planta. - El retroceso en las esquinas es la
caracteristica comun de las formas irregulares de un edificio que, en
planta, asumen la forma de una L, T, H, etc. Hay dos problemas
creados por estas formas. El primero es que tienden a producir

movimientos diferenciales entre las diferentes alas del edificio que,
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debido a los elementos rigidos que tienden a ubicarse en esta region,
dan como resultado concentraciones de tension local en la esquina
entrante, (FEMA 454, 2006).

El segundo problema es la torsién, que hace que el centro de masa y
el centro de rigidez en esta forma no pueden coincidir geométricamente
para todas las direcciones posibles del terremoto. Las fuerzas
resultantes son muy dificiles de analizar y predecir. El grafico 14,
muestra los problemas en un edificio con forma de L en planta. La
concentracion de esfuerzo en la "'muesca" y los efectos de torsién estan
interrelacionados, (FEMA 454, 2006).

Grafico 14: Planta en forma de L y concentracién de esfuerzo
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Fuente: Figura 4-21. FEMA 454.

Variacion en la resistencia y rigidez de elementos estructurales. -
Las plantas no solo son irregulares por su geometria, también pueden
tener formas regulares, pero la mala distribucién de sus elementos
estructurales (columnas, paredes de corte etc.) hace que el centro de
masas y centro de rigidez no coincidan generando excentricidades
estaticas y por ende aparecen momentos torsores los mismos que
producen torsién en planta, algunos ejemplos se muestran en el

siguiente gréfico, (Bazan-Melli, 1999).
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Gréfico 15: Falsa simetria en planta de elementos estructurales

Fuente: Figura 39. Disefio sismo resistente, Bazan-Melli

2.6.2 Piso Flexible y Piso Débil
El mas destacado de los problemas causados por la concentracion de
esfuerzo severo es el de piso flexible. El término se ha aplicado cominmente
a edificios cuyo piso a nivel del suelo es menos rigida que las anteriores. Los
codigos de construccion distinguen entre pisos "flexible" y "débiles". Los pisos
flexibles son menos rigidos o mas flexibles que los pisos anteriores; los pisos

débiles tienen menos fuerza.

2.6.2.1. Condiciones que producen piso flexible.

e Alturas diferentes de los entre pisos en edificios. — Una importante
condicion es donde la estructura tiene un piso que es significativamente
mas flexible que los pisos superiores. Esta discontinuidad ocurre mas
comunmente en una estructura, la cual su planta baja, est4 destinada
a locales comerciales y que la altura del piso primero es
significativamente mas alta que los de arriba, de modo que las rigideces
de los pisos seran diferentes ocasionando el problema antes
mencionado, (FEMA 454, 2006).

Grafico 16: Mecanismo de falla en planta baja
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Fuente: Figura 5-7. FEMA 454
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Discontinuidad en sus elementos verticales. — Esta condicion se
crea mediante un concepto de disefio comun en el que algunos de los
elementos de encuadre vertical no contindan hasta los cimientos, sino
gue terminan en el segundo piso para aumentar la apertura a nivel del
suelo. Esta condicion crea una trayectoria de carga discontinua que
resulta en un cambio brusco de rigidez y resistencia en el plano de
cambio. (FEMA 454, 2006).

Para evitar que se produzcan grandes concentraciones de esfuerzos
en ciertos niveles del edificio, o amplificaciones de vibracion en los
pisos superiores, es necesario que a lo largo de la elevacion
permanezcan las mismas secciones de elementos estructurales como
son columnas, o paredes de corte; evitar el cambio brusco de cotas de
altura entre pisos; no se debe concentrar grandes masas en los pisos
superiores. (FEMA 454, 2006).

Gréfico 17: Configuraciones estructurales recomendadas
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Fuente: tabla 11. NEC-SE-DS, 2015.

En Ecuador, la norma de construccion NEC-15, proporciona

recomendaciones para evitar los cambios abruptos de rigidez y

resistencia como los mostrados en la Tabla 11 de la seccion 5.2
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(Gréfico 17), con el fin de impedir acumulacién de dafio en algunos
componentes en desmedro de la ductilidad global del sistema, (NEC-
SE-DS, 2015).

e Muros estructurales o de mamposteria en pisos superiores. -
Finalmente, el piso flexible puede ser creado por una planta abierta en
un piso inferior que soporta pesados muros estructurales o no
estructurales que actlan en pisos superiores. Esta situacion es mas
grave cuando las paredes estan adosadas a las columnas o elementos
estructurales resistentes, que actian como los principales elementos

del sistema primario resistente a sismos, (FEMA 454, 2006).

Grafico 18: Factores que producen piso flexible
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Fuente: Figura 5-8. FEMA 454.

Durante el terremoto de Northridge de 1994, un porcentaje importante
de las estructuras colapsadas eran edificaciones destinadas para
viviendas, donde el primer piso estaba destinado para parqueaderos
(cocheras) y los pisos superiores para apartamentos los cuales tenian
gran cantidad de mamposteria acoplada a las columnas. Durante el
terremoto, las paredes funcionaron como rigidizadores no
estructurales, que ocasiond un cambio brusco de rigidez entre los pisos

ocasionando el colapso del primer piso, (FEMA 454, 2006).

2.7. Tipos de Analisis de una Estructuras
El andlisis estructural se basa en encontrar las respuestas de los miembros
gue estan sujetos a ciertas combinaciones de carga, con el fin de evaluar las

fuerzas internas y definir la capacidad requerida para soportar dichas
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solicitaciones, cumpliendo con condiciones de seguridad basada en las
normas de disefio nacional o internacional. Existen dos tipos de anélisis que
son: el andlisis lineal y no lineal. El primero analiza a la estructura para cargas
correspondientes al nivel de servicio; mientras que el segundo analisis permite
evaluar a la estructura a estados limites de resistencia y ductilidad, donde se

puede producir el colapso. (Cardenas y Talmatch, 2016).

2.8. Andlisis Lineal de Primer Orden.

Se denomina Andlisis de Primer Orden al estudio de las fuerzas internas de
un elemento mediante las ecuaciones de equilibrio estéatico y su relacién de
compatibilidad sobre la geometria no-deformada de la estructura. Este
principio se aplica cuando la deformacion de primer orden es muy pequefa y
la solucion de los esfuerzos y deformaciones, no es afectada de manera
significativa por el cambio de posicién de la estructura desde su posicién no
deformada a la posicion deformada calculada en el analisis de primer orden,
(Cardenas y Talmatch, 2016).

El Andlisis Lineal supone que tanto la estructura como el material que la
compone tienen un comportamiento lineal, es decir, la fuerza es proporcional
a la deformacion a través de rigidez constante, cumpliendo de esta manera
con la ley de Hooke. La relacién fuerza-deformacion es lineal cuando el
cambio de la rigidez de la estructura es despreciable al estar sometida a una

carga, (Cardenas y Talmatch, 2016).

2.9. Analisis Lineal de Segundo Orden.
Este andlisis considera que la posicion de la estructura deformada afecta las
deformaciones, fuerzas internas y los efectos de las combinaciones de cargas
que interactdan en el mismo instante en la estructura. En este tipo de andlisis
la rigidez no cambia y se supone un comportamiento lineal del sistema.
(Cardenas y Talmatch, 2016).

El segundo orden de andlisis consiste en postular equilibrio sobre la geometria
deformada de la estructura y compatibilidad de deformaciones obtenida a
partir del analisis de primer orden. Posteriormente, los resultados o efectos de
segundo orden sobre las fuerzas y deformaciones internas deben agregarse

a los resultados o efectos de primer orden de andlisis.
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En la especificacion del AISC 360-16 se describen tres métodos para realizar
el analisis de segundo orden que son: El método de analisis directo, el método
de longitud efectiva y el método lineal de primer orden. Ademas, establece
gue es permitido cualquier método racional de disefio para la estabilidad
siempre y cuando se considere los siguientes efectos:

e Deformacion del miembro por flexion, fuerza cortante y fuerza axial, y
todas las demas deformaciones que contribuyan al desplazamiento de
la estructura.

e Efectos de segundo orden (ambos efectos P-A y P-0).

e Las imperfecciones geométricas.

¢ Reduccién de rigidez debido a la inelasticidad.

e Incertidumbre de la rigidez y de la resistencia.

El célculo de los efectos generales de segundo orden se aplica a todo tipo de
marcos: marcos arriostrados, marcos de momento y sistemas combinados.
Ademas, un andlisis de segundo orden debe incluir toda la carga de gravedad
estabilizada por el marco o marcos correspondientes, incluidas las cargas en
elementos tales como columnas inclinadas y paredes inclinadas. (Lawrence
G. Griffis & Donald W. White).

2.10. Anélisis No Lineal.

Entre los métodos inelasticos destacan los basados en el analisis completo de
la respuesta no lineal para una historia de carga en el tiempo. Estos métodos
tienden a ser procedimientos complejos para uso general, por lo que se han
desarrollado métodos de andlisis no lineal simplificados, que constituyen una
alternativa eficiente con mucho auge, a los que se le han dedicados especial
atencion en los ultimos afios, (ATC-40, 1996).

Existen dos métodos para realizar un analisis no lineal, los cuales son:

¢ Andlisis No Lineal Dinamico historia-tiempo de carga.

¢ Andlisis No Lineal Pseudo dinamico a carga incremental (Pushover).

2.10.1 Anélisis No Lineal Pseudo dinamico.
Es la evaluacién de la capacidad de resistencia y deformacion, que consiste
en aplicar un vector de carga horizontal (generalmente la distribucién de carga

equivalente al primer modo de vibracion), que se incrementa gradualmente
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hasta llevar al colapso a una estructura y permite comprender el mecanismo

de falla para optimizarlo, usando criterios de disefio por desempefio.

Después de la fase de conceptualizacion y establecidos los niveles de dafios
tolerables en la estructura para cada nivel de amenaza, la evaluacion sismica
establece su capacidad de satisfacer el nivel de desempeio esperado de
acuerdo con la sismicidad local, propia o caracteristica de su emplazamiento,
(RODRIGUEZ, 2015).

Existen diversos métodos de analisis No Lineal Pseudo dinamico, entre los
principales métodos destacan los siguientes: método del espectro capacidad-

demanda, Método del coeficiente del desplazamiento y Método de la secante.

En este presente trabajo de titulacion se limita al estudio del método del
espectro capacidad-demanda, conocido también como Analisis Pushover, el
cual permite hacer una representacion grafica de la curva de capacidad de la
estructura y comparar directamente, el espectro de capacidad global (fuerza
—desplazamiento) de la estructura con el espectro de respuesta representativo

de la demanda sismica.

Gréfico 19: Espectro de capacidad
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MODELO ESTRUCTURAL | PERIODO EFECTIVO T
SOMETIDO A ESTADO DE Sa

CARGA LATERAL INCREMENTAL (82 _8d)

5d
ESPECTRO DE CAPACIDAD

Fuente: Figura 6.1. (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).
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En términos generales, el método consiste en comparar el espectro de
capacidad de la estructura con el espectro de la demanda sismica para
identificar el desplazamiento maximo o punto de desempefio, donde la
capacidad y la demanda se igualan, permitiendo estimar la respuesta maxima
de la edificacion, la cual servira de base para compararla con el nivel de
desempenfio esperado. (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

Es importante destacar que la capacidad de una edificacion particular y la
demanda impuesta por un sismo dado no son independientes. De hecho,
cuando se incrementa la demanda, la estructura eventualmente entra en
cadencia, la rigidez disminuye y los periodos de vibracién se alargan, lo cual
se evidencia en el mismo espectro de capacidad. Adicionalmente, aumenta la
energia disipada por cada ciclo de carga, debido a la degradacion de
resistencia y rigidez, sobre todo cuando la edificacion esta en capacidad de
experimentar ciclos de carga reversible de tipo histeréticos grandes y
estables, incidiendo directamente en el amortiguamiento efectivo. (ATC-40,
1996; FEMA, 1996).

De manera que, la determinacién del desplazamiento donde la capacidad y la
demanda se igualan, exige un proceso iterativo en el cual, inicialmente se
compara el espectro de capacidad con el espectro de demanda, descrito a
través del espectro de respuesta elastico usando 5% de amortiguamiento, que
sera sucesivamente ajustado por un factor de reduccion, que tome en cuenta
de manera compatible, la disipacion histerética de energia o amortiguamiento
efectivo asociado al punto de desplazamiento obtenido en cada fase. (ATC-
40, 1996; FEMA, 1996).

2.10.2 Espectro de Capacidad.
A través de un andlisis estatico no lineal incremental de un modelo
representativo de la estructura se obtiene una curva de capacidad (Fig. xxx.),
la cual generalmente se representa como el corte basal (Vo), obtenido para
varios incrementos del estado de carga lateral, respecto al desplazamiento
lateral del ultimo nivel de la edificacion (An). Esta curva consiste en una serie

de segmentos de rectas de pendiente decreciente, asociados a la progresiva
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degradacion de la rigidez, la cedencia en elementos y en general, al dafio,
(ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

A este tipo de evaluacion se conoce como un analisis “Pushover’ y su
resultado estd fuertemente influenciado por el esquema de distribucion de
carga lateral supuesto; sin embargo, existen recomendaciones sobre como
establecerlos de manera racional, por ejemplo, que la misma sea consistente
con la distribucion de fuerzas inerciales o con la forma de vibracion del modo
considerado. Ademas, la pendiente de la linea trazada desde el origen de
coordenadas hasta un punto de la curva definido por un desplazamiento (d)
representa la rigidez efectiva o secante de la estructura asociada a dicho
desplazamiento, (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

Usando propiedades modales asociadas al modo fundamental de vibracion,
es posible transformar la curva de capacidad a un nuevo formato ADRS
(Acceleration Displacement Response Spectra) donde se representa la
aceleracion espectral (Sa), respecto al desplazamiento espectral (Sd),
denominado espectro de capacidad. Para esta conversion, cada punto (Voi,
Ani) de la curva de capacidad, corresponde a un punto (Sai, Sdi) del espectro

de capacidad, segun:

sdi = 2%

L1x@1n x1

. Ani

Sdi = ——=
a1: Masa modal asociada al modo fundamental o primer modo de vibracion.
B1: factor de participacién asociado al modo fundamental.

@1, »: Amplitud en el nivel n, de la forma de vibracion del modo fundamental.

En esta representacién, cada linea trazada desde el punto de origen hasta la
curva, tiene una pendiente (w’)?, donde w’ es la frecuencia circular asociada
a la respuesta efectiva de la estructura cuando la misma es deformada hasta
dicho desplazamiento espectral. De manera que el periodo efectivo de la
estructura (T’) asociado a dicho desplazamiento espectral puede determinarse
como T’'=2m/w’, (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

2.10.3 Espectro de demanda.
La demanda sismica inicialmente se caracteriza usando el espectro de

respuesta elastico de aceleracion tipicamente definido para un
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amortiguamiento del 5%, el cual debe ser transformado a un formato ADRS,
es decir, de aceleracion espectral (Sa como una fraccion de la aceleracion de
gravedad g) respecto el desplazamiento espectral (Sd). Para dicha conversion
cada punto (Sai, Ti) del espectro de respuesta donde Ti es el periodo en

segundos, corresponde a un punto (Sai, Sdi) del espectro de demanda, segun:

Tip xSgi X9

4172

ai—

De manera que el espectro de demanda es una representacion gréfica de la
aceleracibon méxima de respuesta respecto el correspondiente
desplazamiento maximo, para un periodo y nivel de amortiguamiento dado.
Estos valores maximos se corresponden con los valores pseudo-espectrales
siempre que se trate de pequefios valores del amortiguamiento, (ATC-40,
1996; FEMA, 1996).

Gréfico 20: Espectro de demanda sismica
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ESPECTRO ELASTICO INICIAL. “ADRS"

ESPECTRO DE DEMANDA.

Fuente: Figura 6.2. (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

Este espectro de respuesta elastico debe ser sucesivamente ajustado para un
factor de amortiguamiento compatible con el nivel de deformaciones
esperado. De hecho, para altos niveles de deformacion se esperan
importantes incrementos en la capacidad de disipar energia, mas aun, si la
estructura cuenta con dispositivos de disipacion, en cuyo caso, la demanda
sismica inicial debe ser reducida en proporcion al incremento del
amortiguamiento efectivo, (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).
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Para tal fin, diversas recomendaciones proponen valores de amortiguamiento
caracteristico para diferentes sistemas estructurales (Tabla 3) y factores de
modificacion de la respuesta elastica dependientes del amortiguamiento
(Tabla 4), los cuales deben aplicarse de manera consistente para cada nivel
de movimiento del terreno especificado, (ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

Tabla 3. Amortiguamiento para sistemas estructurales (Freeman et al, 1984)

Sistema Estructural Eldstico-lineal Posterior a la cedencia
Principal (bajo nivel de deformacion) (alto nivel de deformacion)
Estructura metalica 3% 7%
Concreto reforzado 5% 10%
Mamposteria 7% 12%
Madera 10% 15%
Sistema dual (1) (2)
Notas: (1) Usar un promedio ponderado en proporcion a la participacion relativa de cada sistema.
(2) Puede usarse el valor del sistema con mayor amortiguamiento.

Tabla 4. Factor de modificacion de la respuesta elastica (FEMA, 1996)

Factor de amortiguamiento Factor Bs Factor B,
(Rango de cortos periodos) (Rango de largos periodos)
<2% 038 0.8
5% 1.0 1.0
10% 1.3 1.2
20% 18 1.5
30% 23 1.7
40% 2.7 1.9
= 50% 3.0 20

2.10.4 Estimacién de la respuesta sismica maxima.
Superponiendo el espectro de capacidad con el espectro de la demanda
sismica es posible identificar la interseccion de las curvas, definiendo asi el
punto de desempefio (A,d), donde se igualan la demanda y la capacidad. Este
punto representa la respuesta estructural correspondiente al modo
fundamental de vibracion en términos de pseudo-aceleracion y pseudo-
desplazamiento espectral asociado al maximo desplazamiento, que permiten
la determinacion del desplazamiento An y corte basal Vo, usando
procedimientos de analisis modal, de manera que:

Vo= Ax oy An=dxB; X0,

Si el desplazamiento An esta asociado a un nivel de deformaciones que no es
compatible con el nivel de amortiguamiento implicito en la reduccién de la
demanda sismica supuesta, es necesario repetir el proceso hasta lograr
compatibilizar estos pardmetros. De manera similar, utilizando los parametros

modales asociados a los modos superiores de vibracion puede obtenerse la
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respuesta estructural para otros modos de vibracién, (ATC-40, 1996; FEMA,
1996).

El grafico 21, describe graficamente el citado procedimiento. En la misma se

observa como el espectro de demanda sismica inicial debe ser
apropiadamente reducido tomando en consideracion un factor de
amortiguamiento compatible con la capacidad de disipacion de energia del
sistema, el cual esta asociado con el nivel de deformaciones esperado y
determinado por el punto de desempefio sobre el espectro de capacidad.
Asociando en el eje de las abscisas los correspondientes valores espectrales
de desplazamientos que determinan los diferentes rangos del desempefio
estructural, es posible calificar de manera directa el desempefio de la
estructura para los diferentes niveles de la amenaza sismica considerados,
(ATC-40, 1996; FEMA, 1996).

Gréfico 21: Espectro de capacidad-demanda
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Fuente: Figura 6.3. (ATC-40 1996; FEMA 1996).

Asi pues, el espectro capacidad-demanda, constituye una herramienta grafica

bastante practica que permite determinar entre otras cosas:

e Larespuesta estructural maxima del sistema.
e Calificar el desempefio sismico que experimentara la edificacion

durante un movimiento sismico especifico, lo cual requiere la definicidén
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de los rangos de desplazamiento espectral asociado a cada nivel de
desempeiio estructural.

¢ La modificacion del periodo de vibracion efectivo durante el sismo
respecto al obtenido en régimen elastico para bajos niveles de
deformacion.

e Evaluar la eficiencia de un esquema de intervencién estructural

propuesto.

El método descrito representa un enfoque aproximado para determinar la
respuesta no lineal de una edificacibn sometida a un movimiento sismico y
que, en ningun caso, debe ser considerado como una solucion exacta, (ATC-
40, 1996; FEMA, 1996).
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CAPITULO 3

MARCO METODOLOGICO

3.1. Consideraciones para el analisis lineal de primer orden

3.1.1 Anélisis Dinamico Modal Espectral.
Los analisis lineales estético y dinamico, son requeridos para todo tipo de
estructuras. Para estructuras totalmente regulares, se permite un analisis
lineal con el método estatico equivalente, mientras que el analisis dinamico

espectral es obligatorio para analizar estructuras irregulares.

El espectro sismico de respuesta elastico en aceleraciones se obtiene con el
procedimiento de la seccién 3.3.1, o se construird mediante las curvas de
peligro definidas en la seccion 3.1.2, dela norma NEC-15, capitulo disefio
sismo resistente, (NEC-SE-DS, 2015).

En NEC-SE-DS (2015), seccién 6.2.2 (b) se especifica que, el valor del
cortante dinamico total en la base obtenida por cualquier método de analisis

dindamico, no debe ser:

e < 80% del cortante basal V obtenido por el método estatico (estructuras
regulares).
e < 85% del cortante basal V obtenido por el método estatico (estructuras

irregulares).

En NEC-SE-DS (2015), seccién 6.2.2 (e) se especifica que, se deben
considerar:

e Todos los modos de vibracion que contribuyan significativamente a la
respuesta total de la estructura, mediante los varios periodos de
vibracion.

e Todos los modos que involucren la participacion de una masa modal
acumulada de al menos el 90% de la masa total de la estructura, en

cada una de las direcciones horizontales principales consideradas.

El proceso para obtener el espectro sismico de respuesta elastico e inelastico

fue descrito en un trabajo previo realizado por Mufiz y Alarcon, por lo tanto,
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en el presente trabajo solo se describen algunas consideraciones para aplicar

el método de analisis dinamico espectral.

3.1.2 Momentos torsionales y torsion accidental.
Torsion inherente M. - La torsion inherente, resulta de la excentricidad entre

las ubicaciones del centro de masas y el centro de rigidez de la estructura.

Torsién accidental Mw. - Los momentos de torsion accidentales son
ocasionados por el desplazamiento del centro de masa en cada direccién
desde su ubicacion real a una nueva posicion, situada a una distancia igual al
5% de la dimension de la estructura perpendicular a la direccion de las fuerzas

aplicadas.

3.1.3 Irregularidad torsional segun ASCE 7-16.
En ASCE 7-16, tabla 12,3.1 se detallan dos tipos de irregularidad torsionales
clasificadas como tipo 1la y 1b.

Grafico 22: Factor amplificador torsional

Fuente: Figura 12.8-1 de ASCE 7-16.

la. Irregularidad torsional: Existe irregularidad torsional donde el
desplazamiento maximo de piso, incluyendo la torsion accidental en un
extremo de la estructura, es mas de 1.2 veces el promedio de los
desplazamientos relativos del mismo piso en los dos extremos de la
estructura, (ASCE 7, 2016).

1b. Irregularidad torsional extrema: Existe irregularidad torsional extrema

donde el desplazamiento maximo de piso (considerando la excentricidad
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inherente mas la torsion accidental en un piso) en un extremo de la estructura
es mas de 1.4 veces el promedio de los desplazamientos de piso en los dos
extremos de la estructura. Los requisitos de irregularidad torsional extrema en
las secciones de referencia se aplican solo a estructuras en las que los

diafragmas son rigidos o semirrigidos, (ASCE 7, 2016).

3.1.4 Irregularidad torsional segun NEC- 15.
En la seccion 5.2.3 de NEC-SE-DS (2015), se considera la irregularidad
torsional tipo la. de las especificaciones ASCE 7-16, pero son dos
procedimientos independientes; el primero usa las derivas calculadas en los
extremos del piso considerado y en la segunda se basa en el desplazamiento
de los extremos del piso considerado; ambos incrementan el momento torsor
como se describira en la siguiente seccion. La condicién descrita por NEC-
SE-DS (2015), penaliza a la estructura con un coeficiente de irregularidad en

planta ®p= 0.9 que incrementa el valor del cortante de disefio.

Gréfico 23: Irregularidad torsional

Z

'q
Fuente: Figura de la tabla 13. (NEC-SE-DS, 2015).

3.1.5 Amplificacién del momento torsional segun ASCE7-16 y
NEC-15.
ASCE 7-16, seccion 12.8.4, especifica que las estructuras asignadas a las
categorias de disefio sismico C, D, E o F, donde exista irregularidad torsional
tipo 1a o 1b, tendran estos efectos modelados multiplicando los momentos
torsionales accidentales incluyendo la torsion inherente (Mt +Mt) en cada nivel
por un factor de amplificacién torsional (4,> 1) calculado de acuerdo con la

siguiente ecuacion.

A = Srnax Ecuacion 3-2
o = D

1.2 Sprom. Ecuacién 12.8-14 del ASCE 7-16
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Al igual que en ASCE 7-16, NEC-SE-DS (2015) considera para este efecto la
amplificacion del momento torsor, incrementando el momento torsor en cada
nivel mediante un factor de amplificacion torsional Ax, calculado con la misma

ecuacion 3-2.

3.1.6 Irregularidad por piso flexible segun ASCE 7-16 Y NEC-
15.
En ASCE 7-16 en la tabla 12,3-2, se detallan dos tipos de irregularidad por
piso flexible que son tipo 1ay 1b. En NEC-SE-DS (2015) en la seccion 5.2.3,
se considera la irregularidad tipo la. con las mismas consideraciones del
ASCE 7-16.

la. Irregularidad por piso flexible: esta irregularidad existe donde hay un
piso con rigidez lateral menor que el 70% de la rigidez lateral de los pisos
superiores 0 menor que el 80 % del promedio de la rigidez lateral de los tres

pisos superiores. Irregularidad definida en ASCE 7-16 Y NEC-15.

Gréfico 24: Irregularidad piso flexible
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Fuente: Figura de la tabla 14. (NEC-SE-DS, 2015).

1b. Irregularidad por piso flexible extrema: Irregularidad que existe donde
hay un piso con rigidez lateral menor que el 60% de la rigidez lateral de los
pisos superiores. Irregularidad que esta descrita en ASCE 7-16 y no esta
definida en NEC-15.

ASCE 7-16, especifica que, para estructuras con piso flexible tipo 1lay 1b se

permite disefiar con un analisis modal de espectro de respuesta, con las
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consideraciones de la seccion usando 12.9.1, o con un analisis historia tiempo

de la respuesta lineal, usando las especificaciones de la seccion 12.9.2a.

En NEC-SE-DS (2015) en la seccion 5.2.3, se penaliza el efecto de
irregularidad por piso flexible con un coeficiente ®e=0.9 que incrementa el
valor del cortante de disefio y especifica que se permite usar los métodos

lineales estatico y dinamico para el analisis.

3.1.7 Irregularidad por piso débil segun ASCE 7-16.
En ASCE 7-16 tabla 12,3-2, se detallan dos tipos de irregularidad por piso

deébil, que son tipo 5a y 5b, detalladas a continuacion:

5.a Discontinuidad en la fuerza lateral - Irregularidad del piso débil: Se
define donde la resistencia lateral del piso es inferior al 80% del piso anterior.
La resistencia lateral del piso es la resistencia lateral total de todos los
elementos sismorresistentes que soportan la fuerza cortante para la direccién
en consideracion, (ASCE 7, 2016).

5.b Discontinuidad en la fuerza lateral - Irregularidad extrema del piso
débil: Existe donde la resistencia lateral del piso es inferior al 65% del piso
anterior. La fuerza del piso es la fuerza total de todos los elementos resistentes
a los sismos que comparten la fuerza cortante para la direccién en
consideracion, (ASCE 7, 2016).

ASCE 7-16, no permite el disefio de estructuras con irregularidad tipo 5b para
la categoria sismica D. Para categorias A, By C que tengan irregularidad tipo

5b se limitan a estructuras de dos pisos o0 que su altura maxima sean 9 metros.

3.1.8 Irregularidad por piso débil segun NEC-15.
En NEC-SE-DS (2015), seccion 5.2, tabla 12 especifica que existe
irregularidad por piso débil cuando la resistencia del piso es menor que el 70%
de la resistencia del piso inmediatamente superior. Por lo tanto, en NEC-SE-
DS seccion 5.2.1 (b) se establece que, al utilizar una configuracion similar a
las no recomendadas, el disefiador deberda demostrar el adecuado
desempefio sismico de su estructura, siguiendo los lineamientos
especificados en los capitulos de NEC-SE-RE. (Riesgo sismico, Evaluacion,

Rehabilitacion de estructuras).
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3.1.9 Derivas Elasticas e Inelasticas segun ASCE 7-16.
ASCE 7-16 seccion 12.8.6, detalla que, La deriva de piso de disefio (A) se
calcula como la diferencia de los desplazamientos de los centros de masa en
la parte superior e inferior del piso en cuestion como muestra el Gréfico 25.
Cuando los centros de masa no se alinean verticalmente, se permite calcular
la desviacion en la parte inferior del piso en funcion de la proyeccion vertical
del centro de masa en la parte superior del piso. Cuando se usa el disefio por
esfuerzos admisibles, A sera calculado utilizando las fuerzas sismicas de nivel
de resistencia especificadas en la Seccion 12.8 del ASCE 7-16, sin reduccién

para el disefio de tension permisible.

Grafico 25: Determinacién de la deriva de piso

L

A
X 7777 7777

Fuente: Figura 12.8-1 del ASCE 7-16, 2016

Para las estructuras asignadas a la Categoria de disefio sismico C, D, Eo F
gue tienen irregularidad horizontal Tipo 1a o 1b de la Tabla 12 del ASCE7-16,
la deriva inelastica de pisos del disefio, A, se computara como la mayor
diferencia de las desviaciones de los puntos alineados verticalmente en la
parte superior e inferior del piso en consideracion a lo largo de cualquiera de
los bordes de la estructura; a partir de los desplazamientos amplificados por
el factor Cd, correspondiente al sistema estructural disefiado. (ASCE 7,
2016).

Cq-Oxe Ecuacion 3-1
Ay = ——

I, Ecuacion 12.8-15 del ASCE 7-16
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Donde:
Ca = Factor de amplificacion de deflexion, Tabla 12-2-1 del ASCE7-16.

Oxe = Desplazamiento en la ubicacion requerida segun esta especificacion y

determinada por un analisis elastico.

le = Factor de Importancia definido con la seccion 11.5.1. del ASCE 7-16

A, = Deriva de piso en los puntos considerados para el analisis.

En ASCE 7-16, la deriva A, de un piso se expresa en centimetros y se
compara con los valores admisibles de la tabla 12.12-1 del ASCE 7-16, donde

para estructuras de acero A, < 0.02 hg,, (hy, = Altura de piso considerado).

3.1.10 Derivas Elasticas e Inelasticas segun NEC-15.
NEC-SE-DS (2015) establece que, las derivas elasticas obtenidas como
consecuencia de la aplicacion de las fuerzas laterales reducidas por el método
del disefio basado en fuerzas (DBF) sean estaticas o dinamicas, para cada
direccion de aplicacion de las fuerzas laterales, se calcularan, para cada piso,
realizando un analisis elastico de la estructura sometida a las fuerzas laterales
calculadas. Para el calculo de las derivas elasticas de piso se incluird lo

siguiente:

e Las deflexiones debidas a efectos traslacionales y torsionales.

e Los efectos de segundo orden P-A.

Adicionalmente se especifica que, en el caso de pérticos con estructura acero,
debe considerarse la contribucion de las deformaciones de las zonas de
conexiones a la deriva total de piso. Para obtener las derivas inelasticas
determinadas a partir de las combinaciones de cargas, NEC-SE-DS (2015)

proporciona la siguiente ecuacion:

Ay = 0.75R.Ag Ecuacion NEC-SE-DS (2015)

Ecuacioén 3-2

Ay = Deriva ineléstica.
A = Deriva eléstica
0.75.R = equivale a Cd/le de la especificacion del ASCE 7-16.
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El valor de A,, se expresa en porcentaje al dividirse para la altura del entrepiso.
no puede exceder la deriva admisible del 2% de la tabla 7 de NEC-15

especificado para estructuras especiales ductiles de acero.

3.1.11 Efectos P-delta (P-A) e indice de estabilidad (Qi) segun
ASCE 7-16.
ASCE7-16, Seccion 12.8.7: Los efectos P-delta no son necesarios tomar en
cuenta en los cortantes de piso, las fuerzas cortantes y momentos resultantes
de los miembros y las derivas de piso cuando el coeficiente de estabilidad (0)

es igual o menor que 0,10, determinado por la siguiente ecuacion:
P.. A1, Ecuacion 3-3

 Veher Gy Ecuacion 12.8-1
Donde:
Px = Carga de disefio vertical total (P, = P, + Pp) por encima del nivel X en
[kip (kN)]; para calcular Px, ningun factor de carga individual necesita exceder
de 1.0.
A = Deriva de piso de disefio causado por Vx (cm).
Vx = Fuerza de corte sismica que actla entre los niveles x y x - 1 [Kip (kKN)].
hsx = Altura del entrepiso por debajo del nivel x [in. (cm)].
Cd = Factor de amplificacion de la tabla 12.2-1 del ASCE 7-16.
El coeficiente de estabilidad (B) no debe exceder de Bmax, determinado de la

siguiente manera:

o _ 0.5 < 0.25 Ecuacion 3-4
maxe B.Cg T Ecuacién 12.8-17 del ASCE 7-1

Donde:

B = Es la relaciéon entre la demanda de corte y la capacidad de corte para el
piso entre los niveles X y X. 1. Esta relacion se puede tomar de manera
conservadora como 1.0. En la mayoria de los disefios de estructuras

especiales donde se admite demanda de ductilidad moderada al sismo de

. ~ . %4 , . ~ P
disefio se permite usar 3 =0.9. (B = %), Asi cuando se disefia porticos

especiales a flexibn con R=8, Cg4= 5.5, Qo=0; el valor resultante seria
Omax = 0.1.
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Cuando el coeficiente de estabilidad (8) sea mayor que 0.10 pero menor o
igual que Bmax, el factor incremental relacionado con los efectos P-delta sobre
los desplazamientos y las fuerzas de los miembros se determinara mediante
un analisis racional. Alternativamente, se permite multiplicar desplazamientos
y fuerzas de miembros por 1.0/(1-8), Seccién 12.8.7 del (ASCE 7-16, 2016).

Cuando el efecto P-delta se incluye en un analisis automatizado con los
resultados de dicho analisis, la ecuacion 3-4 debe ser cumplida; sin embargo,
el valor de 8 calculado a partir de la ecuacion 3-3 se permite dividir por (1 + 0)
antes de verificar la ecuacion 3-4. Esto implica que se permite incorporar los
efectos P-Delta (P-A) en cualquier caso; aun cuando 8< 0.1 y 8< Bmax. Cuando
B es mayor que Bmax, la estructura es potencialmente inestable y debe ser
redisefiada, Seccion 12.8.7 del (ASCE 7-16, 2016).

3.1.12 Efectos P—delta (P-A) e indice de estabilidad (Q)) segin
NEC-15.
NEC-SE-DS (2015), especifica que, los efectos P-A corresponden a los
efectos adicionales, en las dos direcciones principales de la estructura,
causados por efectos de segundo orden que producen un incremento en las
fuerzas internas, momentos y derivas de la estructura y que por ello deben

considerarse:

e Para el calculo de dichos incrementos

e Para la evaluacion de la estabilidad estructural global.

El indice de estabilidad (Qi) es la relacion entre el momento de segundo orden
y el momento de primer orden, calculado para el piso i y en la direccién bajo

estudio puede calcularse con la siguiente ecuacion, (NEC-SE-DS (2015) :

P, A; Ecuacion NEC-SE-DS (2015)
Vi. h; Ecuacion 3-5

Qi =

Pi= Suma de la carga vertical total sin mayorar, incluyendo el peso muerto y
la sobrecarga por carga viva, del piso i y de todos los pisos localizados sobre

el piso i.

Ai= Deriva del piso i calculada en el centro de masas del piso.
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Vi= Vx = Cortante sismico del piso i
hi= hsx = Altura del entrepiso i considerado

Los efectos de segundo orden (Efectos P — A), corresponden a las
solicitaciones adicionales en las dos direcciones principales de la estructura,
a partir de postular equilibrio sobre la deformada de primer orden del analisis
lineal, condicibn que se considera para amplificar las fuerzas internas y
desplazamientos de la estructura y para evaluar la estabilidad global de la
estructura. (NEC-SE-DS, 2015).

NEC-SE-DS, 2015 establece que, los efectos P — A no necesitan ser
considerados cuando el indice de estabilidad (Qi) es menor que 0.1. y que
deben ser considerados cuando el indice de estabilidad esta entre 0.1y 0.3,
aplicando un factor de mayoracién, calculado con la siguiente ecuacion:

_ 1 Ecuacion NEC-SE-DS (2015)
fp-a = 1—0; Ecuacion 3-6

Este factor de mayoracion se multiplicara a las siguientes solicitaciones:

e Las derivas de piso calculada, Ak
e las fuerzas internas
¢ los momentos de la estructura que aparecen como producto de la

aplicacion de las cargas laterales de disefio.

3.2. Especificaciones ANSI/AISC 360-16 para el Andlisis Lineal de
Segundo Orden.

3.2.1 Andlisis y Disefio por Estabilidad.
Las especificaciones ANSI/AISC 360-16 en su capitulo C, proporcionan los
requisitos generales para el andlisis por estabilidad en estructuras de acero
con los cuales se debe proporcionar estabilidad tanto a la estructura en forma
global como para cada uno de sus elementos individuales que componen el

sistema estructural. Estos requisitos deben considerar lo siguiente:

A) Deformaciones por flexion, corte y esfuerzos axiales, y cualquier otra
deformacion que pueda contribuir a los desplazamientos de la

estructura.
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B) Efectos de segundo orden (efectos P-A 'y P-0)

C) Imperfecciones geométricas.

D) Reducciones de la rigidez debido a comportamiento inelastico,
incluyendo el efecto de la fluencia parcial de la seccién transversal, que
puede verse agravado por la presencia de esfuerzos de tension.

E) Incertidumbre en la determinacion de la rigidez y la resistencia del

sistema, de los miembros y de sus conexiones.

La Especificacion AISC 360-16, en la Seccion 7.3, proporciona un
procedimiento simplificado conservador para el analisis elastico y disefio de
estabilidad de marcos de acero, donde el andlisis puede realizarse mediante
un Analisis de Primer Orden, ya sea utilizando un programa informatico o

métodos manuales.

3.2.2 Analisis de Segundo Orden mediante un Analisis de
Primer Orden Amplificado.
En el apéndice 7, seccion 7.3.1 del AISC 360-16, se especifica que la
implementacion del método de analisis de primer orden se limita a las

siguientes condiciones:

a) La estructura soporta las cargas gravitacionales primariamente a través de
columnas, muros o marcos nominalmente disefiado para soportar dichas

cargas verticales.

b) La razén entre la deriva maxima de segundo orden y la deriva maxima de
primer orden (determinadas por las combinaciones de carga LRFD O 1.6 ASD,
con rigideces no ajustada como esta especificado en la seccién C2.3) en todos
los pisos es igual o menor a 1,5. (B2 < 1.5). Como alternativa B2 puede ser

calculado como se especifica en el apéndice 8 del AISC 360-16.

c) La resistencia a compresién axial requerida de todos los miembros cuyas
rigideces a flexion contribuyan a la estabilidad lateral de la estructura cumple

con la siguiente inecuacion:
Inecuaciéon 3-7
« Pr <0.5Pns Inecuacion A-7-1 de AISC 360-16
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Donde:
a=1,0 (LRFD); a=1,6 (ASD)

Pr = (Pu=Pr) Resistencia a compresion axial requerida bajo las combinaciones
LRFD o ASD, kgf. (N).

Pns = Resistencia de la seccion transversal en compresion; para secciones
formadas por elementos no esbeltos, Pns = Fy.Ag, y para secciones formadas
por elementos esbeltos, Pns = FyAe, donde Ae es el area efectiva definido en
la Seccion E7 de AISC 360-16, kgf (N).

3.2.3 Resistencia requerida de los elementos estructurales.
En AISC 360-16, apéndice 7, seccion 7.3.2 se describe que el analisis
considerara las deformaciones de los miembros por flexion, cortante y fuerza
axial, y todas las demas deformaciones que contribuyen a los
desplazamientos de la estructura. Las resistencias requeridas de los
componentes se determinaran a partir de un analisis de primer orden, con los

requisitos adicionales (a) y (b) dados a continuacion.

a) Se incluira una carga lateral adicional, aplicado en cada nivel para

todas las combinaciones de cargas.

Ecuacion 3-8
Ni=21a(A/L)Y120,0042Yi  Ecyacion A-7-2 de AISC 360-16

Donde:
Yi = Cargas gravitacionales aplicadas en el nivel i a partir de las
combinaciones de carga LRFD o de las combinaciones de carga ASD,

segun corresponda, en kg (N)

A = Deriva elastica de entrepiso de primer orden debido a las
combinaciones de carga LRFD o ASD, segun corresponda, (en cm).
Donde A varia sobre la planta de la estructura, debe de ser considerado
cémo el promedio de las derivas ponderadas de acuerdo con la carga

vertical de cada punto, o alternativamente, la maxima deriva.

L = altura del piso, en cm.
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b) La amplificaciébn continua de los momentos de la viga-columna se
incluira aplicando el factor de amplificacion B1 (Apéndice 8 del AISC

360-16) a los momentos totales del miembro.

La carga adicional en cada nivel, Ni, debe ser distribuida sobre el nivel de la
misma manera que las cargas gravitacionales de dicho nivel. Las cargas
laterales adicionales deben ser aplicadas en la direccién que proporcione el

mayor efecto desestabilizador.

Para la mayoria de las estructuras de edificios, sobre el requisito respecto de
la direccion de Ni para combinaciones de carga que no incluyan cargas
laterales, se debe considerar dos direcciones ortogonales para dicha carga
lateral adicional, en un sentido positivo y en otro negativo en cada una de las
dos direcciones, siendo la misma direccién para todos los niveles; y para
combinaciones de carga que incluyan cargas laterales, se deben aplicar las
cargas laterales adicionales en la direccion de la resultante de todas las
cargas laterales en la combinacion. (ANSI/AISC 360-16).

3.2.4 Resistencia de los elementos estructurales.
Para las resistencias de los elementos estructurales se hace referencia a los
capitulos D hasta el K de las especificaciones del ANSI/AISC 360-16, las
cuales fueron consideradas por Mufiiz y Alarcon (2019) para el disefio de los

elementos de la edificacion propuesta en su trabajo de titulacion.

3.2.5 Ventajas y desventaja del método de analisis de primer

orden amplificado.

3.2.5.1. Ventajas.

¢ EIl método de andlisis de primer orden amplificado es mas simple de
usar que el método directo o el método de longitud efectiva, ya que solo
requiere un analisis de primer orden y es aplicable la superposicion de
los casos de carga basica. Sin embargo, se requiere una verificacion
de analisis de segundo orden de B2 para asegurar que la proporcion
de desviaciones laterales de segundo orden a primer orden sea menor
o igual a 1.5 en cada piso para cada combinacién de carga.

e La superposicion de las combinaciones de carga es permitida.
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e Kestomado como 1 para el disefio de todas las columnas

3.2.5.2. Desventajas.

e El método de andlisis directo solo es aplicable cuando el sistema
resistente a cargas laterales cumple con «Pr < 0.5Pns,

e EL método es restringido a porticos en los cuales la deriva de segundo
orden y primer orden es menor que 1.5

e El método, debido a que se basa en un B2 = 1.5 implicitamente
asumido en la derivacion de la carga lateral nocional, Ni, puede resultar

conservador para el disefio de algunos tipos de marcos.

3.2.6 Factores de Amplificacion B1y B>
Los factores de amplificacion B1 y B2 son utilizados para estimar los efectos
de segundo orden producidos por las fuerzas calculadas a partir de un analisis

lineal de primer orden.

Factor de amplificacion By por efecto P-8.- La especificacion del ANSI/AISC
360-16, en el Anexo 8, describe que el factor amplificador B1 para cada
miembro solicitado a compresion y en cada direccion de flexion del miembro

es calculado como sigue:

Cm Ecuacion 3-11
B1

= >
1—aPr/Pel Ecuacion A-8-3 de AISC 3-16

Donde:

Cm = Factor de momento uniforme equivalente, que asume que no hay
desplazamiento relativo entre los extremos del miembro. Para el cual se
adopta conservadoramente el valor de 1.0 para un sistema viga-columna

sometidas a cargas transversales entre los apoyos.

Pe1 = Resistencia a pandeo elastico del elemento en el plano de flexion

calculada suponiendo que no hay desplazamiento de nudos, kgf (N).

2 El Ecuacion 3-12

(Lc12) Ecuacion A-8-5 de AISC 3-16
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Donde:

E = Mddulo de elasticidad del acero = 200.000 GPA.
| = Momento de inercia en el plano de flexién en cm*.
Lc1 = Longitud efectiva en el plano de flexion, calculado en la hipétesis que no
hay desplazamiento lateral en los extremos del miembro, debe suponerse

igual a la longitud no arriostrada lateral del miembro.

Factor de amplificacién B, por efecto P- A. - La especificacién del
ANSI/AISC 360-16, en el anexo 8, describe que el factor amplificador B2 para

cada entrepiso y en cada direccion de traslacion es calculado como sigue:

1 Ecuacion 3-13
B2=—————2>1
aP story

_ Ecuacion A-8-6 de AISC 3-16
Pe story

Donde:
Pstory = Carga vertical total soportada por el piso empleando las
combinaciones de carga LRFD. Incluyendo las cargas de las columnas que

no sean parte del sistema resistente a cargas laterales, en Kgf.

Pe story = Resistencia al pandeo elastico del entrepiso, en direccion de
traslacion considerada, determinada mediante analisis al pandeo por

desplazamiento lateral, en Kgf (N)

HL Ecuacion 3-14
Pe story = Ry .
H

Ecuacion A-8-7 de AISC 3-16

H= Esfuerzo de corte de piso, en la direccién de traslacidén considerada,

debido a las cargas laterales empleadas en el calculo de AH, en kgf (N)
L= Altura de entrepiso, en m. (mm)

Rwm = Evaluado como 0.85 como limite inferior para los pisos que incluyan

porticos de momento; y 1.0 sino hay porticos de momentos en dicho nivel.

AH = Deriva de entrepiso de primer orden en la direccion de traslacion

considerada, debido a las cargas laterales, en mm (cm).
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3.3. Especificaciones ASCE 41-17 para el Andlisis No lineal.
3.3.1 Definicion del Analisis Sismico por Desempefio.
El disefio sismico basado en desempefio es un proceso formal para el disefio
de nuevos edificios, o la mejora sismica de los edificios existentes, que incluye
una intencion especifica de lograr objetivos de buen desempefio en futuros
terremotos. Los objetivos del desempefio se relacionan con las expectativas
de la cantidad de dafio que un edificio puede experimentar en respuesta a

terremotos, y las consecuencias de ese dafo.

Existen tres documentos acreditados que sientan las bases para un disefio
basado en el desempefio sismico: Vision 2000 de la Asociacién de Ingenieros
Estructurales de California (SEAOC), ATC-40 del Consejo de Tecnologia
Avanzada y FEMA 273/274 (Ghobarah 879) de la Agencia Federal para la
Gestion de Emergencias.

3.3.2 Especificaciones ASCE 41-17.
Después de FEMA 356, la Sociedad Estadounidense de Ingenieros Civiles
(ASCE) produjo el Estandar 41-06 de ASCE, Rehabilitacion sismica de
estructuras basado en FEMA 356; sin embargo, ASCE 41-06 incluyé muchas
mejoras significativas sobre FEMA 356, que incluyeron:

o Coeficientes revisados para calcular la fuerza pseudo-lateral y el
desplazamiento del objetivo de disefio de la estructura.

e Disposiciones integrales de interaccién suelo-estructura.

e Criterios de aceptacién revisados para marcos de momento de acero.

e Criterios de aceptacion ampliados para marcos con diagonales
rigidizadores concéntricas.

e Disposiciones no estructurales actualizadas.

¢ Revisiones de parametros de modelado y criterios de aceptacion para

estructuras de hormigén armado.

La version actual del ASCE 41-17 contiene cuatro procedimientos de disefio
basados en el desempefio aceptable para ser utilizados en la evaluacion
sismica de edificios. Aunque el estandar no especifica cuando usar un
procedimiento especifico, si presenta limites de aplicabilidad para todos los

procedimientos. En la seccidén 7.2.1 se mencionan estos cuatro procesos de
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analisis que son: Proceso Lineal Estatico (LSP), Proceso Lineal Dinamico
(LDP), Proceso No Lineal Estatico (NSP), Proceso No Lineal Dinamico (NDP).

3.3.3 Proceso No Lineal Estatico (NSP) segun ASCE 41-17
El NSP, comunmente conocido como andlisis Pushover, incorpora
directamente la respuesta no lineal de los miembros en la estructura. Un
modelo de la estructura que incorpora las "caracteristicas de deformacién de
carga no lineal de los componentes individuales de un edificio” se carga con
"cargas laterales monotonicamente crecientes que representan las fuerzas de

inercia en un terremoto hasta que se excede el desplazamiento del objetivo”

En ASCE 41-17, seccién 7.3 se especifica que se debe realizar un andlisis del
edificio, incluidas las medidas de modernizacién, para determinar las fuerzas
y deformaciones inducidas en los componentes del edificio por el movimiento
del suelo correspondiente al Nivel de Riesgo Sismico seleccionado, o por

otros riesgos del sitio geoldgico sismico especificados en la Seccién 8.2.2.

El procedimiento de analisis deberd cumplir con uno de los siguientes

requisitos:

e El andlisis lineal debera estar sujeto a las limitaciones especificadas en
la Secciéon 7.3.1 y cumplir con el procedimiento estético lineal (LSP) de
acuerdo con la Seccion 7.4.1 o el procedimiento dinamico lineal (LDP)
de acuerdo con la Seccion 7.4.2.

e Elandlisis no lineal debera estar sujeto a las limitaciones especificadas
en la Seccién 7.3.2 y cumplir con el procedimiento estético no lineal
(NSP) de acuerdo con la Seccion 7.4.3 o el procedimiento dindmico no
lineal (NDP) de acuerdo con la Seccién 7.4.4.

e Analisis racional alternativo de acuerdo con la Seccién 7.3.3.

De acuerdo con ASCE 41-17, 7.3.2.1, el NSP sera permitido para estructuras

con todas las siguientes caracteristicas:

1. La relacion de resistencia pstrength, calculada de acuerdo con la
ecuacion. (7-31), es menor que pmax calculado de acuerdo con la
ecuacion. (7-32). Si la resistencia pstrength €xcede pUmax, Se realizara un

analisis NDP.
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2. Los efectos de los modos superiores no son significativos, como se

define a continuacion:

2.a Para determinar si los modos distintos al fundamental son
significativos, se realizara un analisis de espectro de respuesta modal
para la estructura utilizando modos suficientes para producir una
participacion en masas del 90%. Los efectos de los modos no
fundamentales se consideraran significativos si el esfuerzo cortante en
cualquier piso resultante del analisis modal excede 130% del cortante
de piso calculado considerando solamente la primera respuesta de

modo.

2.b Si los efectos de modos superiores son significativos, se permitira
el NSP si también se realiza un andlisis LDP para complementar el
NSP. Los edificios con efectos de modo superiores significativos deben
cumplir con los criterios de aceptacion de esta norma para ambos
procedimientos de analisis, excepto que se permitira un aumento de un
factor de 1.33 en los criterios de aceptacién de LDP para acciones
controladas por deformacion (factores m de los Capitulos 8 hasta 12
(ASCE 41-17).

3.3.4 Bases del Proceso Estatico No Lineal. (NSP)
EI ASCE 41-17, en la seccion 7.4.3.1, indica que, si se selecciona el NSP para
el andlisis sismico del edificio, un modelo matematico que incorpore
directamente las caracteristicas de deformacion de carga no lineal de los
componentes individuales del edificio se sometera a cargas laterales
monotonicamente crecientes que representan fuerzas de inercia en un
terremoto hasta que se exceda el desplazamiento del nodo de control. Los
procedimientos de modelado y analisis deben cumplir con los requisitos de la
Seccion 7.4.3.2. El desplazamiento tope se calculard& mediante el

procedimiento de la Seccién 7.4.3.3.

3.3.5 Consideraciéon del modelado y el analisis para el NSP
La seccion 7.4.3.2 del ASCE 41-17 detallan las consideraciones del modelo

matematico y el analisis para el NSP.
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En la seccion 7.4.3.2.1 del ASCE 41-17, la relacion entre la fuerza de corte en
la base y el desplazamiento lateral del nodo de control se establecera para los
desplazamientos del nodo de control que oscilan entre 0 y 150% del
desplazamiento tope, &t Las cargas de gravedad de los componentes se
incluiran en el modelo matematico para combinarlas con las fuerzas sismicas
como se especifica en la Seccion 7.2.2. Las fuerzas sismicas se aplicaran en
las direcciones positiva y negativa, y los efectos sismicos maximos se

utilizarén para el analisis.

En la seccion 7.4.3.2.2 del ASCE 41-17 se indica que el nodo de control estara
ubicado en el centro de masa de la cubierta o ultimo nivel de un edificio. Para
edificios con un atico, el piso del atico se considerara como el nivel del nodo
de control. El desplazamiento del nodo de control en el modelo matematico se

calculara para las fuerzas sismicas especificadas.

En la seccion 7.4.3.2.3 del ASCE 41-17 sobre la distribucion de carga lateral
para NSP, se sefiala que las cargas laterales se aplicaran al modelo
matematico en proporcion a la distribucién de masas en el plano de cada
diafragma del piso. La distribucion vertical de estas fuerzas sera proporcional

a la forma del modo fundamental en la direccion considerada.

Grafico 26: Curva idealizada fuerza-deformacion

Base shear
A
Vd a[lKa
VY
X
0.6V,
Actual force-disp!
curve
KO
4, Ay Displacement

Fuente: Figura 7-3 del ASCE 41-17

En la seccion 7.4.3.2.4 del ASCE 41-17 sobre la curva envolvente de
capacidad Cortante basal- Desplazamiento del nodo de control se indique que
la relacion fuerza-desplazamiento no lineal entre el cortante en la base vy el

desplazamiento del nodo de control, se reemplazara con una relacién

51



idealizada para calcular la rigidez lateral efectiva, Ke, y el limite elastico

efectivo, Vy, del edificio, como se muestra en el grafico 26:

El primer segmento de linea de la curva idealizada de fuerza-desplazamiento
comenzara en el origen y tendr4 una pendiente igual a la rigidez lateral
efectiva, Ke. La rigidez lateral efectiva, Ke, se tomara como la rigidez secante
calculada a una fuerza cortante en la base igual al 60% de la resistencia a la
deformaciéon efectiva de la estructura. El limite elastico efectivo, Vy, no se
tomard como mayor que la fuerza de corte basal maxima en ningun punto a

lo largo de la curva de fuerza-desplazamiento.

El segundo segmento de linea representara la pendiente positiva (aiKe)
posterior a la cedencia (Vy, Ay) determinada hasta el punto (V4, Ad) y el punto
de cedencia equivalente en la interseccion con el primer segmento de linea
de manera que las areas por encima y por debajo de la curva real estén

aproximadamente equilibradas.

(Va, Ad) serd un punto en la curva de fuerza-desplazamiento real en el
desplazamiento tope calculado, o en el desplazamiento correspondiente a la
cortante basal maximo de la base, lo que sea menor. El tercer segmento de
linea representara la pendiente negativa (a2Ke) posterior al corte maximo
determinada por el punto al final de la pendiente positiva que termina en (Vq,
Ad) y el punto en el que la cizalladura de la base se degrada al 60% del limite
elastico efectivo (0,6 Vy).

En la seccion 7.4.3.2.5 del ASCE 41-17 sobre la determinacion del periodo
para NSP, se indica que el periodo fundamental efectivo en la direccion
considerada se basard en la curva idealizada de fuerza-desplazamiento
definida en la Seccién 7.4.3.2.4. El periodo fundamental efectivo, Te, se

calculara con la ecuacion 3-15.

. Ecuacion 3-15
Ki
Ke Ecuacion 7-27 de ASCE 41-1
Donde:

Ti = Periodo fundamental elastico (en segundos) en la direccion considerada

calculada por andlisis dindmico elastico.
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Ki = rigidez lateral elastica del edificio en la direccion considerada calculada
utilizando los requisitos de modelado de la Seccion 7.2.3.4.

Ke = rigidez lateral efectiva del edificio en la direccion considerada.

3.3.6 Determinacion de las fuerzas, desplazamientos y
deformaciones por NSP.
En la seccién 7.4.3.3.1 del ASCE 41-17 se detalla que, para edificios con
diafragmas rigidos en cada nivel del piso, el desplazamiento tope, &, se

calculara de acuerdo con la ecuaciéon 3-16 para cada nivel de piso.

T? Ecuacién 3-16

§t=C,.Cy.C,.S,. —— .
0-51-b29a- 377 -9 Ecuacion 7-28 de ASCE 41-17

Donde:

Sa = aceleracion del espectro de respuesta en el periodo fundamental efectivo
y la relacion de amortiguacion del edificio en la direccidon considerada, como
se calcula en la Seccion 2.4.1 0 2.4.2.

g= Aceleracion de la gravedad.

Co = Factor de modificacion para relacionar el desplazamiento espectral de un
sistema equivalente de un solo grado de libertad (SDOF) con el
desplazamiento del techo del sistema de multiples grados de libertad del

edificio (MDOF) seleccionado apropiadamente de la tabla 5.

Tabla 5. Valores del factor de modificaciéon Co

Other
Shear Buildings? Buildings
Triangular
Number of Load Pattern Uniform Load Any Load
Stories (1.1, 1.2, 1.3) Pattern (2.1) Pattern
1 1.0 1.0 1.0
2 1.2 1.15 1.2
3 1.2 1.2 1.3
5 1.3 1.2 1.4
10+ 1.3 1.2 1.5

Fuente: Tabla 7-5 del ASCE 41-17

C1 = Factor de modificacion para relacionar los desplazamientos inelasticos
maximos esperados con los desplazamientos calculados para la respuesta

elastica lineal calculada por la ecuacién 3-17. Para periodos de menos de 0.2
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s, C1 no necesita tomarse como mayor que el valoren T =0.2 s. Para periodos

mayores de 1.0 s, C1 = 1.0.
Hstrength Ecuaciéon 3-17

C1 = 1 + 2
aTe Ecuacién 7-29 de ASCE 41-17

a= Factor de clase de sitio, (a=130 para clase Ay B; a=90 para clase C; a=60
para clase D, Ey F).

Te= Periodo Fundamental Efectivo del edificio en la direccion considerada.
Mstrength = Relacion entre la demanda de resistencia elastica y el coeficiente de

resistencia elastica calculada de acuerdo con la ecuacién 3-18.

Sa Ecuacion 3-18
Hstrength = -G .,
W/ w Ecuacién 7-31 de ASCE 41-17

Donde:
Vy = Resistencia elastica del edificio en la direccién considerada calculada
con los resultados del NSP para la curva de desplazamiento de fuerza no

lineal idealizada para el edificio de acuerdo con la seccién 7.4.3.2.4.
W = Peso sismico efectivo, calculado en la Seccién 7.4.1.3.1

Cm = Factor de masa efectivo de la Tabla 7-4. Alternativamente, se permitira
Cm, tomado como el factor de participacion en masa modal efectivo calculado
para el modo fundamental usando un analisis de valor propio. Cm se tomara

como 1.0 si el periodo fundamental, T, es mayor que 1.0 s.

C2 = Factor de modificacion para representar el efecto de la forma de
histéresis pellizcada, la degradacion de la rigidez ciclica y el deterioro de la
resistencia en la respuesta de desplazamiento maxima calculada por la

ecuacion 3-19. Para periodos mayores de 0.7 s, C2 = 1.0.

1 Hstrength — 1)2 Ecuacion 3-19
800 Te Ecuacioén 7-30 de ASCE 41-17

C2=1+

Para edificios con rigidez negativa posterior al rendimiento, la relacién de

resistencia maxima, pUmax, se calculara de acuerdo con la ecuacion 3-20.

Ay o, |~ Ecuacion 3-20

. = — -|— L
Hméx A, 4 Ecuacion 7-32 de ASCE 41-17
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Donde:
Agd = Menor desplazamiento tope, dt o desplazamiento correspondiente al

cortante maximo en la base definida en el gréfico 23.

Ay = Desplazamiento con limite elastico efectivo definido en la figura 23.
h=1+0.15In Te.
de = relacion de pendiente negativa efectiva después del rendimiento definida

en la ecuacion 21.
Oe = 0p_p + Ao, — ap_A) Ecuacion 3-21
Ecuacion 7-33 de ASCE 41-17
Donde:
a2 = Relacién de pendiente negativa posterior al rendimiento definida en la
figura 7-3. Esta relacidon incluye efectos de P-A, degradacion en el ciclo y
degradacion ciclica.

ap-a) = Relacién de pendiente negativa causada por los efectos P-A.

A = factor de efecto de campo cercano, (A=0.8 si Sx1 20.6; A=0.2 si Sx1 < 0.6
para BSE-2N).
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CAPITULO 4

ANALISIS DE LA ESTRUCTURA DE ACERO

4.1. Descripcidn del Edificio para anélisis.

4.1.1 Tipo de Sistema Estructural.
El edificio que se analizard, fue parte del estudio realizado por Mufiiz y Alarcén
(2019) que titula “Estudio comparativo de los disefios sismicos, de una
estructura de pdérticos ductiles resistentes a flexion de acero, usando las
especificaciones NEC-2015, ASCE 7-16 de la asociacion estadounidense de
ingenieros civiles; y AISC del instituto estadounidense de construcciones de
acero”. El estudio define un edifico de 8 pisos con forma geométrica en L y
con un area de 1024 m? en planta. El edifico consta de alturas de entrepisos

constante de 3.5 metros como se muestra en el grafico 27, (Mufiz y Alarcon).

Grafico 27: Elevacion del edificio sin modificacion
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Fuente: Gréfico 20, Tesis Mufiiz y Alarcén, 2019

El disefio realizado por Mufiz y Alarcon (2019) consiste de una estructura
principal cuyos porticos ductiles resistentes a flexion del edifico se oriente en
las dos direcciones y que dispone de las siguientes secciones:

e Columnas, primer y segundo piso: W36X527

e Columnas, tercer y cuarto piso: W36X439

e Columnas, quinto y sexto piso: W36X393

e Columnas, séptimo y octavo piso: W36X359
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e Vigas principales: W18X55

Como se observa en el grafico 28, también se incorporaron vigas secundarias
en la direccion X, de 8 metros de luz que se apoyan en la mitad del claro de
las vigas en direccion Y. Los nervios se colocaron en la direccion Y espaciados

cada 2 metros y que tienen un claro de 4 metros, (Mufiiz y Alarcén).

Grafico 28: Vista en planta del edificio sin modificacién
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Fuente: Gréfico 36, Tesis Muiiiz y Alarcon, 2019
4.1.2 Modificaciones para este estudio.
Para la presente investigacion se conservo la estructuracion en planta, las
cargas muertas y cargas vivas aplicadas y se utilizé las mismas secciones
disefiadas por Mufiiz y Alarcén (2019); Sin embargo, realizaron las siguientes
modificaciones:
e Aumento de la altura en planta baja a 6 metros.
e Reduccién del 50% de la rigidez en las conexiones tipo viga-alma de la
columna, que no son conexiones precalificadas.
e Nueva orientacion de las inercias de las columnas en cada caso
descrito en las siguientes secciones.
e Variacién en las condiciones de empotramiento en la base en cada

caso descrito en las siguientes secciones.
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La primera modificacién se la realizé con el fin desarrollar mas flexibilidad en
planta baja (considerando que en muchos edificios la planta baja es utilizada
como mezzanine) y a nivel de la estructura poder obtener mayores
desplazamientos que permita incrementar los efectos P-Delta (P — A). La
reduccion de rigidez en las conexiones viga-alma de las columnas se hace
para contemplar la incertidumbre de no tener estudios detallados que permitan
definir este tipo de conexiones como totalmente rigida, y considerando en el

peor de los casos la practica inadecuada del montaje en obra.

Debido a que, al aumentar la altura en planta baja, aumentar masa en planta
baja, modificar algunas de sus conexiones y evaluar otras condiciones
mencionadas anteriormente en cada caso, se realizara un nuevo célculo para
obtener el valor del cortante basal que actuara en cada uno de los casos que

se presentaran mas adelante.

Se recalca que, el disefio de los elementos de la estructura ya fue realizado
en el trabajo anterior por Mufiiz y Alarcon (2019), en este trabajo se evaluaran
los elementos pre-existente mas criticos y se sefialara el déficit de resistencia
adicional requerida para cumplir con las ecuaciones de disefio y con el disefio

por estabilidad.
Gréfico 29: Elevacion del edificio con modificacion en planta baja
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Fuente: Elaboracion propia.
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4.1.3 Condiciones para el presente analisis.
Se plantean 3 modelos matematicos para el estudio de estabilidad en un
edificio con estructura de acero, los cuales seran evaluados y comparados
con el fin de obtener datos de diversos escenarios y sus respectivas
influencias en los efectos P-Delta (P — A) y en la estabilidad de una estructura,
tanto de la estabilidad global como de la estabilidad de los elementos criticos.

Estas condiciones se describen a continuacién con sus respectivas hipétesis.

4.1.3.1. Caso 1. Edificio mejorado para un buen desempefio
sismico.
El modelo es planteado con una mejor orientacion de las inercias de las
columnas que conforman el sistema resistente a momentos, las cuales estan
orientadas para producir rigideces laterales aproximadamente iguales en las
dos direcciones (X-Y), y como resultado dar el mejor comportamiento para la

estructura.

Para este caso se idealizan las conexiones rigidas en todos los nodos viga-
columna, conservando lo planteado en el estudio realizado por Mufiz y
Alarcon (2019), el cual consider6 el tipo de conexién viga de seccion reducida
(RBS) descrita en las especificaciones AISC 350-16 capitulo 5 como una
conexion totalmente restringida (FR). Un factor importante en este modelo es
gue se considera empotramiento perfecto en la base y debido a la buena
orientacion de las inercias de las columnas la torsion inherente es cercana a

cero.

4.1.3.2. Caso 2. Edificio modelado con empotramiento perfecto en
sus bases, conexiones semirrigidas y torsién.

Un estudio presentado por FEMA 252 indic6 que, durante el sismo de
Northridge (California, 17 de enero de 1994), la principal deficiencia fue la falla
en las conexiones de estructuras de aceros, presentando baja tenacidad de
la soldadura, deficiencia en el montaje, zonas de panel muy débiles, etc. Esto
quiere decir que, el edifico se proyectd con un desempefio sismico aceptable
en sus conexiones, pero que en la realidad los comportamientos de las

conexiones demostraron deficiencia en sus uniones.
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Con respecto a lo anterior, se plantea un modelo con conexiones semirrigidas,
ajustando las rigideces de las conexiones a través de las rigideces de las
vigas, con el fin de analizar el comportamiento de los marcos resistentes a
momentos cuando se presentan deficiencias del montaje en obras o para
evaluar las conexiones que no son precalificadas (Conexién Viga- eje débil de
la columna) que se dictan en las normas de disefio y el incremento de las

deformaciones que puede llegar a tener un edifico.

Es evidente que al proyectar las columnas con una orientacion no simétrica
(mas aun cuando son de grandes dimensiones), por razones arquitecténicas
resultan disefos de edificios con comportamiento rotacional, con desempeio
deficiente y torsién inherente que puede resultar excesiva. Por tal motivo, en
este modelo matematico, se orientan las columnas de manera irregular para
obtener torsién y mostrar los posibles efectos sobre la estructura de la
combinacion de la flexibilidad en sus conexiones y la torsion; y como dicho

efecto se traduce en un potencial incremento de los efectos P-delta (P — A).

4.1.3.3. Caso 3. Edificio modelado con empotramiento imperfecto

en sus bases, torsion, piso flexible y conexiones semirrigidas.
Este modelo matematico simula los efectos de la interaccion suelo-estructura
y en el peor de los casos simular la pérdida de la rigidez rotaciones del suelo.
Esta condicién se hace con el fin de explicar los efectos que se puede llegar
a tener sobre la estructura por: deficiente empotramiento dentro del suelo,
suelos saturados deformables por escasa densidad o una cimentacion flexible

que rota.

Se plantea esta hipétesis para comparar que el comportamiento de una
estructura perfectamente empotrada tiene mejor desempefio que una
estructura que tiene deficiencia en su cimentacion, evaluando como se puede
incrementar los efectos P-delta (P — A) e incluso generar inestabilidad en la
estructura bajo condiciones extrema (combinacion de cimentacion flexible,

mas conexiones viga-columna flexibles y mas torsion).

4.1.4 Espectro de disefio segun NEC-SE-DS (2015).
En la investigacion de Muiiz y Alarcon (2019) se analizé la presente estructura

con dos tipos de columnas, secciones W y HSS; con el fin de comparar los
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coédigos de disefio de Ecuador y Estados Unidos, logrando resultados
similares. Por lo tanto, se usara solamente el espectro de disefio de la norma

ecuatoriana NEC-15 mostrado en el siguiente gréfico,

Gréfico 30: Espectro sismico elastico de aceleraciones NEC-15
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Fuente: Extracto de la Figura 3 de NEC-SE-DS, 2015.

En el presente estudio Unicamente se analiza el sistema conformado por
columnas de secciones W, considerando las especificaciones de NEC-SE-DS
(2015), para hallar las solicitaciones sismicas y el analisis lineal de primer
orden. En la tabla 6 se presentan los parametros necesarios para determinar
el espectro de disefio en aceleracion obtenido para la ciudad de Santa Elena

(grafico 31), considerando un suelo tipo C.

A partir del espectro obtenido se procede en las siguientes secciones a
calcular el cortante basal para cada caso en estudio, considerando el
incremento de la altura en planta baja y las condiciones propuestas en cada
caso; que haran que exista una variacién en los periodos fundamentales de
cada modelo matematico y esto hara que cada estructura reciba un cortante

basal distinto.

Tabla 6. Pardmetros del espectro de disefio para la ciudad de Santa Elena

Parametros del espectro de diseiio NEC-15
Z= 0.5 To= ]0.110 Seg.
Fa= 1.18 Tc = [0.607 Seg.
Fd = 1.06 Sa= 0.4303
Fs= 1.23 R= 8
n= 1.8 Op = 0.9
| = 1 OE = 1

Fuente: Elaboracion propia
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Gréfico 31: Espectro sismico elastico e inelastico de aceleraciones
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Fuente: Elaboracion propia
4.2. Analisis Lineal de Primer Orden.

4.2.1 Analisis del edificio mejorado para un buen desempefio
sismico (Caso 1).
En el grafico 32 se obtiene una vista en planta del modelo matematico para el
caso 1, se observa la orientacion de las inercias de las columnas que permiten
corregir el efecto de torsion en la estructura y la distribucion de las vigas
principales. EI modelo posee conexiones viga-columna consideradas rigidas

en ambas direcciones.

Para determinar la condicion rigida en el modelo matemético de este caso, se
propuso que el factor m, definido en la seccién 2.5 (comportamiento en
conexiones viga-columna), sea igual a 20 y se procedio a calcular la rigidez

rotacional de las conexiones viga-columna clasificada como rigida.

Pardmetro |Momentode| Moddulode [Longitudde Rigidez

derigidez | inercia(Ix) |elasticidad (Eac)| laviga (L) |rotacional (K)
(m) m4 Ton/m?2 m Ton.m /rad
20 0.015942 21000000 8 836955
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La rigidez rotacional se comparo con las rigideces que proporciona por defecto
el software Etabs cuando se modela la estructura, y se determiné que los
momentos producidos por las cargas impuestas son aproximadamente
iguales con ambos métodos. A continuacién, se presenta el andlisis de primer

orden realizado en el software Etabs.

Grafico 32: Vista en planta y orientacién de las columnas Caso 1
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Fuente: Elaboracion propia

4.2.1.1. Andlisis modal y célculo del cortante basal (Caso 1).
Para las condiciones idealizadaS en este caso, el modo fundamental tiene
mayor participacion de masa en la direccion X, siendo un modo trasnacional
con un periodo fundamental igual a 1.5 segundos (tabla 7). Con el periodo
obtenido se procede a calcular el cortante basal mediante el método estatico,
el cual se usara en la siguiente seccion para corregir el cortante basal obtenido
por el método dinamico. A continuacion, se presenta la tabla 7 que contiene
la distribucion de las fuerzas laterales en cada piso y en la tabla 8 el analisis

modal verificando que se obtiene el 100% de la masa participativa del edificio.
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Tabla 7. Distribucion de la fuerza lateral, caso 1

DISTRIBUCION DEL CORTANTE BASAL ESTATICO, CASO 1
Piso Wox (ton) Hx (m) Wx* Hx”k Wix* Hx"k/ . R Lo 2
> (Wx* Hx”k) (ton) (ton) (Ton)
8 439.15 30.5 73971.22 0.191 55.820 55.82 16.75
7 615.79 27 86392.96 0.223 65.194 121.01 19.56
6 620.58 23.5 70696.60 0.183 53.349 174.36 16.00
5 620.58 20 55506.23 0.143 41.886 216.25 12.57
4 627.06 16.5 42027.43 0.109 31.715 247.96 9.51
3 627.06 13 29391.52 0.076 22.179 270.14 6.65
2 639.45 9.5 18723.72 0.048 14.129 284.27 4.24
1 692.46 6 10177.11 0.026 7.680 291.95 2.30
S W=| 4882.126 |S(Wx*Hx"k)=| 386886.78

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 8. Periodo y participaciéon de masa, caso 1

ANALISIS MODAL

Caso | Modo PFSZZ‘];O UX uy RZ | sumuUx | Sumuy | SumRz
Modal | 1 | 150 | 0.02% | 79.74% | 0.67% | 0.02% | 79.74% | 0.67%

Modal | 2 | 148 | 80.00% | 0.02% | 0.02% | 80.02% | 79.76% | 0.69%

Modal | 3 | 127 | 0.04% | 057% | 78.23% | 80.05% | 80.33% | 78.91%
Modal | 4 | 044 | 0.01% | 12.02% | 0.17% | 80.06% | 92.35% | 79.09%
Modal | 5 | 042 | 12.38% | 0.01% | 0.00% | 92.44% | 92.36% | 79.09%
Modal | 6 | 036 | 0.01% | 0.25% | 12.91% | 92.45% | 92.61% | 92.00%
Modal | 7 | 021 | 002% | 4.25% | 0.11% | 92.47% | 96.86% | 92.11%
Modal | 8 02 | 451% | 003% | 0.00% | 96.98% | 96.88% | 92.11%
Modal | 9 | 0.6 | 0.02% | 0.14% | 4.73% | 97.00% | 97.02% | 96.85%
Modal | 10 | 0.12 | 0.01% | 173% | 0.05% | 97.01% | 98.75% | 96.90%
Modal | 11 | 0.12 | 1.82% | 0.02% | 0.00% | 98.83% | 98.76% | 96.90%
Modal | 12 | 0.09 | 0.01% | 0.07% | 1.89% | 98.84% | 98.83% | 98.80%
Modal | 13 | 0.8 | 0.01% | 0.70% | 0.02% | 98.85% | 99.54% | 98.82%
Modal | 14 | 0.08 | 073% | 0.01% | 0.0% | 99.58% | 99.54% | 98.82%
Modal | 15 | 0.06 | 0.00% | 0.03% | 0.75% | 99.58% | 99.57% | 99.57%
Modal | 16 | 0.06 | 0.00% | 0.26% | 0.01% | 99.58% | 99.84% | 99.58%
Modal | 17 | 0.6 | 0.27% | 0.00% | 0.00% | 99.85% | 99.84% | 99.58%
Modal | 18 | 0.5 | 0.00% | 0.10% | 0.00% | 99.86% | 99.94% | 99.59%
Modal | 19 | 0.4 | 0.01% | 0.01% | 0.27% | 99.86% | 99.95% | 99.85%
Modal | 20 | 0.4 | 0.09% | 0.00% | 0.01% | 99.95% | 99.96% | 99.86%
Modal | 21 | 0.04 | 000% | 0.04% | 0.00% | 99.96% | 99.99% | 99.86%
Modal | 22 | 0.04 | 0.04% | 0.00% | 0.00% |100.00% | 99.99% | 99.86%
Modal | 23 | 0.03 | 0.00% | 0.00% | 0.10% |100.00% | 100.00% | 99.96%
Modal | 24 | 0.03 | 0.00% | 0.00% | 0.04% |100.00% | 100.00% | 100.00%

Fuente: Elaboracion propia

4.2.1.2. Correccion del cortante dinamico, (Caso 1)
Segun NEC-SE-DS (2015), se debe realizar un analisis dinAmico espectral de

manera obligatoria para todo tipo de estructuras irregulares, y la fuerza
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cortante dinamica en la base no debe ser menor que el 85% de la fuerza

cortante estéatica en la base, por ello, se corrige la fuerza lateral al 100%.

Tabla 9. Correccion del cortante basal estatico y dindmico, caso 1

Sismo estatico
Carga muerta total + 25%Carga viva (W)= 4882.126 Ton
Constante Basal (V)= 0.0598
Fuerza horizontal calculada (Vo)= 291.95 Ton
Sismo dinamico
Componentes Eje X-X | EjeY-Y Resultante
Fuerza Dx (F)= 291.94 2.21 291.95 Ton
Fuerza Dy (F)= 2.26 291.96 291.97 Ton
%Sismo (Din./Est.) (¢)=| 100% 100% Ok

Fuente: Elaboracion propia

4.2.1.3. Centro de masa y centro de rigidez (Caso 1).

Mediante el Software Etabs, se obtuvo el centro de masa y centro de rigidez
y se procedidé a calcular la excentricidad inherente, que es la distancia que
separa al centro de masa y el centro de rigidez en cada direccion de analisis,
como se muestra en la tabla 10. Cabe recalcar que en esta propuesta se

controlé la torsibn del edificio mediante una correcta orientacion de las

columnas.
Tabla 10. Excentricidad inherente, caso 1
CENTRO DE MASA Y RIGIDEZ
Pisos XCM YCM XCR YCR Excentricidad
m m m m XCR(m) | YCR(m)
PISO 1 15.58 24.41 17.56 23.78 1.97 0.63
PISO 2 15.56 24.44 17.13 24.00 1.57 0.44
PISO 3 15.56 24.44 16.80 24.17 1.24 0.27
PISO 4 15.55 24.44 16.52 24.31 0.96 0.13
PISO 5 15.55 24.45 16.29 24.43 0.74 0.01
PISO 6 15.55 24.45 16.09 24.54 0.54 0.09
PISO 7 15.55 24.45 15.90 24.64 0.36 0.19
PISO 8 15.54 24.45 15.74 24.73 0.20 0.27

Fuente: Elaboracion propia

4.2.1.4. Derivas inelasticas (Caso 1).

Se verific6 las derivas inelasticas maximas del modelo matematico
(desplazamientos segun ASCE 7-16) en cada piso, y se determind que el
pértico ubicado en el eje 6 tiene los mayores desplazamientos en direccidén X

y el portico ubicado en el eje 1 tienes los mayores desplazamientos en
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direccidon Y; desplazamientos debido a las cargas laterales mas criticas
generadas por el espectro de disefio en direccidon en Xy Y respectivamente,

con el 5% de excentricidad.

Para el andlisis con las especificaciones del ASCE 7-16 (tabla 11 y 12) se
consider6 el factor de amplificacion Cd=5.5 para porticos de acero especiales
a momentos y un factor de importancia de la estructura igual a 1, para asi
hallar los desplazamientos inelasticos. Mientras que para el andlisis con NEC-
SE-DS, 2015 (tabla 13 y 14) se verifico las derivas en funcion de la altura de
entrepiso. Con estos parametros se verifica que los desplazamientos estén en

el rango permitido.

Tabla 11. Desplazamientos inelasticos en X, segun ASCE 7-16

Desplazamientos Inelastico X

. Comb. UX uy Selast. | damp. | dinelast. | dmax | Revision

Pisos | Nudo
decargal| cm cm cm cm cm cm Si<ba

PISO 8 6 EX 5% 5.89 0.58 5.92 32.55 2.60 7 cumple
PISO 7 6 EX 5% 5.42 0.52 5.44 29.95 3.26 7 cumple
PISO 6 6 EX 5% 4.83 0.46 4.85 26.69 3.93 7 cumple
PISO 5 6 EX 5% 4.12 0.38 4.14 22.76 4.53 7 cumple
PISO 4 6 EX 5% 3.30 0.30 3.31 18.22 4.86 7 cumple
PISO 3 6 EX 5% 2.42 0.22 2.43 13.36 4.86 7 cumple
PISO 2 6 EX 5% 1.54 0.14 1.55 8.50 4.36 7 cumple
PISO 1 6 EX 5% 0.75 0.07 0.75 4.14 4.14 12 cumple

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 12. Desplazamientos inelasticos en Y, segun ASCE 7-16

Desplazamientos Inelastico Y
. Comb. UX uy Selast. | 6amp. | Sinelast. | &max | Revisidn
Pisos | Nudos
decarga| cm cm cm cm cm cm 8i< 6a

PISO 8 1 EY 5% 1.44 5.92 6.09 33.51 2.33 7 |cumple
PISO 7 1 EY 5% 1.33 5.51 5.67 31.18 3.12 7 |cumple
PISO 6 1 EY 5% 1.19 4.96 5.10 28.05 3.90 7 |cumple
PISO 5 1 EY 5% 1.03 4.27 4.39 24.16 4.54 7 cumple
PISO 4 1 EY 5% 0.83 3.47 3.57 19.62 5.03 7 |cumple
PISO 3 1 EY 5% 0.62 2.58 2.65 14.59 5.20 7 |cumple
PISO 2 1 EY 5% 0.40 1.66 1.71 9.39 4.70 7 cumple
PISO 1 1 EY 5% 0.20 0.83 0.85 4.70 4.70 12 |cumple

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 13. Derivas inelasticas en X, segin NEC-SE-DS, 2015

Derivas inelasticas X
Combinacion | Ax elast. | Ay elast. | Aresult. (A inelast.] A max. | Revision
de carga % % % % % Ai < Amax
PISO 8 6 Espectro X5% | 0.14% 0.02% 0.14% 0.87% 2% cumple
PISO 7 6 Espectro X5% | 0.18% 0.02% 0.18% 1.08% 2% cumple

Pisos | Nudo
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PISO 6 6 Espectro X5% | 0.21% 0.02% 0.21% 1.28% 2% cumple
PISO 5 6 Espectro X5% | 0.24% 0.02% 0.24% 1.45% 2% cumple
PISO 4 6 Espectro X5% | 0.25% 0.02% 0.26% 1.54% 2% cumple
PISO 3 6 Espectro X5% | 0.25% 0.02% 0.25% 1.52% 2% cumple
PISO 2 6 EspectroX5% | 0.23% 0.02% 0.23% 1.36% 2% cumple
PISO 1 6 Espectro X5% | 0.13% 0.01% 0.13% 0.76% 2% cumple

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 14. Derivas inelasticas en Y, segin NEC-SE-DS, 2015

Derivas inelasticas Y

. Comb. de |Ax elast.| Ay elast. | A result. [Ainelast.| A max. | Revision

Pisos | Nudo .
carga % % % % % Ai < Amax

PISO 8 1 EY 5% 0.02% | 0.13% 0.13% 0.80% 2% cumple
PISO 7 1 EY 5% 0.03% 0.17% 0.17% 1.04% 2% cumple
PISO 6 1 EY 5% 0.03% | 0.21% 0.21% 1.26% 2% cumple
PISO 5 1 EY 5% 0.04% | 0.24% 0.24% 1.45% 2% cumple
PISO 4 1 EY 5% 0.04% | 0.26% 0.26% 1.57% 2% cumple
PISO 3 1 EY 5% 0.04% | 0.26% 0.27% 1.60% 2% cumple
PISO 2 1 EY 5% 0.04% 0.24% 0.24% 1.45% 2% cumple
PISO 1 1 EY 5% 0.02% 0.14% 0.14% 0.84% 2% cumple

Fuente: Elaboracién propia

4.2.1.5. Revisién de torsidn excesiva (Caso 1).
Para la determinacién de la irregularidad por torsion se consider6 los nudos 1
y 6 del portico del eje A desplazados por la fuerza lateral en direccion X y los
nudos 1y 11 del portico del eje 1 desplazados por la fuerza lateral en el eje

Y. La revision se hizo considerando los desplazamientos resultantes elasticos.

Las tablas 15 y 16, muestran los resultados obtenidos del programa Etabs
2016, donde se descartan problemas por torsion excesivas para el modelo
matemético del caso 1. Cabe recalcar que la revision por torsion tipo la. se
hace con los mismos parametros tanto para ASCE 7-16 y NEC-SE-DS 2015;
y en este caso no es necesario hacer la revision por torsion extrema tipo 1b

considera en las especificaciones ASCE 7-16.

Tabla 15. Chequeo por torsién en direccion X, segun ASCE 7-16 y NEC-15

Revision de Irregularidad Torsional (sentido X)
. Comb. UXx Uy 6 1.2 Revision
Pisos | Nudos
decarga| cm cm cm Sprom. | &max < 1.28prom
o —
PISO 8 1 EX 5% 5.39 0.58 5.42 6.80 No hay T9r5|on
6 EX 5% 5.89 0.58 5.92 excesiva
o —
PISO 7 1 EX 5% 5.00 0.52 5.03 6.28 No hay Torsién
6 EX 5% 5.42 0.52 5.44 excesiva
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PISO 6 1 EX 5% 4.48 0.46 4.50 561 No hay Torsién
6 EX 5% 4.83 0.46 4.85 ' excesiva

PISO 5 1 EX 5% 3.85 0.38 3.87 4.80 No hay Torsién
6 EX 5% 4.12 0.38 4.14 ' excesiva

PISO 4 1 EX 5% 3.11 0.30 3.12 3.86 No hay Torsién
6 EX 5% 3.30 0.30 3.31 ' excesiva

PISO 3 1 EX 5% 2.30 0.22 2.31 5 84 No hay Torsién
6 EX 5% 2.42 0.22 2.43 ' excesiva

PISO 2 1 EX 5% 1.48 0.14 1.49 182 No hay Torsién
6 EX 5% 1.54 0.14 1.55 ' excesiva

PISO 1 1 EX 5% 0.73 0.07 0.73 0.89 No hay Torsién
6 EX 5% 0.75 0.07 0.75 ' excesiva

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 16. Chequeo por torsién en direccién Y, segun ASCE 7-16 y NEC-15

Revision de Irregularidad Torsional (Sentido Y)
. Comb. UX uy [} 1.2 Revision
Pisos | Nudos
de carga cm cm cm 6prom. | &max < 1.28prom
PISO 8 1 EY 5% 0.91 5.92 5.99 6.88 No hay Torsién
PI1SO 8 11 EY 5% 0.91 5.40 5.48 excesiva
PISO 7 1 EY 5% 0.85 5.51 5.58 6.38 No hay Torsién
PISO 7 11 EY 5% 0.85 4.98 5.05 excesiva
PISO 6 1 EY 5% 0.76 4.96 5.02 571 No hay Torsién
PISO 6 11 EY 5% 0.76 4.44 4.50 excesiva
PISO5 1 EY 5% 0.66 4.27 4.32 4.90 No hay Torsion
PISO 5 11 EY 5% 0.66 3.79 3.85 excesiva
PISO 4 1 EY 5% 0.54 3.47 3.51 3.96 No hay Torsién
PISO 4 11 EY 5% 0.54 3.04 3.09 excesiva
PISO 3 1 EY 5% 0.40 2.58 2.61 203 No hay Torsion
PISO 3 11 EY 5% 0.40 2.23 2.27 excesiva
PISO 2 1 EY 5% 0.26 1.66 1.68 1.87 No hay Torsion
PISO 2 11 EY 5% 0.26 1.42 1.44 excesiva
PISO 1 1 EY 5% 0.13 0.83 0.84 0.93 No hay Torsidn
PISO 1 11 EY 5% 0.13 0.69 0.70 excesiva

4.2.1.6. Revisidn de piso flexible (Caso 1).
Para la revision de piso flexible se plantean dos casos en cada direccion de
andlisis, ambos contemplados tanto en las especificaciones ASCE 7-16 y en
la norma NEC-15 descritos en la seccién 3.1.6 y presentados en las tablas 17
y 18 para la direccién en X y en las tablas 19 y 20 para la direccion en Y. Con

estos resultados se determina que no existe piso flexible en planta baja en la

Fuente: Elaboracién propia
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primera revision con respecto a la planta superior y en la segunda revision no

existe piso flexible respecto al promedio de los 3 pisos superiores.

Tabla 17. Chequeo por piso flexible en direccion X, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

lera. Revision de Piso Flexible (Direccion X)
Pisos Comb. de Vx (ton) Rigidez K 0.70 Ksup. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.70 Ksup.
PISO8| EX5% 60.46 13211.66 - No Aplica
PISO7( EX5% 118.11 | 20578.33 9248.16 No hay piso flexible
PISO6| EX5% 157.62 | 22915.98 | 14404.83 | No hay piso flexible
PISO5| EX5% 187.60 | 24033.28 16041.19 | No hay piso flexible
PISO4( EX5% 213.82 | 25731.40 16823.30 | No hay piso flexible
PISO3| EX5% 238.96 | 28879.58 18011.98 | No hay piso flexible
PISO2| EX5% 262.05 | 35233.28 20215.71 | No hay piso flexible
PISO1| EX5% 279.74 | 39211.94 24663.30 | No hay piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 18. Chequeo por piso flexible en direccion X, segun ASCE 7-16 y NEC-15

2da. Revision de Piso Flexible (Direccion X)
Pisos Comb. de Vx (ton) Rigidez K 0.80 Kprom. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.80 Kprom.
PISO8| EX5% 60.46 | 13211.66 - No Aplica
PISO7| EX5% 118.11 | 20578.33 - No Aplica
PISO6| EX5% 157.62 | 22915.98 - No Aplica
PISO5| EX5% 187.60 | 24033.28 15121.59 | No hay piso flexible
PISO4( EX5% 213.82 | 25731.40 18007.36 | No hay piso flexible
PISO3| EX5% 238.96 | 28879.58 19381.51 | No hay piso flexible
PISO2| EX5% 262.05 | 35233.28 | 20971.80 | No hay piso flexible
PISO1| EX5% 279.74 | 39211.94 | 23958.47 | No hay piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 19. Chequeo por piso flexible en direccién Y, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

lera. Revision de Piso Flexible (Direccion Y)
Pisos Comb. de Vy (ton) Rigidez K 0.70 Ksup. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.70 Ksup.
PISO8| EY5% 59.85 13728.59 - No Aplica
PISO7| EY5% 117.71 | 20969.24 9610.01 No hay piso flexible
PISO6| EY5% 157.47 | 23054.12 | 14678.47 | No hay piso flexible
PISO5| EY5% 187.48 | 23895.49 16137.88 | No hay piso flexible
PISO4| EY5% 213.63 | 25264.53 16726.84 | No hay piso flexible
PISO3| EY5% 238.78 | 27752.56 | 17685.17 | No hay piso flexible
PISO2| EY5% 261.97 | 33725.63 19426.79 | No hay piso flexible
PISO1| EY5% 279.74 | 36794.30 23607.94 | No hay piso flexible

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla 20. Chequeo por piso flexible en direccién Y, segiin ASCE 7-16 y NEC-15
2da. Revision de Piso Flexible (Direccion Y)

Pisos Comb. de Vy (ton) Rigidez K 0.80 Kprom. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.80 Kprom.
PISO8| EY5% 59.85 13728.59 - No Aplica
PISO7( EY5% 117.71 | 20969.24 - No Aplica
PISO6| EY5% 157.47 | 23054.12 - No Aplica

PISO5| EY5% 187.48 | 23895.49 | 15400.52 | No hay piso flexible

PISO4| EY5% 213.63 | 25264.53 | 18111.69 | No hay piso flexible

PISO3| EY5% 238.78 | 27752.56 | 19257.10 | No hay piso flexible

PISO2| EY5% 261.97 | 33725.63 | 20510.02 | No hay piso flexible

PISO1| EY5% 279.74 36794.3 23131.39 | No hay piso flexible
Fuente: Elaboracion propia

4.2.1.7. Indice de estabilidad (Caso 1).
Se determina la carga la carga Px a nivel de servicio y las derivas inelasticas
(A) se calcularon con los desplazamientos resultantes de los nodos del centro
de masa. Latabla 21 y 22 muestra que en ningun piso se excede el coeficiente

0.1 permitido por ASCE 7-16 y NEC-15.

Tabla 21. : indice de estabilidad direccion X, segin ASCE 7-16 y NEC-15
Indice de Estabilidad Direccion X

Pisos Px Vx (ton) |A (cm)| i ®< 0.1 | Revision ®i<0.1.

PISO8 | 492.91 60.46 2.530 | 0.011 0.1 No considerar P-A
PISO7 | 1293.02 118.11 3.135 | 0.018 0.1 No considerar P-A
PISO6 | 2097.91 157.62 3.795 | 0.026 0.1 No considerar P-A
PISO5 | 2902.81 187.60 4.290 | 0.034 0.1 No considerar P-A
PISO4 | 3714.19 213.82 4.565 | 0.041 0.1 No considerar P-A
PISO 3 | 4525.56 238.96 4.565 | 0.045 0.1 No considerar P-A
PISO 2 | 5349.33 262.05 4.070 | 0.043 0.1 No considerar P-A
PISO1 | 6226.12 279.74 3.905 | 0.045 0.1 No considerar P-A

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 22. indice de estabilidad direccién Y, segtin ASCE 7-16 y NEC-15
Indice de Estabilidad Direccion Y

Pisos Px Vx (ton) |A(cm)| i ®< 0.1 | Revisién ®i<0.1.

PISO8 | 492.91 61.36 2.420 | 0.010 0.1 No considerar P-A
PISO7 | 1293.02 143.99 3.080 | 0.014 0.1 No considerar P-A
PISO6 | 2097.91 211.19 3.740 | 0.019 0.1 No considerar P-A
PISO5 | 2902.81 263.67 4.290 | 0.025 0.1 No considerar P-A
PISO4 | 3714.19 303.07 4.675 | 0.030 0.1 No considerar P-A
PISO 3 | 4525.56 330.41 4,730 | 0.034 0.1 No considerar P-A
PISO 2 | 5349.33 347.57 4.290 | 0.034 0.1 No considerar P-A
PISO1 | 6226.12 356.60 4,180 | 0.038 0.1 No considerar P-A

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.2 Analisis del edificio con empotramiento perfecto en sus
bases, torsion y conexiones semirrigidas, (Caso 2).
Para el caso 2 se procedi6 a girar los ejes de varias columnas con el fin de
desarrollar torsion en el edificio, la nueva implantacién se muestra en el grafico
33. En este modelo se procedié a reducir las rigideces de las vigas principales
que se conectan al eje deébil de las columnas para establecer conexiones
menos rigidas a las del caso 1, ya que dichas conexiones no tienen un patrén

de disefio pre-establecidas como las tienen las conexiones precalificadas.

Al igual que en el caso 1, se procedié a determinar la rigidez rotacional de la
conexién como se describe en la seccién 2.5 a partir de definir un factor de
rigidez en el nodo que permita clasificar a la conexion como semirrigida,
también se extrae de las propiedades de la viga el momento de inercia y el
mddulo de elasticidad del acero. El factor hallado modificara las rigideces de

las conexiones en el modelo matemaético.

Parametro [Momentode| Mdédulode [Longitudde Rigidez

derigidez | inercia(lx) |elasticidad (Eac)| laviga (L) |rotacional (K)
(m) m4 Ton/m?2 m Ton.m /rad
0.5 0.015942 21000000 8 20923.875

Gréfico 33: Vista en planta y orientacion de las columnas Caso 2
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Fuente: Elaboracion propia
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4.2.2.1. Andlisis modal y célculo del cortante basal (Caso 2).

Debido a la reorientacion de algunas columnas y los cambios de rigideces en
varios nodos, el modelo matemético presento un nuevo periodo fundamental
de vibracion igual a 1.8 segundo. Se observa en la tabla 24 que existe masa
participativa significativa en todas las direcciones de andlisis por lo que existe
participacion de otros modos distintos al fundamental. Nuevamente se

procede a calcular el cortante basal estéatico y la distribucion de las fuerzas

laterales que se muestran en la tabla 23.

Tabla 23. Distribucién de la fuerza lateral, caso 2.
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DISTRIBUCION DEL CORTANTE BASAL ESTATICO, CASO 2

Piso Wx (ton) Hx (m) Wx* Hx "k Wix* Hx?k/ 23S R IR
S (Wx* Hx~k) (ton) (ton) (Ton)

8 439.15 30.5 123511.60 0.202 49.035 49.04 14.71
7 615.79 27 141639.03 0.231 56.232 105.27 16.87
6 620.58 23.5 113516.42 0.185 45.067 150.33 13.52
5 620.58 20 86995.39 0.142 34.538 184.87 10.36
4 627.06 16.5 63996.39 0.105 25.407 210.28 7.62
3 627.06 13 43183.07 0.071 17.144 227.42 5.14
2 639.45 9.5 26245.25 0.043 10.420 237.84 3.13
1 692.46 6 13315.18 0.022 5.286 243.13 1.59

S W=| 4882.126 |3(Wx* Hx k) =| 612402.32
Fuente: Elaboracién propia
Tabla 24. Periodo y participacion de masa, caso 2
ANALISIS MODAL

Caso | Modo P(eszzd)o X uY RZ | SumUX | Sumuy | SumRz
Modal 1 1.80 37.32% | 22.91% | 20.12% | 37.32% 22.91% 20.12%
Modal 2 1.565 32.14% | 46.05% | 0.24% 69.46% 68.96% 20.37%
Modal 3 1.208 9.44% 9.73% | 57.63% | 78.90% 78.69% 78.00%
Modal 4 0.512 5.63% 3.54% 3.06% 84.53% 82.23% 81.06%
Modal 5 0.429 5.60% 7.79% 0.04% 90.13% 90.02% 81.10%
Modal 6 0.32 1.89% 1.92% | 10.69% | 92.02% 91.95% 91.79%
Modal 7 0.245 2.05% 1.32% 1.14% 94.07% 93.26% 92.93%
Modal 8 0.196 2.08% 2.86% 0.01% 96.15% 96.12% 92.94%
Modal 9 0.142 0.11% 0.17% 4.24% 96.26% 96.29% 97.17%
Modal 10 0.141 1.43% 1.08% 0.10% 97.69% 97.37% 97.27%
Modal 11 0.111 0.83% 1.14% 0.00% | 98.52% 98.51% 97.28%
Modal 12 0.093 0.31% 0.20% 0.22% 98.83% 98.71% 97.49%
Modal 13 0.079 0.30% 0.30% 1.49% 99.13% 99.01% 98.98%
Modal 14 0.072 0.33% 0.45% 0.00% 99.46% 99.46% 98.99%
Modal 15 0.067 0.12% 0.08% 0.08% | 99.58% 99.53% 99.06%
Modal 16 0.053 0.04% 0.03% 0.03% | 99.62% 99.56% 99.09%
Modal 17 0.052 0.12% 0.16% 0.00% 99.74% 99.72% 99.09%
Modal 18 0.051 0.12% 0.12% 0.58% 99.86% 99.84% 99.67%
Modal 19 0.045 0.02% 0.01% 0.01% 99.88% 99.85% 99.68%




Modal 20 0.041 0.04% 0.06% 0.00% | 99.92% 99.91% 99.68%
Modal 21 0.037 0.04% 0.04% 0.21% | 99.96% 99.95% 99.89%
Modal 22 0.035 0.02% 0.03% 0.00% | 99.98% 99.98% 99.89%
Modal 23 0.029 0.01% 0.01% 0.07% | 99.99% 99.99% 99.97%
Modal 24 0.025 0.01% 0.01% 0.03% | 100.00% | 100.00% | 100.00%

Fuente: Elaboracion propia

4.2.2.2. Correccion del cortante dinamico (caso 2).
Al igual que el caso 1, se procede hacer la correccion del 100% entre el
cortante basal estético y el dinamico. Y se muestra el analisis modal y al igual
que el caso 1 se logra excitar la masa del edifico al 100% para el caso 2.
Ademads, se evidencia que en los primeros modos de vibracion existe masa
participativa no solo en una direccion, si no que existen ciertos porcentajes
considerables en las otras direcciones. Esto nos indica que en el modelo
hemos incorporado torsion y ademas hemos incrementado el periodo de

vibracion en el modelo.

Tabla 25. Correccion del cortante basal estatico y dinamico, caso 2

Sismo estatico
Carga muerta total + 25%Carga viva (W)= 4882.126 Ton
Constante Basal (V)= 0.0497
Fuerza horizontal calculada (Vo)= 242.64 Ton
Sismo dinamico
Componentes Eje X-X Eje Y-Y Resultante
Fuerza Dx (F)= 197.1979 141.3787 242.64 Ton
Fuerza Dy (F)= 136.1011 200.8741 242.64 Ton
%Sismo (Din./Est.) (¢)=| 100% 100% Ok

Fuente: Elaboracion propia

4.2.2.3. Centro de masa y centro de rigidez (caso 2).
En la tabla 25 se visualiza que el caso 2 ha desarrollado mayor excentricidad
entre el centro de masa y centro de rigidez. Lo que supone que generara una

mayor torsién en planta en el edificio.

Tabla 26. Excentricidad inherente, caso 2

CENTRO DE MASA Y RIGIDEZ
Pisos XCM YCM XCR YCR Excentricidad
m m m m XCR(m) | YCR(m)
PISO1 15.58 24.42 22.05 17.15 6.46 7.26
PISO 2 15.56 24.44 21.36 17.98 5.79 6.46
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PISO 3 15.56 24.44 20.74 18.72 5.18 5.72
PISO 4 15.56 24.44 20.17 19.40 4.61 5.04
PISO 5 15.55 24.45 19.64 20.03 4.09 4.42
PISO 6 15.55 24.45 19.15 20.61 3.60 3.83
PISO 7 15.55 24.45 18.69 21.16 3.15 3.29
PISO 8 15.54 24.45 18.31 21.61 2.77 2.84

Fuente: Elaboracion propia

4.2.2.4. Derivas inelasticas (caso 2).
En el modelo del caso 2, debido a la reduccion de rigidez en las conexiones y
la nueva orientacion de varias columnas perimetrales se obtuvieron nuevas
derivas inelasticas que no cumplieron con las derivas limites establecidas en
ASCE 7-16 y NEC-15.

En la tabla 26 y 27 se presentan los resultados del nudo 1, ubicado en el
pértico del eje 1, que indican que 3 pisos intermedios tienen el mayor
desplazamiento debido al espectro de disefio en sentido X y Y, los mismos
qgque no cumplen con los desplazamientos permisibles segun ASCE 7-16.
Mientras que en el analisis con NEC-SE-DS 2015, son 5 pisos intermedios
gue no cumplen con lo establecido, superando en un 25% la deriva permitida.

Tabla 27. Desplazamientos inelasticos en X, segun ASCE 7-16

Desplazamientos Inelastico en X

. Comb.de | UX UY [ &elas.| damp. |dinelas.| 8max | Revision

Pisos | Nudos
carga cm | cm cm cm cm cm Si< da

PISO 8 1 EX 5% 6.5 4.9 8.2 45.1 3.5 7 cumple
PISO 7 1 EX 5% 6.0 4.6 7.6 41.6 4.4 7 cumple
PISO 6 1 EX 5% 5.4 41 6.8 37.2 5.3 7 cumple
PISO 5 1 EX 5% 4.6 3.5 5.8 31.9 6.2 7 cumple
PISO 4 1 EX 5% 3.7 2.8 4.7 25.7 6.7 7 cumple
PISO 3 1 EX 5% 2.8 2.1 3.5 19.0 6.8 7 cumple
PI1SO 2 1 EX 5% 1.8 1.3 2.2 12.2 6.2 7 cumple
PISO 1 1 EX 5% 0.9 0.7 1.1 6.0 6.0 12 cumple

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 28. Desplazamientos inelasticos en Y, segun ASCE 7-16

Desplazamientos Inelastico en Y

. Combinac| UX uy be 6amp. (binelas.| &max | Revision
Pisos | Nudos | . .
ion de cm cm cm cm cm cm 6i< 6a
PISO 8 1 EY 5% 435 | 593 | 7.35 | 40.43 3.19 7 cumple
PISO 7 1 EY 5% 4.01 | 545 | 6.77 | 37.23 3.99 7 cumple
PISO 6 1 EY 5% 3.59 | 4.86 | 6.04 | 33.24 4.83 7 cumple
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cumple

PISO5 1 EY 5% 3.07 | 415 | 516 | 2841 5.57 7
PISO 4 1 EY 5% 248 | 3.33 | 4.15 | 22.83 6.02 7 cumple
PISO 3 1 EY 5% 1.83 | 245 | 3.06 | 16.81 6.07 7 cumple
PISO 2 1 EY 5% 1.17 | 1.56 [ 1.95 | 10.74 5.48 7 cumple
PISO 1 1 EY 5% 0.58 | 0.76 | 0.96 5.26 5.26 12 cumple
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 29. Derivas inelasticas en X, segin NEC-SE-DS 2015
Derivas ineldsticas en X
Pisos | Nudo Combinac|Ax elast. | Ay elast. | A result. | A inelast. | A max. [ Revision
ion de % % % % Ai < Amax
PI1SO 8 1 EX 5% 0.16% 0.12% 0.20% 1.20% 2% cumple
PISO 7 1 EX 5% 0.20% | 0.15% | 0.25% 1.50% 2% cumple
PISO 6 1 EX 5% 0.24% | 0.18% | 0.30% 1.78% 2% cumple
PISO 5 1 EX 5% 0.27% 0.20% 0.33% 2.01% 2% no cumple
PISO 4 1 EX 5% 0.28% 0.21% 0.36% 2.14% 2% no cumple
PISO 3 1 EX 5% 0.29% | 0.22% | 0.36% 2.14% 2% no cumple
PISO 2 1 EX 5% 0.26% | 0.19% | 0.32% 1.93% 2% cumple
PISO 1 1 EX 5% 0.15% 0.11% 0.18% 1.09% 2% cumple
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 30. Derivas inelasticas en Y, segiin NEC-SE-DS 2015
Derivas ineldsticas en Y
Pisos | Nudo Comb.de |Ax elast.| Ay elast.| A result. [ Ainelast. | A max. | Revision
carga % % % % Ai < Amax
PISO 8 1 EY 5% 0.11% | 0.15% | 0.18% 1.10% 2% cumple
PISO 7 1 EY 5% 0.13% | 0.18% | 0.23% 1.36% 2% cumple
PISO 6 1 EY 5% 0.16% 0.22% 0.27% 1.61% 2% cumple
PISO 5 1 EY 5% 0.18% | 0.24% | 0.30% 1.81% 2% cumple
PISO 4 1 EY 5% 0.19% | 0.26% | 0.32% 1.91% 2% cumple
PISO 3 1 EY 5% 0.19% 0.26% 0.32% 1.91% 2% cumple
PISO 2 1 EY 5% 0.17% | 0.23% | 0.29% 1.71% 2% cumple
PISO 1 1 EY 5% 0.10% 0.13% 0.16% 0.96% 2% cumple

Fuente: Elaboracion propia

4.2.2.5. Revisién de torsidn excesiva (caso 2).

Para el caso 2, se eligieron los mismos nodos (1 y 6 para direccion Xy 1y 11

para direccion en Y) que el caso 1, evaluando los desplazamientos debido a

la fuerza lateral terminada por el espectro de disefio en cada direccion

considerando la torsion accidental del 5%. Los resultados de las tablas 30 y

31, muestran que no se exceden los limites permitido para que exista

problemas por

torsibn excesiva de tipo la, pero se observa

los

desplazamientos maximos de los 5 primeros pisos muestran una mayor

aproximacién para caer en el rango de torsion excesiva.
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Tabla 31. Chequeo por torsién en direccién X, segin ASCE 7-16 y NEC-15

Revision de Irregularidad Torsional (sentido X)

Pisos | Nudos Comb.de | UX (V) () 1.2 Revision
carga cm cm cm Sprom. | 8&max < 1.28prom
1 EX 5% 6.54 | 4.94 8.19 No hay Torsion
PISO 8 8.84
6 EX 5% 430 | 4.94 6.55 excesiva
1 EX 5% 6.04 | 4.56 7.57 No hay Torsién
PISO 7 8.13
6 EX 5% 3.89 4.56 5.99 excesiva
1 EX 5% 5.40 | 4.08 6.77 No hay Torsién
PISO 6 7.25
6 EX 5% 3.41 4.08 5.32 excesiva
1 EX 5% 4.63 | 3.50 5.80 No hay Torsion
PISO 5 6.19
6 EX 5% 2.86 3.50 4.52 excesiva
1 EX 5% 3.73 | 2.82 4.68 No hay Torsidn
PISO 4 4.97
6 EX 5% 2.25 2.82 3.61 excesiva
1 EX 5% 2.76 | 2.09 3.46 No hay Torsién
PISO 3 3.66
6 EX 5% 1.62 | 2.09 2.64 excesiva
PISO 2 1 EX 5% 1.77 | 1.34 2.22 533 No hay Torsion
6 EX5% | 1.00 | 1.34 | 1.67 ' excesiva
1 EX 5% 0.87 | 0.66 1.09 No hay Torsidn
PISO 1 1.14
6 EX 5% 0.48 0.66 0.81 excesiva

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 32. Chequeo por torsién en direccion Y, segun ASCE 7-16 y NEC-15

Revision de Irregularidad Torsional (Sentido Y)

. Comb.de | UX Uy 6 1.2 Revision
Pisos | Nudos
carga cm cm cm S6prom. | &max < 1.28prom
PISO 8 1 EY 5% 435 | 593 7.35 .12 No hay Torsion
PI1SO 8 11 EY 5% 435 | 4.39 6.18 excesiva
PISO 7 1 EY 5% 4.01 | 5.45 6.77 7 45 No hay Torsidn
PISO 7 11 EY 5% 4.01 | 3.98 5.65 excesiva
PISO 6 1 EY 5% 3.59 | 4.86 6.04 6.63 No hay Torsidn
PISO 6 11 EY 5% 3.59 | 3.49 5.01 excesiva
PISO5 1 EY 5% 3.07 | 4.15 5.16 5.65 No hay Torsion
PISO 5 11 EY 5% 3.07 | 2.93 4.25 excesiva
PISO 4 1 EY 5% 2.48 | 3.33 4.15 4.5 No hay Torsidn
PISO 4 11 EY 5% 248 | 2.31 3.39 excesiva
PISO 3 1 EY 5% 1.83 | 2.45 3.06 3.32 No hay Torsidn
PISO 3 11 EY 5% 1.83 | 1.66 2.47 excesiva
PI1SO 2 1 EY 5% 1.17 1.56 1.95 )11 No hay Torsion
PISO 2 11 EY 5% 1.17 | 1.03 1.56 excesiva
PISO 1 1 EY 5% 0.58 | 0.76 0.96 1.03 No hay Torsién
PISO 1 11 EY 5% 0.58 | 0.49 0.76 excesiva

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.2.6. Revisién de piso flexible (caso 2).
Con las especificaciones del ASCE 7-16 y NEC-15 presentadas en las
secciones 3.1.3.3 del presente trabajo de titulacion, se presentan los
resultados para evaluar la existencia de piso flexible en el modelo del caso 2.

Terminando que en ningun piso se exceden los parametros limites.

Para la direcciéon en X:

Tabla 33. Chequeo por piso flexible en direccién X, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

lera. Revision de Piso Flexible (Direccion X)
Pisos Comb. V(i Rigidez K 0.70 Ksup. Revision
de (ton/m) Kinf. >0.70 Ksup.
PISO 8 | EX5% 55.06 13525.64 - No Aplica
PISO7 | EX5% | 105.76 21031.56 9467.95 No hay piso flexible
PISO6 | EX5% | 137.87 23286.59 14722.09 No hay piso flexible
PISO5 | EX5% | 160.97 24265.03 16300.62 No hay piso flexible
PISO4 | EX5% | 182.24 26023.41 16985.52 No hay piso flexible
PISO3 | EX5% | 203.98 29379.51 18216.39 No hay piso flexible
PISO2 | EX5% | 225.22 36419.23 20565.66 No hay piso flexible
PISO1 | EX5% | 242.64 41362.17 25493.46 No hay piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 34. Chequeo por piso flexible en direccién X, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

2da. Revision de Piso Flexible (Direccion X)
Pisos Comb. Wi e Rigidez K 0.80 Kprom. Revision
de (ton/m) Kinf. >0.80 Kprom.
PISO8 | EX5% 55.06 13525.64 - No Aplica
PISO7 | EX5% 105.76 21031.56 - No Aplica
PISO6 | EX5% | 137.87 23286.59 - No Aplica
PISO5 | EX5% | 160.97 24265.03 15425.01 No hay piso flexible
PISO4 | EX5% | 182.24 26023.41 18288.85 No hay piso flexible
PISO3 | EX5% | 203.98 29379.51 19620.01 No hay piso flexible
PISO2 | EX5% | 225.22 36419.23 21244.79 No hay piso flexible
PISO1 | EX5% | 242.64 41362.17 24485.91 No hay piso flexible

Para la direccién en Y:

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 35. Chequeo por piso flexible en direccion Y, segin ASCE 7-16 y NEC-15

lera. Revision de Piso Flexible (Direccion Y)
Pisos Comb. Vy (ton) Rigidez K 0.70 Ksup. Revisién
de (ton/m) Kinf. >0.70 Ksup.
PISO8 | EY5% 55.11 13904.61 - No Aplica
PISO7 | EY5% | 105.59 21965.07 9733.22 No hay piso flexible
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PISO6 | EY5% | 137.83 24580.05 15375.55 No hay piso flexible
PISO5 | EY5% | 161.31 25726.43 17206.03 No hay piso flexible
PISO4 | EY5% | 182.83 27657.17 18008.50 No hay piso flexible
PISO3 | EY5% | 204.63 31275.25 19360.02 No hay piso flexible
PISO2 | EY5% | 225.67 38900.68 21892.67 No hay piso flexible
PISO1 | EY5% | 242.64 44248.46 27230.47 No hay piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 36. Chequeo por piso flexible en direccion Y, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

2da. Revision de Piso Flexible (Direccidn Y)
Pisos Comb. Wi i) Rigidez K 0.80 Kprom. Revision
de (ton/m) Kinf. >0.80 Kprom.
PISO8 | EY5% | 55.11 | 13904.6054 - No Aplica
PISO7 | EY5% | 105.59 | 21965.0713 - No Aplica
PISO6 | EY5% | 137.83 | 24580.0495 - No Aplica
PISO5 | EY5% | 161.31 | 25726.4302 | 16119.927 | No hay piso flexible
PISO4 | EY5% | 182.83 | 27657.1685| 19272.414 | No hay piso flexible
PISO3 | EY5% | 204.63 | 31275.2481| 20790.306 | No hay piso flexible
PISO2 | EY5% | 225.67 | 38900.6759| 22575.692 | No hay piso flexible
PISO1 | EY5% | 242.64 | 44248.4581| 26088.825 | No hay piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

4.2.2.7. Indice de estabilidad (caso 2).

Para evaluar la estabilidad del modelo del caso 2, se muestran las tablas 36 y
37, se observa que en ningun piso se excede el valor de 0.1, por lo tanto,
segun ASCE 7-16 y NEC-15 no hay necesidad de considerar los efectos P-
DELTA. A pesar de que se cumple con el requisito de estabilidad en el

presente trabajo de titulacibn se evaluara este modelo mateméatico

incorporando los efectos P-delta.
Tabla 37. indice de estabilidad direccién X, segtin ASCE 7-16 y NEC-15

Indice de Estabilidad Direccion X
Pisos | Px(ton) | Vx(ton) [A(cm)| @i |[®<0.1| Revisién @®i<0.1.
PISO8 | 492.91 55.06 2.440 | 0.011 0.1 No considerar P-A
PISO7 | 1293.02 105.76 | 3.026 | 0.019 0.1 No considerar P-A
PISO6 | 2097.91 137.87 | 3.647 | 0.029 0.1 No considerar P-A
PISO5 | 2902.81 160.97 | 4.191 | 0.039 0.1 No considerar P-A
PISO4 | 3714.19 182.24 | 4.515 | 0.048 0.1 No considerar P-A
PISO3 | 4525.56 203.98 | 4.539 | 0.052 0.1 No considerar P-A
PISO 2 | 5349.33 225.22 | 4.077 | 0.050 0.1 No considerar P-A
PISO1 | 6226.12 242.64 | 3.889 | 0.030 0.1 No considerar P-A
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Tabla 38. indice de estabilidad direccién Y, segtin ASCE 7-16 y NEC-15

Indice de Estabilidad Direccion Y

Pisos | Px(ton) | Vy(ton) [A(cm)| @i |®<0.1| Revision ®i<O0.1.

PISO8 | 492.91 55.11 2.41 | 0.011 0.1 No considerar P-A
PISO7 | 1293.02 105.59 2.95 | 0.019 0.1 No considerar P-A
PISO6 | 2097.91 137.83 3.53 | 0.028 0.1 No considerar P-A
PISO5 | 2902.81 161.31 4.03 0.038 0.1 No considerar P-A
PISO4 | 3714.19 182.83 4.32 0.046 0.1 No considerar P-A
PISO 3 | 4525.56 204.63 4.31 | 0.050 0.1 No considerar P-A
PISO 2 | 5349.33 225.67 3.85 | 0.047 0.1 No considerar P-A
PISO1 | 6226.12 242.64 3.63 | 0.028 0.1 No considerar P-A
Fuente: Elaboracion propia

4.2.3 Andlisis del edificio con empotramiento parcial en sus
bases, torsion, piso flexible y conexiones semirrigidas (Caso 3).
El modelo matematico del caso 3 tiene las mismas caracteristicas que en el
caso 2 en cuanto a la orientacion de los ejes de las columnas y sus conexiones
consideradas flexibles. La Unica diferencia que existe en el presente caso es
la modificacién del empotramiento parcial en las bases de las columnas para
tener mayor desplazamiento en planta baja y modelar piso flexible con el fin

de analizar problemas de estabilidad.

4.2.3.1. Andlisis modal y célculo del cortante basal, (caso 3).
Como se comprobd en el caso 2, a medida que se flexibiliza la estructura, el
periodo fundamental aumenta (para este caso T=2.78 segundos), haciendo
que la estructura tenga mayores desplazamientos. Por lo tanto, se vuelve a
definir el cortante basal estético para este modelo matematico y la distribucion

de las cargas laterales en cada piso.

Tabla 39. Distribucion de las cargas laterales, caso 3

DISTRIBUCION DEL CORTANTE BASAL ESTATICO, CASO 3
Piso | Wx (ton) Hx (m) Wx* Hx”k Wt X/ | Fx =Fi Vx ] 0.37Fx
S(Wx* Hx”k) [ (ton) (ton) (Ton)
8 439.15 30.5 658070.64 0.236 37.150 [ 37.15 11.14
7 615.79 27 710944.16 0.255 40.135 [ 77.28 12.04
6 620.58 23.5 532348.97 0.191 30.053 | 107.34 9.02
5 620.58 20 377007.86 0.135 21.283 [ 128.62 6.38
4 627.06 16.5 252414.23 0.090 14.249 | 142.87 | 4.27
3 627.06 13 151561.45 0.054 8.556 | 151.43 2.57
2 639.45 9.5 79003.53 0.028 4.460 | 155.89 1.34
1 692.46 6 32007.52 0.011 1.807 [ 157.69 0.54
sw=| 4882.126 | S(Wx* Hx~k)=| 2793358.36
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Tabla 40. Periodo y participacion de masa, caso 3

ANALISIS MODAL
Caso | Modo Pé’;‘;‘;° UX uy RZ SumUX | SumUY | SumRz
Modal 1 2.78 | 44.34% | 26.33% | 21.80% | 44.34% | 26.33% | 21.80%
Modal 2 2.463 | 36.70% | 54.09% | 0.32% 81.05% | 80.41% | 22.12%
Modal 3 1.941 | 10.40% | 10.88% | 68.66% | 91.45% | 91.29% | 90.79%
Modal 4 0.642 | 2.49% | 1.55% 1.28% 93.94% | 92.84% | 92.07%
Modal 5 0.543 | 2.60% | 3.64% 0.02% 96.55% | 96.48% | 92.09%
Modal 6 0.411 | 0.93% | 0.94% 5.23% 97.47% | 97.43% | 97.32%
Modal 7 0.28 0.67% | 0.43% 0.36% 98.14% | 97.85% | 97.68%
Modal 8 0226 | 0.73% | 1.00% 0.00% 98.87% | 98.85% | 97.68%
Modal 9 0.164 | 0.25% | 0.25% 1.44% 99.12% | 99.11% | 99.12%
Modal 10 0.153 | 0.24% | 0.16% 0.10% 99.36% | 99.27% | 99.22%
Modal 11 0121 | 0.25% | 0.34% 0.00% 99.61% | 99.60% | 99.22%
Modal 12 0.097 | 0.08% | 0.05% 0.06% 99.69% | 99.65% | 99.28%
Modal 13 0.086 | 0.09% | 0.09% 0.45% 99.78% | 99.75% | 99.73%
Modal 14 0.076 | 0.09% | 0.12% 0.00% 99.87% | 99.86% | 99.73%
Modal 15 0.069 | 0.03% | 0.02% 0.02% 99.89% | 99.88% | 99.75%
Modal 16 0.054 | 0.03% | 0.03% 0.16% 99.92% | 99.91% | 99.91%
Modal 17 0.053 | 0.00% | 0.01% 0.01% 99.93% | 99.93% | 99.92%
Modal 18 0.053 | 0.04% | 0.03% 0.00% 99.97% | 99.96% | 99.92%
Modal 19 0.045 | 0.00% | 0.00% 0.00% 99.97% | 99.96% | 99.92%
Modal 20 0.042 | 0.01% | 0.01% 0.00% 99.98% | 99.98% | 99.92%
Modal 21 0.038 | 0.01% | 0.01% 0.05% 99.99% | 99.99% | 99.97%
Modal 22 0.035 | 0.00% | 0.01% 0.00% 99.99% | 99.99% | 99.97%
Modal 23 0.03 0.00% | 0.00% 0.02% | 100.00% | 100.00% | 99.99%
Modal 24 0.025 | 0.00% | 0.00% 0.01% | 100.00% | 100.00% | 100.00%

Fuente: Elaboracién propia

4.2.3.2. Correccion del cortante dinamico (caso 3).
Debido a que la estructura se hizo mas flexible en planta baja, se modifico el
periodo de la estructura. Por tanto, se hace una nueva correccién del cortante

basal estatico y dinamico al 100%.

Tabla 41. Correccion del cortante basal estatico y dindmico, caso 3

Sismo estéatico

Carga muerta total + 25%Carga viva (W)= 4882.126 Ton
Constante Basal (V)= 0.0323
Fuerza horizontal calculada (Vo)= 157.69 Ton

Sismo dinamico

Componentes Eje X-X Eje Y-Y Resultante
Fuerza Dx (F)= 131.9056 86.4102 157.69 Ton
Fuerza Dy (F)= 83.2032 133.9428 157.68 Ton

%Sismo (Din./Est.) (€)=| 100% 100% Ok
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4.2.3.3. Centro de masa y centro de rigidez (caso 3).

Tabla 42. Excentricidad inherente, caso 3

CENTRO DE MASA Y RIGIDEZ
Pisos XCM YCM XCR YCR Excentricidad inherente
m m m m XCR (m) YCR (m)
PISO 1 15.58 24.42 22.05 17.15 6.46 7.26
PISO 2 15.56 24.44 21.36 17.98 5.79 6.46
PISO 3 15.56 24.44 20.74 18.72 5.18 5.72
PISO4 | 15.56 24.44 20.17 19.40 4.61 5.04
PISO5| 15.55 24.45 19.64 20.03 4.09 4.42
PISO6 | 15.55 24.45 19.15 20.61 3.60 3.83
PISO7 15.55 24.45 18.69 21.16 3.15 3.29
PISO 8 15.54 24.45 18.31 21.61 2.77 2.84

Fuente: Elaboracion propia

4.2.3.4. Derivas inelasticas (Caso 3).

Para el modelo matemético del caso 3, se considera el nudo 1 tanto para

revisar las derivas inelasticas por la aplicacién del espectro en direccion X y

Y. Los mayores desplazamientos se presentan en los pisos 1 y 2, debido a

que se proyecta una base articulada, que causa el aumento de 2 veces mas

las derivas inelasticas permitidas por ASCE 7-16 y NEC-15.

Tabla 43. Desplazamientos inelasticos en X, segun ASCE 7-16

Desplazamientos Inelastico X

. Combina| UX Uy belas. | éamp. | dinelas. ba Revision i <
Pisos | Nudos
cion de cm cm cm cm cm cm 6a
PISO 8 1 EX 5% 8.88 6.30 10.89 59.88 2.39 7 cumple
PISO 7 1 EX 5% 8.53 6.04 10.45 57.49 3.12 7 cumple
PISO 6 1 EX 5% 8.07 5.71 9.88 54.37 4.06 7 cumple
PISO 5 1 EX 5% 7.46 5.29 9.15 50.31 5.17 7 cumple
PISO 4 1 EX 5% 6.70 4.74 8.21 45.13 6.41 7 cumple
PISO 3 1 EX 5% 5.74 4.07 7.04 38.72 7.92 7 no cumple
PISO 2 1 EX 5% 4.57 3.24 5.60 30.81 9.58 7 no cumple
PISO 1 1 EX 5% 3.15 2.24 3.86 21.23 21.23 12 no cumple
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 44. Desplazamientos inelasticos en Y, segun ASCE 7-16
Desplazamientos Inelastico Y
. Combina| UX uy Selas. | damp. | &inelas. 6a Revision &i <
Pisos | Nudos
cion de cm cm cm cm cm cm 6a

PISO 8 1 EY 5% 5.52 8.11 9.81 53.96 2.25 7 cumple
PISO 7 1 EY 5% 5.30 7.77 9.40 51.72 2.90 7 cumple
PISO 6 1 EY 5% 5.01 7.33 8.87 48.81 3.74 7 cumple
PISO 5 1 EY 5% 4.63 6.76 8.19 45.07 4.73 7 cumple
PISO 4 1 EY 5% 4.15 6.05 7.34 40.34 5.82 7 cumple
PISO 3 1 EY 5% 3.56 5.17 6.28 34.52 7.14 7 no cumple
PISO 2 1 EY 5% 2.84 4.09 4.98 27.38 8.58 7 no cumple
PISO 1 1 EY 5% 1.95 2.80 3.42 18.79 18.79 12 no cumple

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla 45. Derivas inelasticas en X, segun NEC-SE-DS 2015

Derivas inelasticas en X
. Comb. de | Ax elast. | Ay elast. | A result. |Ainelast.| Amax. | Revision
Pisos |Nudo i
carga % % % % % Ai < Amax
PISO 8 1 EX 5% 0.18% 0.10% 0.20% 1.23% 2% cumple
PISO 7 1 EX 5% 0.22% 0.11% 0.25% 1.49% 2% cumple
PISO 6 1 EX 5% 0.27% 0.13% 0.30% 1.79% 2% cumple
PISO 5 1 EX 5% 0.32% 0.15% 0.35% 2.12% 2% no cumple
PISO 4 1 EX 5% 0.38% 0.17% 0.41% 2.48% 2% no cumple
PISO 3 1 EX 5% 0.45% 0.20% 0.49% 2.92% 2% no cumple
PISO 2 1 EX 5% 0.52% 0.23% 0.57% 3.41% 2% no cumple
PISO 1 1 EX 5% 0.63% 0.29% 0.70% 4.19% 2% no cumple

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 46. Derivas inelasticas en Y, segiin NEC-SE-DS 2015

Derivas inelasticas en Y

Pisos | Nudo Comb. de | Ax elast. | Ay elast. | A result. |Ainelast.| Amax. | Revision

carga % % % % % Ai < Amax
PISO 8 1 EY 5% 0.09% 0.18% 0.20% 1.21% 2% cumple
PISO 7 1 EY 5% 0.10% 0.22% 0.24% 1.46% 2% cumple
PISO 6 1 EY 5% 0.12% 0.26% 0.29% 1.74% 2% cumple
PISO 5 1 EY 5% 0.14% 0.31% 0.34% 2.05% 2% no cumple
PISO 4 1 EY 5% 0.15% 0.37% 0.40% 2.39% 2% no cumple
PISO 3 1 EY 5% 0.18% 0.43% 0.47% 2.80% 2% no cumple
PISO 2 1 EY 5% 0.21% 0.50% 0.54% 3.25% 2% no cumple
PISO 1 1 EY 5% 0.27% 0.60% 0.66% 3.94% 2% no cumple

Fuente: Elaboracion propia

4.2.3.5. Revision de torsion excesiva (Caso 3).
En las tablas 45 y 46 se presentan el andlisis por torsion en direccién X y
direccidn Y respectivamente. Se observa que a pesar que se han aumentado
derivas el edificio no presentan problemas por torsidon excesiva de tipo 1la.
Concluyendo que los elementos estructurales propuestos contrarrestan los

efectos de rotacién en el edificio.
Tabla 47. Chequeo por torsién en direccién X, segun ASCE 7-16 y NEC-15

Revision de Irregularidad Torsional (sentido X)
Pisos | Nudos Comb. UX Uy Result. 6 1.2 Sprom. Revision
de carga cm cm cm Omax < 1.28prom
o —
PISO 8 1 EX 5% 8.88 6.30 10.89 1171 No hay T(?r5|on
6 EX 5% 5.90 6.30 8.63 excesiva
o —
PISO 7 1 EX 5% 8.53 6.04 10.45 11.21 No hay T(?r5|on
6 EX 5% 5.59 6.04 8.23 excesiva
o —
PISO 6 1 EX 5% 8.07 5.71 9.88 10.57 No hay T(?r5|on
6 EX 5% 5.21 5.71 7.73 excesiva
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PISO 5 1 EX 5% 7.46 5.29 9.15 9.75 No hay Torsidn
6 EX 5% 4,74 5.29 7.10 excesiva

PISO 4 1 EX 5% 6.70 4.74 8.21 3.72 No hay Torsidn
6 EX 5% 4.18 4.74 6.32 excesiva

PISO 3 1 EX 5% 5.74 4.07 7.04 7 45 No hay Torsidn
6 EX 5% 3.51 4.07 5.38 excesiva

PISO 2 1 EX 5% 4.57 3.24 5.60 5.90 No hay Torsidn
6 EX 5% 2.73 3.24 4.24 excesiva

PISO 1 1 EX 5% 3.15 2.24 3.86 4.05 No hay Torsion
6 EX 5% 1.83 2.24 2.89 excesiva

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 48. Chequeo por torsién en direccién X, segun ASCE 7-16 y NEC-15

Revision de Irregularidad Torsional (Sentido Y)

Pisos | Nudos Comb. UX uy Result. 6 1.2 5prom. Revision

de carga cm cm cm Omax < 1.26prom
PI1SO 8 1 EY 5% 5.52 8.11 9.81 10.78 No hay Torsidn
PISO 8 11 EY 5% 5.52 6.01 8.16 excesiva
PISO 7 1 EY 5% 5.30 7.77 9.40 10.31 No hay Torsion
PISO 7 11 EY 5% 5.30 5.69 7.78 excesiva
PISO 6 1 EY 5% 5.01 7.33 8.87 9.70 No hay Torsion
PISO 6 11 EY 5% 5.01 5.31 7.30 excesiva
PISO 5 1 EY 5% 4.63 6.76 8.19 3.03 No hay Torsidn
PISO 5 11 EY 5% 4.63 4.84 6.70 excesiva
PI1SO 4 1 EY 5% 4,15 6.05 7.34 797 No hay Torsion
PISO 4 11 EY 5% 4.15 4.27 5.95 excesiva
PISO 3 1 EY 5% 3.56 5.17 6.28 6.80 No hay Torsion
PISO 3 11 EY 5% 3.56 3.59 5.06 excesiva
PISO 2 1 EY 5% 2.84 4.09 4,98 5.37 No hay Torsién
PI1SO 2 11 EY 5% 2.84 2.79 3.98 excesiva
PISO 1 1 EY 5% 1.95 2.80 3.42 3.67 No hay Torsién
PISO 1 11 EY 5% 1.95 1.87 2.71 excesiva

Fuente: Elaboracion propia

4.2.3.5 Revision de piso flexible (Caso 3)

Debido a que las bases de las columnas se modelan articuladas, para el caso
3 se presentan irregularidad por piso flexible en planta baja, evaluadas para
las dos revisiones establecidas en la seccion 3.1.3.3 del presente trabajo de
titulacion. Se observa que en peores condiciones (conexiones flexibles y fallo

en la cimentacion de las columnas) el edificio tiende a reducir la rigidez en las

columnas. Los resultados se presentan a continuacion.
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Tabla 49. Chequeo por piso flexible en direccién X, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

lera. Revision de Piso Flexible (Direccion X)

Pisos Comb. de Vx (ton) Rigidez K 0.70 Ksup. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.70 Ksup.

PISO 8 EX 5% 32.58 11093.73 - No Aplica

PISO 7 EX 5% 65.54 17618.06 7765.61 No hay piso flexible
PISO 6 EX 5% 87.98 18944.30 12332.64 No hay piso flexible
PISO 5 EX 5% 103.89 18236.21 13261.01 No hay piso flexible
PISO 4 EX 5% 116.90 17033.25 12765.35 No hay piso flexible
PISO 3 EX 5% 129.72 15648.26 11923.27 No hay piso flexible
P1SO 2 EX 5% 143.51 14541.68 10953.78 No hay piso flexible
PISO 1 EX 5% 157.69 7398.09 10179.18 Piso flexible

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 50. Chequeo por piso flexible en direccion X, segun ASCE 7-16 y NEC-15

2da. Revision de Piso Flexible (Direccion X)

Pisos Comb. de Vx (ton) Rigidez K 0.80 Kprom. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.80 Kprom.

PISO 8 EX 5% 32.58 11093.73 - No Aplica
PISO7 EX 5% 65.54 17618.06 - No Aplica

PISO 6 EX 5% 87.98 18944.30 - No Aplica

PISO 5 EX 5% 103.89 18236.21 12708.29 No hay piso flexible
PISO 4 EX 5% 116.90 17033.25 14612.95 No hay piso flexible
PISO 3 EX 5% 129.72 15648.26 14457.00 No hay piso flexible
PISO 2 EX 5% 143.51 14541.68 13578.06 No hay piso flexible
PISO 1 EX 5% 157.69 7398.09 12592.85 Piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 51. Chequeo por piso flexible en direccion Y, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

lera. Revision de Piso Flexible (Direccion Y)

Pisos Comb. de Vy (ton) Rigidez K 0.70 Ksup. Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.70 Ksup.

PISO 8 EY 5% 32.77 11039.34 - No Aplica
PISO7 EY 5% 65.70 17823.68 7727.54 No hay piso flexible
PISO 6 EY 5% 88.08 19380.08 12476.58 No hay piso flexible
PISO 5 EY 5% 103.93 18792.18 13566.06 No hay piso flexible
PISO 4 EY 5% 116.91 17677.95 13154.53 No hay piso flexible
PISO 3 EY 5% 129.73 16458.73 12374.56 No hay piso flexible
PISO 2 EY 5% 143.56 15434.96 11521.11 No hay piso flexible
PISO 1 EY 5% 157.68 7859.11 10804.47 Piso flexible

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 52. Chequeo por piso flexible en direccion Y, segin ASCE 7-16 y NEC-15

2da. Revision de Piso Flexible (Direccion Y)

Pisos Comb. de Vy (ton) Rigidez K 0.80 Kprom. . Revision
carga (ton/m) Kinf. >0.80 Kprom.
PISO 8 EY 5% 32.77 11039.34 - No Aplica

84




PISO 7 EY 5% 65.70 17823.68 - No Aplica
PISO 6 EY 5% 88.08 19380.08 - No Aplica
PISO 5 EY 5% 103.93 18792.18 12864.828 No hay piso flexible
PISO 4 EY 5% 116.91 17677.95 14932.253 No hay piso flexible
PISO 3 EY 5% 129.73 16458.73 14893.390 No hay piso flexible
PISO 2 EY 5% 143.56 15434.96 14114.363 No hay piso flexible
PISO1 EY 5% 157.68 7859.11 13219.103 Piso flexible

Fuente: Elaboracion propia

4.2.3.6. indice de estabilidad (Caso 3).

En el caso 3 se concluye que el indice de estabilidad tanto para ASCE 7-16
(Pmax=0.25) y NEC-15 (Pmax=0.3) es superada en planta baja, por lo tanto, la
estructura es potencialmente inestable y colapsaria debido a la condicién de

modelar columnas articuladas en sus bases.

Tabla 53. indice de estabilidad direccion X, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

Indice de Estabilidad Direccion X

Pisos Px Vx (ton) | A (cm) i d< 0.1 | Revision ®i<0.1.
PISO 8 492.91 32.58 1.74 0.014 0.1 No considerar P-A
PISO7 | 1293.02 65.54 2.23 0.023 0.1 No considerar P-A
PISO6 | 2097.91 87.98 2.86 0.035 0.1 No considerar P-A
PISO5 | 2902.81 103.89 3.61 0.052 0.1 No considerar P-A
PISO4 | 3714.19 116.90 4.44 0.073 0.1 No considerar P-A
PISO3| 4525.56 129.72 5.42 0.098 0.1 No considerar P-A
PISO2 | 5349.33 143.51 6.49 0.1 Considerar P-A

PISO1 | 6226.12 157.69 | 14.07 0.1 Considerar P-A

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 54. indice de estabilidad direccién Y, segiin ASCE 7-16 y NEC-15

Indice de Estabilidad Direccion Y

Pisos Px Vy (ton) | A (cm) i d< 0.1 | Revision ®i<0.1.
PISO 8 492.91 32.77 1.74 0.014 0.1 No considerar P-A
PISO7 | 1293.02 65.70 2.20 0.022 0.1 No considerar P-A
PISO6 | 2097.91 88.08 2.79 0.035 0.1 No considerar P-A
PISO5 | 2902.81 103.93 3.50 0.051 0.1 No considerar P-A
PISO4 | 3714.19 116.91 4.28 0.071 0.1 No considerar P-A
PISO3| 4525.56 129.73 5.19 0.094 0.1 No considerar P-A
PISO2 | 5349.33 143.56 6.18 0.1 Considerar P-A

PISO1 | 6226.12 157.68 | 13.22 0.1 Considerar P-A

Fuente: Elaboracion propia
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4.3. Andlisis de Segundo Orden por el método de primer orden

Amplificado.

4.3.1 Casos de Anélisis.
En esta seccién se evallan dos casos, el primer donde no hay problemas de
estabilidad y el segundo caso donde existe problemas de estabilidad, con el
fin de comparar las demandas de resistencia por efectos segundo orden.
Estos casos se nombran a continuacion:
Caso 2: Edificio con empotramiento perfecto y conexiones semirrigidas.
Caso 3: Edificio con empotramiento parcial, con torsion, piso flexible y

conexiones semirrigidas.

4.3.2 Cargas nocionales.
Para que se aplique el método de analisis de primer orden, B2 debe ser menor
o igual a 1.5 y aPr debe ser menor o igual a 0.5Py para todos los miembros
cuyas rigideces a la flexion contribuyen a la estabilidad lateral. El factor de
longitud efectiva puede tomarse igual a 1.0 en este método. Para el calculo
de la carga lateral nocional adicional, se selecciona la deriva elastica mas
desfavorable calculada a nivel de combinaciones LRFD, mostradas a

continuacion:

Tabla 55. Combinaciones de carga

Combinaciones de carga LRFD
Comb. 1 1.4 D + Ni (x-y)
Comb. 2 12D +1.6L+Ni(xy)
Comb. 3 12D + 1L + 1Ex+ 0.3Ey + Nix
Comb. 4 1.2D + 1L - 1Ex+ 0.3Ey - Nix
Comb. 5 12D+ 1L + 1Ey + 0.3EX + Niy
Comb. 6 1.2D + 1L - 1Ey + 0.3Ex - Niy
Comb. 7 0.9D + 1Ex+ 0.3Ey + Nix
Comb. 8 0.9D - 1Ex + 0.3Ey - Nix
Comb. 9 0.9D + 1Ey + 0.3Ex + Niy
Comb. 10 0.9 D -1Ey + 0.3Ex - Niy

Fuente: Datos extraida de NEC-15

Luego, con la ecuacién 3-8 se halla el factor para la carga nocional:
Para el eje X, con la combinacién mas desfavorable 1.2D+1L+1Ex+0.3Ey:
Ni = 2,1a(A/L)Yi = 0,0042 Yi
Ni = 2,1(1)(14.1/3500)Yi > 0,0042 Yi
Ni =0.0048Yi > 0,0042Yi (OK.)
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Para el eje Y, con la combinacion mas desfavorable 1.2D+1L+1Ex+0.3Ey:
Ni = 2,1a(A/L)Yi = 0,0042 Yi
Ni = 2,1(1)(14.7/3500)Yi > 0,0042 Yi
Ni = 0.00504 Yi > 0,0042 Yi (OK.)

Con los factores 0.0048 y 0.00504 hallados para cada direccion de analisis se
procede a calcular las cargas nocionales en cada direccion en funcion de las
cargas de gravedad que actian en cada combinacion de carga. A
continuacion, se ilustra el procedimiento para la combinacion 5, para el quinto
piso, de tal manera que usaremos el peso por carga muerta y carga viva que

actua en ese nivel mostrado en la siguiente tabla:

Tabla 56. Cargas Gravitacionales

CARGAS DE LA ESTRUCTURA
Piso C.Viva |C.Muerta| P.Propio| Carga total
(Ton) (Ton) (Ton) (Ton)
Piso 8 71.68 327.68 93.55 492.91
Piso 7 245.76 460.8 93.55 800.11
Piso 6 245.76 460.8 98.339 804.899
Piso 5 245.76 460.8 98.339 804.899
Piso 4 245.76 460.8 104.817 811.377
Piso 3 245.76 460.8 104.817 811.377
Piso 2 245.76 460.8 117.21 823.77
Piso 1 245.76 460.8 170.224 876.784
TOTAL 6226.126

Fuente: Elaboracion propia

Luego se define la carga de gravedad para la combinacion:
1.2D = 1.2 (460.80 + 98.339) = 670.99 Ton.

1L =245.76 Ton.

Niy = 0.00504 (670.99 + 245.76) = 4 Ton.

La carga nocional calculada se proyectara en cada direccion ortogonal para
combinaciones que solo posean cargas de gravedad y en combinacion que
contengan carga lateral (Ex o Ey), la carga nocional se aplicara en la direccion
de la fuerza lateral (viento o sismo), que cause el mayor el mayor efecto
desestabilizador, para el ejemplo anterior, usando la combinacién 5, se tiene:
1.2D+1L+1Ex+0.3Ey+ 4 ton, en direccidon X. Este procedimiento se repite para
cada combinacion mostrada en la tabla 57.
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El software Etabs facilita este procedimiento repetitivo, permitiendo hacer un
calculo automatizado para ellos se deben agregar los factores para hallar las
cargas nocionales (0.0048 y 0.00504) en funcién de cada patron de carga
(grafico 34 y 35).

Adicionalmente se activa la opcion para considerar las cargas por los efectos
P-Delta en funcién de las cargas verticales (cargas de gravedad), y de esta
manera hallar las cargas nocionales. El software distribuye internamente esta
fuerza en cada direccion para cada combinacién de carga y halla los nuevos
esfuerzos internos en los elementos estructurales.
Grafico 34: Factor de carga nocional, direccién X
| 43 Auto Motional Load Generation X

Notional Load Value

Base Load Patten WIVa, v

Load Ratio 0.0048

Notional Load Direction

@ GlobalX (O GlobalY

Cancel

Fuente: Ventana extraida del programa Etabs 2016

Gréfico 35: Factor de carga nocional, direccion Y

| 43 Auto Notional Load Generation X

Notional Load Value

Base Load Pattemn WA, v
Load Ratio 0.00504
Notional Load Direction
() GlobalX (® GlobalY
Cancel

Fuente: Ventana extraida del programa Etabs 2016
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4.3.3 Analisis de la estructura, caso 2.
Para revisar las demandas requeridas por momentos y fuerza axial en los
elementos mas criticos de la estructura. Se selecciona las fuerzas internas
calculadas en la columna del eje 4 del portico B, y la viga ubicada entre los
ejes 4 y 3 del primer piso mostrado en el grafico 36 (son los elementos con
los maximos valores). En la tabla 57, se muestra los esfuerzos internos no
amplificados para los elementos mencionados anteriormente; y en la tabla 60
se muestran sus esfuerzos internos amplificados por los factores B1 y B2 en

cada combinacién de carga.

Debido a que existe reduccion de rigidez en las conexiones, el pértico critico
tiene mayores demandas por combinaciones para cargas verticales, y la

combinacion que controla sera la combinacionl,2D+ 1,6L.

Gréfico 36: Esfuerzos criticos, portico del eje B
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Fuente: Vista en elevacion extraida del programa Etabs 2016
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Tabla 57. Esfuerzos internos no amplificados, caso 2

Esfuerzos internos no amplificados (VIGA)

Esfuerzos Comb. 1 Comb. 2 Comb.3 | Comb.4 | Comb.7 | Comb.8

Mr (Kg-m) 14479,89 20664,39 17569,49 | 17569,49 | 9308,5 9308,5
Esfuerzos requeridos no amplificados (COLUMNA)

Esfuerzos Comb. 1 Comb. 2 Comb.3 | Comb.4 | Comb.7 | Comb.8
Mnt (Kg-m) 206,08 280,29 241,42 241,42 132,48 132,48
MIt (Kg-m) 0 0 134556,8 | -134556,8 | 134556,8 | -134556,82
Pnt (Kg) -363041,86 -490122,34 | -423018 |-423018,5(-233384,1| -233384,05
Plt (Kg) 0 0 34,4 -34,4 34,4 -34,4

Fuente: Elaboracion propia

Los valores de la tabla 57 calculados para cada combinacién de carga

incluyendo las cargas nocionales, se deben amplificar por el factor B1 para los

momentos causados por la carga vertical (Mnt) en las columnas; y por el factor

B2 a todos los momentos y fuerzas axiales causados por la fuerza lateral (Pt

y Mi) en los elementos que componen el sistema resistente a cargas laterales,

incluyendo vigas, columnas o elementos de arriostramiento.

Cabe recalcar que el valor de B2 sera el mayor valor calculado bajo las

combinaciones de carga. Los esfuerzos requeridos (Pry M) para la columna

y viga en consideracion estan tabulados en la tabla 60.

Tabla 58. Factor de amplificacion B1 por P-6. Caso 2

FACTOR B1, COLUMNA DEL PRIMER PISO. CASO 2
COMB. Cm aPr (Ton) Pe1x (Ton) Pe1y (Ton) Bix B1y
Comb. 1 0.83 363041.86 91782815.38 5964558.82 1.0000 1.0000
Comb. 2 0.82 490122.34 91782815.38 5964558.82 1.0000 1.0000
Comb. 3 1.00 422984.09 91782815.38 5964558.82 1.0046 1.0763
Comb. 4 1.00 423052.89 91782815.38 5964558.82 1.0046 1.0763
Comb. 5 1.00 422978.96 91782815.38 5964558.82 1.0046 1.0763
Comb. 6 1.00 423058.02 91782815.38 5964558.82 1.0046 1.0763
Comb. 7 1.00 233349.65 91782815.38 5964558.82 1.0025 1.0407
Comb. 8 1.00 233418.45 91782815.38 5964558.82 1.0025 1.0407
Comb. 9 1.00 233344.52 91782815.38 5964558.82 1.0025 1.0407
Comb. 10 1.00 233423.58 91782815.38 5964558.82 1.0025 1.0407
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 59. Factor de amplificacion B2 por P-A. Caso 2
FACTOR B2, PRIMER PISO. CASO 2
COMB. Og P;‘t S H(Ton) [ L (m) AH (m) Rwm > Pe(Ton) B2
on
Comb. 1 6207.78 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0506
Comb. 2 8188.15 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0678
Comb. 3 7112.95 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0584
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Comb. 4 7112.95 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0584

Comb. 5 7112.95 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0584

Comb. 6 7112.95 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0584

Comb. 7 3990.71 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0319

Comb. 8 3990.71 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0319

Comb. 9 3990.71 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0319

Comb. 10 3990.71 190.4 6 0.00753 0.85 128919.85 1.0319

Fuente: Elaboracion propia
Tabla 60. Esfuerzos requeridos por analisis de segundo orden. Caso 2
Esfuerzo requeridos amplificados (COLUMNA)

Miembros Comb. 1 Comb. 2 Comb. 3 Comb. 4 Comb. 7 Comb. 8
Mnt (Kg-m) 206,08 280,29 242,54 242,54 132,82 132,82
MIt (Kg-m) 0,00 0,00 143682,61 -143682,61 143682,61 -143682,61
Mr (Kg-m) 206,08 280,29 143925,14 -143440,07 143815,42 -143549,79
Pnt (Kg) -363041,86 -490122,34 -423018,49 | -423018,49 | -233384,05 | -233384,05
Plt (Kg) 0,00 0,00 36,73 -36,73 36,73 -36,73
Pr (Kg) -363041,86 -490122,34| -422981,76| -423055,22| -233347,32( -233420,78

Esfuerzo requeridos amplificados (VIGA)

Miembros Comb. 1 Comb. 2 Comb. 3 Comb. 4 Comb. 7 Comb. 8

Mr (Kg-m) 14479,89 20664,39 17569,49 17569,49 9308,5 9308,5

Fuente: Elaboracion propia

Del trabajo de Mufiz y Alarcon, se obtuvieron las resistencias que disponen

los elementos seleccionados, como son:

Momento Nominal de la viga W18x55 - Mn= 58067.08 Kg — m.
Carga Puntual Nominal de la columna W36x527 - Pn = 13387811.35 Kg.
Momento Nominal de la columna W36x527 — Mnx = 1182079.94 Kg — m.

Se puede observar que ningun elemento es excedido por las nuevas
demandas y condiciones a la que fue sometida. Se concluye que el disefio por
Mufiz y Alarcén es Optimo y pasa sin ningun inconveniente el disefio por

estabilidad y los efectos aproximados de segundo orden.

4.3.4 Analisis de la estructura, caso 3.
Para este caso se hace el mismo proceso anterior, calculandose las cargas
nocionales para agregarlas en el sentido mas desfavorable para la
estabilizacion de la estructura. Luego se revisan la columna y la viga, los
mismos elementos localizados en la misma posicién que el caso 2. En la tabla
61 se muestran los resultados de las fuerzas internas obtenidas por el analisis

de primer orden para cada combinacion.
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Tabla 61. Esfuerzos internos no amplificados, caso 3

Esfuerzos internos no amplificados (VIGA)

Esfuerzos Comb. 1 Comb. 2 Comb.3 | Comb.4 Comb. 7 Comb. 8
Mr (Kg-m) 13779,78 19667,8 16731,58 | 16712,02 8868,23 8848,91
Esfuerzos requeridos no amplificados (COLUMNA)
Esfuerzos Comb. 1 Comb. 2 Comb.3 | Comb. 4 Comb. 7 Comb. 8

Mnt (Kg-m) 1469,63 2064,82 1762,89 | 1762,89 | 944,77 944,77
MIt (Kg-m) 0 0 117979,53 | -117979,5 | 117979,53 | -117979,53
Pnt (Kg) -352654,21 | -475701,2 | -410666,39 | -410666,4 | -226706,28 | -226706,28
PIt (Kg) 0 0 1559,28 | -159,28 | 1559,28 -159,28

Fuente: Elaboracion propia

En las siguientes tablas (62 y 63) se muestran los céalculos de los factores B1

y B2. Se observa que no hay mucha diferencia con el caso 2.

Tabla 62. Factor de amplificacion B1 por P-6. Caso 3

FACTOR B1, COLUMNA DEL PRIMER PISO. CASO 3
COMB. Cm aPr (Ton) Pe1x (Ton) Pe1y (Ton) Bix B1y
Comb. 1 0.826 352654.21 91782815.38 5964558.82 1.000 1.000
Comb. 2 0.819 475701.2 91782815.38 5964558.82 1.000 1.000
Comb. 3 1.000 410507.11 91782815.38 5964558.82 1.004 1.074
Comb. 4 1.000 410825.67 91782815.38 5964558.82 1.004 1.074
Comb. 5 1.000 410528.23 91782815.38 5964558.82 1.004 1.074
Comb. 6 1.000 410804.55 91782815.38 5964558.82 1.004 1.074
Comb. 7 1.000 226547 91782815.38 5964558.82 1.002 1.039
Comb. 8 1.000 226865.56 91782815.38 5964558.82 1.002 1.040
Comb. 9 1.000 226568.12 91782815.38 5964558.82 1.002 1.039
Comb. 10 1.000 226844.44 91782815.38 5964558.82 1.002 1.040

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 63. Factor de amplificacion B2 por P-A. Caso 3

COMB. |a> Pnt(Ton)| 5 H (Ton) L (m) AH (m) Rm > Pe(Ton) B2
Comb. 1 6207.776 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0573
Comb. 2 8188.151 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0770
Comb. 3 7112.951 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0662
Comb. 4 7112.951 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0662
Comb. 5 7112.951 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0662
Comb. 6 7112.951 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0662
Comb. 7 3990.713 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0361
Comb. 8 3990.713 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0361
Comb. 9 3990.713 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0361
Comb. 10 | 3990.713 171.85 6 0.00765 0.85 114552.50 1.0361

Fuente: Elaboracion propia

Al igual que el caso 2, para este caso no se ven excedidas las demandas

disponibles de los elementos, cumpliendo con el disefio por estabilidad y los
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efectos de segundo orden. A continuacion, se muestra la tabla con los

esfuerzos amplificados.

Tabla 64. Esfuerzos requeridos por analisis de segundo orden. Caso 3

Esfuerzo requeridos amplificados (COLUMNA)

Miembros Comb. 1 Comb. 2 Comb. 3 Comb. 4 Comb. 7 Comb. 8
Mnt (Kg-m) 1469.63 2064.82 1893.19 1893.30 982.07 947.11
Mit (Kg-m) 0.00 0.00 127061.84 -127061.84 127061.84 -127061.84
Mr (Kg-m) 1469.63 2064.82 128955.03 | -125168.55 128043.91 -126114.73
Pnt (Kg) -352654.21 | -475701.20 | -410666.39 -410666.39 -226706.28 -226706.28
Plt (Kg) 0.00 0.00 1679.32 -171.54 1679.32 -171.54
Pr (Kg) -352654.21 | -475701.20 | -408987.07 -410837.93 -225026.96 -226877.82

Esfuerzo requeridos amplificados (VIGA)

Miembros Comb. 1 Comb. 2 Comb. 3 Comb. 4 Comb. 7 Comb. 8

Mr (Kg-m) 13779.78 19667.8 16731.58 16712.02 8868.23 8848.91

Fuente: Elaboracién propia

Se recalca que, en este estudio se realiz6 un andlisis racional alternativo
(Analisis de primer orden amplificados) para considerar los efectos P-delta
sobre los desplazamientos y fuerzas en los elementos estructurales. Es decir,
los valores de los esfuerzos internos ya estan amplificados por las cargas
nocionales y los factores de amplificacion B1 y B2 para tomar en cuenta los
efectos de segundos orden en cada elemento y a nivel global de la estructura
(P-0 y P-A respectivamente); y no es necesario ajustar o amplificar estos

esfuerzos por el factor fp-a descrito en ASCE 7-16.
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CAPITULO 5

ANALISIS COMPARATIVOS DE LOS RESULTADOS

5.1. Variables para el analisis comparativo de los casos propuestos.
A partir de las condiciones implementadas en cada caso, el analisis lineal de
primer orden y el andlisis lineal de segundo orden, se procede a interpretar
los resultados obtenidos y cuantificar los efectos de inestabilidad en cada

escenario descrito en este trabajo de titulacion.

Las variables para la comparacion de los efectos P-DELTA en el rango lineal
se establecen considerando los analisis modales, cortantes basales, derivas
maximas, desplazamientos maximos, efectos de irregularidad por torsion, piso

flexible e indice de estabilidad.

5.2. Analisis comparativo entre los analisis modales.

Para el caso 1 la estructura muestra en el primer modo un periodo de vibracién
de T=1.5 segundos, siendo el modo fundamental de traslacién en X con un
80% de la masa patrticipativa debido a que las disposiciones de los ejes de las
columnas reducen casi en su totalidad los efectos torsionales. No obstante,
en el caso 2 se evidencia un aumento en el periodo de vibracion a T=1.80
segundos, como consecuencia de flexibilizar las conexiones viga-eje débil de
las columnas; y ademas se evidencia que el modo fundamental de la
estructura es rotacional, teniendo en X un 37.32% de la masa participativa y
en Y un 22.91%.

El caso 3 posee un periodo fundamental T= 2.78 segundos. Reportando un

aumento al 154% (%) del periodo vibracion con respecto al caso 2 y el 185%

2.78 . p . .
(E) con respecto al caso 1. Para el caso 3 se articuld la planta baja con el fin

de incrementar los desplazamientos en la estructura. El primer modo tiene un
comportamiento similar al del caso 2, presentando masa participativa en la
direccion X y Y con 44.3% y 54% respectivamente, calificando como un modo

rotacional.
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5.3. Andlisis comparativo entre los cortante sismicos.
En el andlisis lineal se calculo tres cortantes basales distintos para cada caso.
Esto debido a que en cada modificacion que se les dio a los modelos
matematicos tuvieron nuevos periodos de vibracion cada vez mas alto. Este
incremento en el periodo de vibracién hace que una estructura obtenga un

cortante sismico de disefio menor que aquellas estructuras mas rigidas.

Para el caso 1 la estructura tiene un cortante basal de 291.95 Ton, mientras
que el caso 2 tiene un cortante basal mas reducido con respecto al primero
de 243.13 Ton, y para el caso 3 la estructura solo tiene un cortante sismico
de 157.69 Ton. Cabe destacar que los célculos de los cortante basales son
para suelos tipo C; y el incremento del corte sismico (V) no ocurriria de forma

tan grande en suelos tipo E o F.

5.4. Andlisis comparativo entre las derivas inelastica.
El aumento de la altura en planta baja a 6 metros no evidencia ningun
problema en cuanto a las derivas inelasticas para el caso 1, teniendo una
deriva maxima de 1.54% en el piso 4 en direccién X. Mientras que caso 2
sobrepasa la deriva permitida con norma NEC-15, presentando una deriva
inelastica maxima del 2.14% en el piso 4 en la direccion X. No obstante, con
el control de desplazamiento inelasticos de ASCE 7-16 la estructura del caso
2 esta en el rango permitido con un desplazamiento maximo de 6.80 cm que

es menor al desplazamiento de 7cm permitido.

En el caso 3 las derivas aumentan notablemente, siendo la planta baja la que
tiene las derivas inelasticas mas critica con un 4.19% en direccion X
superando a la deriva permitida del 2% segun norma NEC-15. El caso 3
presenta un exceso de derivas inelasticas en los 5 pisos inferiores, mientras
gue en el caso 2 solo se evidencio que los pisos intermedios son los que

poseen mayores derivas inelasticas.

5.5. Andlisis comparativo entre las irregularidades por torsion.
Este tipo de irregularidad no afecta tanto a ninguno de los casos presentados.
Para el caso 1 la torsion inherente es casi nula, mientras que para el caso 2 'y
3 si existe problemas de torsidn, pero ésta no llega al nivel de torsion excesiva.
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La torsion al no ser excesiva no tiene influencia sobre los efectos P-A; pero
debido a la rotacion del edificio, las columnas tienden a sufrir incrementos del
cortante por torsién, que aumentan los esfuerzos requeridos; pero para el
caso 2 y 3 no son significativas, dado que el elemento mas critico no esta

sobre sobre el perimetro del edificio.

5.6. Andlisis comparativo entre las irregularidades por piso flexible.
A pesar que la planta baja tiene el doble de altura que las plantas superiores
en el caso 1y 2 no se presenta una baja rigidez en ese piso. Pero en el caso
3 las columnas estéan articuladas en sus bases lo que lleva a que la rigidez de
la planta baja se reduzca a 7398.09 Ton/m, comparado con la rigidez de ese
piso en el caso 1y 2 de 39211.94 Ton/m. y 41362.17 ton/m respectivamente,

existe una reduccion del 182% en la direccion X.

Cabe destacar que las rigideces estan en funcion de la relacion entre las
fuerzas laterales aplicadas en cada piso y los desplazamientos elasticos,
destacandose que las fuerzas sismicas en el caso 3 son menores que las
correspondientes para los casos 1 y 2; al igual que las derivas elasticas
presentadas en las tablas del analisis lineal de primer orden, en mayor

proporcion.

5.7. Andlisis comparativo entre los indices de estabilidad.
Para el primer caso los indices de estabilidad estan totalmente por debajo del
limite permisible 6; < 0.1 demostrandose que una estructura bien disefiada
esta muy lejos de tener efectos de inestabilidad. Mientras que, para el caso 2
donde la estructura tiene conexiones flexibles, el indice de estabilidad tiene
un incremento del 20% con respecto al primer caso; estando también en un

50% por debajo del limite permitido para considerar efectos P-delta.

Para el caso 3, la estructura presenta un aumento significativo del indice de
estabilidad en los dos primeros pisos, teniendo valores de 0.126 y 0.168
respectivamente. Por lo tanto, resulta que cuando se articulan las columnas
en una estructura bien disefiada, se producen grandes desplazamientos y la

estructura es gravemente afectada por los efectos P-delta.
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5.8. Andlisis comparativo entre el analisis de segundo orden.
Para este caso de estudio no se encontrd un aumento significativo en las
demandas de resistencia de los elementos estructurales al considerar los
efectos P-delta mediante el método de andlisis de primer orden amplificado.
Los casos 2 y 3 fueron analizados bajo este método pudiendo determinar que
sus resistencias nominales no fueron excedidas en ninguno de los casos y
que los elementos estan trabajando en un 50% de sus resistencias disponible,

debido a que las columnas se disefiaron fuertes.
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CAPITULO 6

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1. Conclusiones.

Del analisis de primer orden se puede concluir que la estructura (caso
2) no tendria problemas de inestabilidad si se le aumenta la altura de
su planta baja a 6 metros y se tienen conexiones entre viga-eje débil
de la columna que califiquen como semirrigidas. Sin embargo, sus
derivas crecerian cerca del 30% comparadas con una estructura que
tienen buenas rigideces en sus conexiones (caso 1), excediendo
ligeramente los requerimientos de derivas permisibles de NEC-15 en
10%.

La estructura no requiere considerar los efectos P-delta en los dos
primeros casos Y si lo requiere en el caso 3 segun NEC -15, que no
restringe realizar un andlisis de segundo orden cuando (0.1 < 6; > 0.3)
y establecen que se puede realizar cualquier analisis racional. Mientras
gue en ASCE 7-16 no permite estructuras que excedan el (6; <
Opmax = 0.1).

Noétese que NEC-15 no impone el limite maximo al valor de Q;, tal cual
se establece para Qi en las especificaciones del ASCE 7-16; esto
conlleva consecuencias, por ejemplo en ASCE 7-16, si se considera
una estructura especial disefiada con R=8, Cd= 5.5 y Qo= 3, que
soporta una demanda de ductilidad moderada al sismo de disefio con
B = 0.9 se obtendria un 6,,,, = 0.1, mientras que NEC-15 establece un

Omax = 0.3 en cualquier caso, pudiendo ser limitado en el futuro a
0.5

Omax = Yo 0.11.

Con respecto a la irregularidad por torsibn excesiva, es necesario

mencionar que la estructura no llega a ese estado a pesar de que se

orient6 las columnas para crear torsion. Por lo tanto, se concluye que
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debido a que la estructura posee elemento bien disefiados, dentro del
rango de torsién no excesiva, no hay notables consecuencias sobre los
efectos P-delta. Es necesario también aclarar que en estructuras sin

volados dificilmente se llegara a tener torsion excesiva.

Mediante el método de analisis de primer orden amplificado, se
incorporo los efectos de segundo orden a través de dos factores de
amplificacion, con el fin de analizar si las demandas de los elementos
estructurales son excedidas. Es asi que se comprueba que, a nivel
global la estructura no se ve tan afectada por los efectos de segundo
orden, y que, si se incorporan estos efectos a través de los factores de
amplificacion en sus elementos, los esfuerzos finales no son
significativamente mayores para las que fueron disefiadas estos
elementos en la estructura original, dado que fueron disefiados con

sobre-resistencia al 50% de su demanda.
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6.2. Recomendaciones.

Es recomendable que los edificios tengan en lo posible configuraciones
regulares, tal como las recomiendan las normas de disefio, con el fin

de obtener estructuras menos vulnerables a sismos y mas econémicas.

Se recomienda que los disefladores estructurales tengan un
conocimiento completo de las posibles condiciones que causen
inestabilidad en estructuras, tanto por factores internos como externos
al analisis. Y que autoridades publicas tengan mas control en la
aprobacion de permisos de construccion de nuevas estructuras y

evallen el proceso constructivo.

Para un analisis simplificado en donde las cargas de gravedad no sean
tan significativas en la estructura cuando interactian con las cargas
laterales, es recomendable utilizar el método de analisis de primer
orden amplificado, para analizar los efectos de segundo orden. Para
estructuras con una altura apreciable es recomendable utilizar un

analisis no lineal que incorporen los efectos P-delta.

Dado que el tipo de suelo adoptado para este estudio (tipo C), se
reduce el cortante de disefio a la par del incremento de la flexibilidad
de la estructura, se recomienda evaluar los efectos P-delta en
estructuras flexibles sobre suelos de tipo E o F, para encontrar los
peores efectos de estabilidad, dadas las condiciones impuestas en este
estudio.

Se recomienda explorar que consecuencias se tendria en un disefio
gue cumple con disefio LRFD por resistencia, usando fp-a pero que

tiene derivas del 4% y ®>0.1
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