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Avei
A:
As
Co
Co
Cr
Cs
Cv
Cw

=8
E.
Ex,Ey

Fc
Fcr
Fe
Fn
Fnv
FEXX

SIMBOLOS USADOS

Area efectiva de la garganta de la soldadura, mm2.

Area cargada de concreto, mma2.

Area de acero, cm2, mm2.

Factor de modificacion del pandeo lateral torsional.
Coeficiente de flexibilidad para un miembro primario.
Coeficiente para pandeo lateral del alma.

Coeficiente de flexibilidad para un miembro secundario.
Coeficiente de corte del alma.

Constante de deformacion, mmeé.

Carga sismica.

Maodulo de elasticidad del acero = 200000 Mpa (29000 ksi).
Médulo de elasticidad del concreto = 15100 \fc .
Excentricidad accidental, mm, cm, m.

Carga muerta nominal.

Tensién disponible, Mpa.

Tension critica, Mpa.

Tensioén elastico por pandeo, Mpa.

Resistencia nominal, MPa.

Tension de corte nominal, Mpa.

Resistencia de clasificacién del material de aporte, Mpa.
Resistencia a traccién minima especificada, Mpa.

Tension minima de fluencia especificado para el tipo de acero empleado, Mpa.
Tension minima de fluencia especificado en el ala, Mpa.
Tension minima de fluencia especificado en plancha, Mpa.
Tension minima de fluencia especificado en el material del atiesador, Mpa.
Maodulo de corte de elasticidad del acero = 77000 Mpa.
Momento de inercia en el plano de flexion, mm4.

Momento de inercia de la seccién de concreto sobre el eje neutro elastico de la
seccion compuesta, mm4.

Momento de inercia de miembros primarios, mm4.
Momento de inercia de miembros secundarios, mm4.
Momento de inercia fuera del plano, mm4.

Momento de inercia del menor eje principal, mm4.
Constante torsional, mm4.

Factor de longitud efectiva.

Altura de entrepiso, mm.

Longitud del elemento, mm.

Carga viga nominal.

Mayor distancia no arriostrada lateralmente, mm.Lm Longitud limite no
arriostrada lateralmente.

Longitud limite sin arriostramiento lateral para el estado limite de fluencia, mm.

Longitud limite sin arriostramiento lateral para el estado limite de pandeo flexo-
torsional inelastico, mm.
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Lr

MA
Ma
MB

MC

Me
Mmax
Mmid
Mn
Mp
Mr

Carga viva de azotea.
Valor del momento ubicado a ¥4 del segmento no arriostrado, KN-m.
Resistencia a flexion requerida, usando combinaciones de carga, mm.

Valor absoluto del momento ubicado al centro del segmento no arriostrado. kN-
m.

Momento absoluto ubicado a los tres cuartos de la longitud del segmento no
arriostrado, kN-m.

Momento elastico por pandeo flexo-torsional, kN-m.

Valor absoluto maximo del momento en el segmento no arriostrado, kN-mm.
Momento a la mitad de la longitud de arriostramiento .3

Resistencia nominal a flexiéon, N — mm.

Momento de flexion plastico, N — mm.1

Resistencia a flexién requerida segun combinaciones de carga, N — mm.

Mrx, Mry Resistencia a flexién requerida, N — mm.

Mu
My
Ov
Pn
P
Pr
Prb
Pu

Resistencia a flexion requerida seguiin combinaciones de carga LRFD, N — mm.
Momento de fluencia sobre el eje de flexion, N — mm.

Coeficiente de traslape en conexiones.

Resistencia axial nominal, N.

Peso del edificio, ton.

Fuerza requerida externa aplicada al miembro compuesto, kN.

Resistencia requerida de arriostrado segin combinaciones de carga LRFD, N.
Resistencia axial requerida, N.

Resistencia de un elemento en fluencia, N.
Coeficiente basico de reduccion.

Coeficiente sismico de modificacién de respuesta.
Aceleracion espectral.

Factor de suelo.

Modulo de seccién elastico, mm3.

Espaciamiento de miembros secundarios, m.
Carga Nominal por Nieve.

Periodo fundamental de vibracion.

Periodo del suelo.

Médulo elastico de la seccién tomado en torno al eje X, mm3.
Médulo elastico de seccién tomado en torno al eje y.
Resistencia torsional Nominal, N-mm.

Factor de uso.
Resistencia de corte disponible, N.
Resistencia Nominal de corte, N.

La mayor de las resistencia requerida de corte en la ubicacion del atiesador
usando las

factor d zona.
Maodulo plastico de la Seccion en torno al eje x, mm3.
Maodulo plastico de la Seccion en torno al eje y, mm3.
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RESUMEN

La presente tesis realiza el analisis y disefio estructural de un centro comercial, utilizando
en su estructura elementos de acero, mediante la aplicacién de modelos matemaéticos y
programas computacionales como ETABS y SAFE. Asi mismo describe la eleccion del
sistema estructural adecuado, hace énfasis en la necesidad de contar con un sistema
estructural con porticos arriostrados excéntricamente para alcanzar los objetivos y tener un

adecuado disefio.

En el primer capitulo se describe el entorno de las edificaciones de comercio en la ciudad
de Juliaca, haciendo énfasis en la necesidad de contar con edificaciones de gran magnitud
como la de un centro comercial, con una estructura moderna y el uso del acero estructural
como material primordial. Se plantea la situacién probleméatica, se presentan el objetivo
general y los objetivos especificos de la presente tesis, asi como la justificacion, hipotesis
y variables de la misma. El segundo capitulo muestra el marco teérico y la importancia que
tiene el estudio del andlisis y disefio estructural de edificaciones de acero, la eleccion de
un sistema estructural para que una edificacion logre un nivel aceptable de confianza. Se
enuncia los métodos de disefio, normativas actualizadas para evaluar el buen
comportamiento estructural de la edificacion. En el tercer capitulo se expone la metodologia
de investigacion. En el cuarto capitulo se exponen los datos del proyecto. Se realiza la
estructuracion, predimensionamiento, metrado de cargas, analisis sismico y el disefio de
elementos. En el quinto capitulo se exponen la interpretacion de resultados. En el sexto y
ultimo capitulo se presentan las conclusiones a las que se llegaron con el estudio. Se
responde el objetivo general y objetivos especificos de la tesis; y se enuncian las

recomendaciones.

Las normativas utilizadas para la realizaciébn de esta tesis, fueron principalmente el
Reglamento Nacional de Edificaciones y las especificaciones americanas Instituto

Americano de la Construccion de Acero (AISC).
Palabras clave: Centro comercial, Acero estructural, Analisis y disefio elementos

estructurales.
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ABSTRACT

The present test performs the analysis and structural design of a shopping center, using its
structure of steel elements, through the application of mathematical models and computer
programs such as ETABS and SAFE. Also, describe the choice of the appropriate structural
system, emphasize the need to have a structural system with frames eccentrically braced

to achieve the objectives and have an appropriate design.

The first chapter describes the surroundings of the commercial buildings in the city of
Juliaca, the emphasis on the need to have large-scale buildings such as a shopping mall,
with a modern structure and the use of structural material as a material primordial. The
problematic situation is presented, the general objective and the specific objectives of the
present test are presented, as well as the justification, hypothesis and variables of the same.
The second chapter shows the theoretical framework and the importance of the study and
structural design of steel buildings, the choice of a structural system for a building to achieve
an acceptable level of confidence. The design methods are listed, updated regulations to
evaluate the good structural behavior of the building. In the third chapter the research
methodology is exposed. In the fourth chapter the project data is exposed. Structuring, pre-
dimensioning, load metering, seismic analysis and element design are performed. In the
fifth chapter the interpretation of results is exposed. In the sex and the last chapter, the
conclusions reached with the study are presented. The general objective and the specific

objectives of the thesis are answered; and the recommendations are enunciated.

The regulations used to carry out this thesis were mainly the National Building Regulations

and the Specifications of the Americas of the American Steel Construction Institute (AISC).

Keywords: Shopping center, Structural steel, Structural analysis and design
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CAPITULO |

PLANTEAMIENTO METODOLOGICO

1.1. Descripcion de larealidad problematica.

En la actualidad, la ciudad de Juliaca viene teniendo un desarrollo ampliamente
considerable en sus actividades principalmente comerciales, ya que esta ciudad es un eje
netamente comercial, por lo tanto se incrementa la necesidad de construir y/o disefar
edificaciones como la de centros comerciales de varios niveles los cuales aprovechan al
maximo el area de terreno logrando asi crear mayores espacios para la actividad del
comercio. Esto segun la Sintesis de Actividad Econdmica elaborada por el BCRP (2016),
nos muestra que la actividad de Comercio es la principal actividad econémica de la region.
Sin embargo en la actualidad se tiene una escasa experiencia en el uso del acero
estructural como material de construccion en la Regién de Puno, pese a que el uso del
mismo se ha convertido en los Ultimos afios en uno de los materiales mas utilizados para

la construccion de edificaciones en Paises desarrollados.

El Per presenta en su gran mayoria edificaciones de concreto armado, debido a
su buen comportamiento y desempefio estructural se ha posicionado este material en la
industria de construccion, pero debemos ser prestos a los cambios en la construccién con
uso de nuevos materiales como es el acero estructural y aplicar las bondades estructurales,
arquitecténicas que nos proporciona este material. Esto se ve reflejado en el alza de
importaciones de acero para la construccion procedentes de China y Turquia que nos

menciona la Camara Peruana de Construccion en el 2016.
Por los argumentos expuestos anteriormente en el presente trabajo de tesis se

procede en el analisis y disefio estructural de un centro comercial en estructuras metalicas

con porticos arriostrados excéntricamente para la ciudad de Juliaca, donde se indica el
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andlisis de la estructura en un software de calculo y el disefio se realiza empleando las

normativas especificas para estas estructuras.
1.2. Problema de Investigacion

¢, Cual sera el comportamiento estructural de una edificaciébn de acero en la ciudad de

Juliaca?
1.3. Justificacion de la Investigacion

Para el desarrollo econémico de nuestra region es necesario dotar de
infraestructura para actividades de comercio, como es la de un centro comercial el cual
involucra ambientes amplios con luces grandes, idoneos, versatiles, que generen
condiciones agradables para las actividades de comercio que permitan una convivencia

social.

El crecimiento de las actividades de comercio en la ciudad de Juliaca se ha ido
acrecentando enormemente en los Ultimos afos, sobretodo en el campo de ventas por
departamento; es por eso que se ha visto la necesidad de la construccion de grandes
edificaciones para el desarrollo de todas sus actividades tanto en el almacenamiento,
recreacion y ventas. Para el disefio de este tipo de estructuras, la aplicacién del
Reglamento Nacional de Edificaciones es muy limitada, por lo que se ve la necesidad de
utilizar normas y estandares americanas donde muestran una amplia variedad de

alternativas.
1.4. Objetivos

1.4.1. Objetivo General

Realizar el analisis y disefio estructural de un Centro Comercial con poérticos

arriostrados de tres niveles de estructura metalica, para comercio.
1.4.2. Objetivos Especificos

a. Generar un modelo matemético adecuado para el andlisis y disefio de un centro

comercial en base a pérticos arriostrados en acero.

b. Estimar el comportamiento estructural de centro comercial en base a poérticos

arriostrados en acero con normativa vigente.

c. Realizar el disefio de los elementos estructurales del proyecto de un centro

comercial los cuales satisfacen requerimientos funcionales y de seguridad.
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CAPITULO Il

MARCO TEORICO

2.1. Antecedentes

En el contexto internacional, existen estudios realizados sobre el disefio de
elementos de acero en edificaciones con sistemas estructurales de poérticos arriostrados
excéntricamente, los cuales se basan en su disefio en su mayoria a la norma Americana
ANSI/AISC (341-10, 360-10), como también la intervencion de las normas FEMA( Agencia
Federal para la Gestion de Emergencias), existen diferentes estudios realizados en
distintas partes del mundo sobre disefio de elementos de acero en edificaciones con
sistemas estructurales de porticos arriostrados excéntricamente, que adoptan las normas
Americanas en su normativa local. En el Per( existe una propuesta de norma E-090, la
cual ha sido adoptada de la norma Americana ANSI/AISC 360-10, con la cual se podra

realizar los disefios con una normativa local actualizada.

Tasaico, L. (2002) en su investigacion sobre “Analisis y disefio de un edificio alto de
acero”, Contiene 3 partes basicas y que lo trabaja a manera de pirdmide, esto porque toma
una secuencia tal que un capitulo es el refuerzo o base del siguiente. De esta forma explica
su linea metddica y sistemética. En el capitulo | aborda el marco tedrico de las estructuras
en acero, se da un alcance global de la evolucién del acero, como material estructural, su
influencia en el desarrollo de la humanidad, el aletargamiento de su uso en determinadas
épocas, su empleo, en la actualidad, en paises de gran desarrollo tecnol6gico como los
Estados Unidos y el Japén. Se abordan también, las caracteristicas de comportamiento
frente al terremoto de Northridge y se da una descripcion de las filosofias de disefio que
imperan en los nuevos codigos de disefio contra cargas laterales. El capitulo Il enfatiza en
los puntos basicos de disefio, las especificaciones generales y las provisiones especiales

para el disefio sismico. El capitulo 11l aborda el analisis y disefio de la estructura de acero.
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Trata topicos de analisis estructural y los limites especificados para el sistema global. Se
enfoca el disefio sobre elementos particulares del modelo empleado. Se presentan,
también, algunos alcances metodoldgicos de la proteccion del acero estructural, todo esto
bajo la metodologia del LRFD.

Granados, S. (2013) en su investigacion titulada “Analisis y disefio estructural de un
edificio de estructura metalica, construido en la ciudad de México”, describe y concluye en
el contenido de sus capitulos los procedimientos que utilizo, en el capitulo | presenta la
descripcién del proyecto y sus caracteristicas del edificio, terminando con el analisis
sismico de acuerdo al reglamento vigente de DF México. En el capitulo Il aborda la
modelacion del edificio empleando el software ETABS. Para el capitulo Il muestra los
resultados del analisis para proseguir con el disefio respectivo. Por ultimo el capitulo IV

aborda las conclusiones y recomendaciones.

Cook, J. (2005) en su investigacién sobre “Opciones estructurales de estructura de
acero para edificios de media y alta elevacion”, realizo estudios para varios sistemas
estructurales, opciones de estructuras de acero disponibles para los disefiadores. En sus
conclusiones muestra cuadros que describen las ventajas y desventajas de sistema
estructural estudiado. Describe las herramientas de disefio estructural disponibles para la
evaluacion inicial del sistema estructural. Explica La demanda de las estructuras por la
economia, mas eficientes. Presenta recomendaciones para las eficientes soluciones

estructurales en edificios propuestos.

Un antecedente local en el Peru fue el realizado por Diplomado Especializado en
disefo estructural (2011) sobre “Disefio de un edificio comercial con estructura de acero
considerando un espectro de disefio que incluye que incluye el sismo de pisco 2007, el
cual comprende el disefio estructural en acero de un edifico comercial de 6 niveles,
destinando los 3 primeros niveles a uso de tienda por departamentos y los 3 niveles Gltimos
a uso de estacionamiento. El sistema resistente de dicha estructura esta conformado por
una combinacion de porticos arriostrados en todo el perimetro de la estructura y pérticos a
momento con conexion simple. Este edificio esta ubicado en la ciudad de Lima, cuyo suelo

local es un suelo intermedio entre suelo rigido y suelo flexible.
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2.2. FUNDAMENTOS TEORICOS
2.2.1. Acero Estructural.

Desde los principios de la construccion de edificaciones con considerable altura
alrededor del mundo, el acero se ha posicionado como material fundamental que poco a
poco ha ido desplazando al concreto armado. Es importante sefialar que en la mayoria de
edificios altos construidos en todo el mundo se utiliza acero como material principal y
hormigbn como material secundario ya que mientras el acero ofrece grandes ventajas de
resistencia, ductilidad y capacidad de absorcion de energia, el concreto puede proporcionar

rigidez y amortiguamiento.

Segun la revista Arquitectura en acero (2015) nos menciona que actualmente el acero
ha mejorado su calidad y resistencia por lo cual se puede dar diferentes formas de acuerdo
a la necesidad debido a la gran flexibilidad que posee, haciéndolo compatible con los
disefios de la arquitectura moderna. El acero es el producto de la combinacion de hierro y
carbono en su mayor proporcién y de otros elementos como silicio, fosforo, azufre y
oxigeno en menor escala; de acuerdo al porcentaje de carbono contenido en el acero,
seran sus caracteristicas del mismo, asi entonces mientras menor sea su porcentaje de

carbono en el acero, mayor sera su ductilidad y soldabilidad.

El acero que se utiliza en las construcciones de edificaciones y obras civiles es el
acero laminado, el cual es fundido a altas temperaturas que permiten una facilidad para
moldearlo. Se caracteriza por su gran rigidez, ductilidad y resistencia mecanica que le
permite soportar diferentes tipos de esfuerzos al mismo tiempo; es decir, que se comporta
de manera similar bajo esfuerzos de tension que bajo esfuerzos de compresion en relacion

a su deformacion.

“Por lo tanto el acero es muy recomendable para estructuras sismo resistentes ya que
durante un evento sismico se producen fuerzas de tension y compresion alternadamente

gue pueden ser controladas por las propiedades que presenta el acero.” AISC 360 (2010)
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2.2.2. El Acero como Material Estructural.

El acero es uno de los materiales estructurales mas importantes, segun McCormac

(2013) nos muestra sus ventajas y desventajas entre las cuales tendremos los siguientes:

Ventajas del Acero como Material Estructural

Segun la clasificacion de McCormac (2013) nos muestra las siguientes:

Alta Resistencia.

La alta resistencia del acero por unidad de peso implica que serd poco el peso de
las estructuras; esto es de gran importancia en puentes de grandes claros, en
edificios altos y en estructuras con malas condiciones en la cimentacion.
(McCormac 2013, p.1)

Uniformidad.
Las propiedades del acero no cambian apreciablemente con el tiempo como es el
caso de las estructuras de concreto reforzado. (McCormac, 2013 p.1)

Elasticidad.

El acero se acerca mas en su comportamiento a las hipétesis de disefio que la
mayoria de los materiales, gracias a que sigue la ley de Hooke hasta esfuerzos
bastante altos. Los momentos de inercia de una estructura de acero pueden
calcularse exactamente, en tanto que los valores obtenidos para una estructura de

concreto reforzados son relativamente imprecisos. (McCormac, 2013 p.1)

Ductilidad.

La ductilidad es la propiedad que tiene un material de soportar grandes
deformaciones sin fallar bajo altos esfuerzos de tension. Cuando se prueba a
tension un acero con bajo contenido de carbono, ocurre una reduccién considerable
de la seccidn transversal y un gran alargamiento en el punto de falla, antes de que
se presente la fractura. Un material que no tenga esta propiedad probablemente

sera duro y fragil y se rompera al someterlo a un golpe repentino. (McCormac, 2013
p.2)



Durabilidad.

Si el mantenimiento de las estructuras de acero es adecuado duraran
indefinidamente. Investigaciones realizadas en los aceros modernos, indican que
bajo ciertas condiciones no se requiere ningln mantenimiento a base de pintura.
(McCormac, 2013 p.2)

Ampliaciones de estructuras existentes
Las estructuras de acero se adaptan muy bien a posibles adicciones. Se pueden
afiadir nuevas crujias e incluso alas enteras a estructuras de acero ya existentes y

los puentes de acero con frecuencia pueden ampliarse. (McCormac, 2013 p.3)

Tenacidad.

El acero estructural es capaz de resistir grandes fuerzas a pesar de encontrarse ya
deformado, lo cual es muy importante debido a que permite su manipulacién en el
momento de montaje y elaboracién, un material tenaz se define como el que tiene

la capacidad de absorber energia en grandes cantidades.

Rapidez de montaje.
En obras metalicas, el tiempo de construccién se ve disminuido gracias a que este

es de facil y rapida colocacion.

Conexiones.
Para la uniébn de los miembros de acero, existen una gama de conexiones,
atornilladas, soldadas, remachadas, etc. las cuales ademas son de rapida

realizacion.

Fabricacion.
Posee una facilidad de laminarse para poder conseguir una variedad de tamafios

y formas.

Reciclable.
El acero es reutilizable en algunos casos, e incluso tiene la posibilidad de venderlo

como chatarra.



Desventajas del Acero como Material Estructural

Segun la clasificacion de McCormac (2013) nos muestra las siguientes:

Costo de mantenimiento.

La mayor parte de los aceros son susceptibles a la corrosion al estar expuestos al
intemperismo, por consiguiente, deben pintarse periédicamente. El uso de aceros
anticorrosivos para ciertas aplicaciones, tienden a eliminar este costo. (McCormac,
2013 p.5)

Costo de la proteccion contra el fuego.

Aunque algunos miembros estructurales son incombustibles, sus resistencias se
reducen considerablemente durante los incendios, cuando los otros materiales de
un edificio se queman. El acero es un excelente conductor de calor, de manera que
los miembros de acero sin proteccion pueden trasmitir suficiente calor de una
seccion o comportamiento incendiado de un edificio a secciones adyacentes del
mismo edificio e incendiar el material presente. En consecuencia, la estructura de
acero de un edificio debe protegerse con materiales con ciertas caracteristicas
aislantes o el edificio debera acondicionarse con un sistema de rociadores para

evitar la propagacion del calor. (McCormac, 2013 p.5)

Susceptibilidad al pandeo.

Entre mas largos y esbeltos sean los miembros a compresion, mayor es el peligro
de pandeo. Como se indicO previamente, el acero tiene una alta resistencia por
unidad de peso, pero al usarse como columnas no resulta muy econémico ya que
debe usarse bastante material, solo para hacer mas rigidas las columnas contra el

posible pandeo. (McCormac, 2013 p.6)

Fatiga.

Otra caracteristica inconveniente del acero es que su resistencia puede reducirse
si se somete a un gran numero de inversiones del signo del esfuerzo. O bien, a un
gran niumero de cambios de la magnitud del esfuerzo de tension. (Se tienen
problemas de fatiga solo cuando se presentan tensiones). En la practica actual se
reducen las resistencias estimadas de tales miembros, si se sabe de antemano que
estaran sometidas a un namero mayor de ciclos de esfuerzo variables que cierto

namero limite. (McCormac, 2013 p.6)



2.2.3. Propiedades Estructurales del Acero.

Resistencia del Acero

La propiedad con mayor importancia a tenerse en cuenta, en el disefio de elementos

estructurales de acero, es la resistencia a la fluencia.

La resistencia a la fluencia, es el valor minimo garantizado que da el fabricante de
acero, que se basa en un promedio estadistico y la consideracion del valor minimo

de fluencia obtenido mediante un gran nimero de pruebas. (Inga & Pesantez, 2010)

Entonces para el acero que se va a utilizar en la presente tesis es ASTM-A36, el
cual tiene un valor garantizado por el fabricante de: Fy = 36 Ksi 0 250 MPa.

El diagrama esfuerzo-deformacién del acero estructural (ver Figura 1), se
caracteriza por la presencia inicialmente de la zona eléstica, en la que esfuerzos y
deformaciones estan relacionados entre si linealmente, hasta llegar al punto de
fluencia del acero, para pasar a la regién plastica, donde el acero comienza a fluir
y presenta considerables deformaciones sin un incremento considerable de
esfuerzos, y finalmente la regiéon de endurecimiento por deformacion, en la cual se
presenta un incremento en la deformacion requiere un incremento de esfuerzo para

llegar al punto de fractura. (Inga & Pesantez, 2010)

Esluerzo
altimo ——»

E sluerzo
de Husncia

Limite de
proporcionabidad

/

L4

l .
7ona Plasticidad Enduiecimiento
elbstica perfecta o por deformacion

fluencia

Figura 1: Diagrama esfuerzo — deformacion del acero.

Fuente: Alejandro Pino, M. (2017). Diagrama esfuerzo-deformacion.



Médulo de Elasticidad (E)

También llamado modulo de Young, se refiere a la pendiente que nos brinda el
diagrama esfuerzo — deformacién correspondiente a la zona eléstica (ver ecuacion
2.1).

. o esfuerzo Ecu (2.1)
" € deformacion

Donde el esfuerzo (o) en Mpa, la deformacion unitaria (€) en mm/mm (pulg/pulg)
y el médulo de elasticidad (E) en Mpa. Los valores promedios para los aceros van
desde 193000 a 207000 MPa (28000 a 30000 ksi). El valor a utilizar para el disefio,
generalmente es de 200000 MPa (29000 ksi).

Coeficiente de Poisson (v)

Es la relacion entre la deformacién transversal y la deformacion longitudinal, bajo
una carga axial, correspondiente a la razén entre la elongacion longitudinal y a la
deformacién transversal en el ensayo de traccién. Alternativamente el coeficiente
de Poisson puede calcularse a partir de los mdodulos de elasticidad longitudinal y

transversal, segun (Ver ecuacion 2.2). (Inga & Pesantez, 2010)

>xc & Ecu (2.2)

Los valores para el andlisis del concreto armado y acero estructural son diferentes,
segun el laboratorio de la Universidad de Chile nos menciona que generalmente
para concreto el valor del coeficiente de Poisson oscila entre v =0.1-0.15, y para el
acero oscila entre v =0.25-0.30. Como valor maximo se tiene v es 0.5 debido a que
no hay cambio de volumen con este valor. Como en el caso anterior, las
expresiones anteriormente indicadas del coeficiente de Poissonv son valores

dentro del rango de comportamiento elastico.

Modulo de Elasticidad al esfuerzo cortante (G)

Se utiliza como modulo cortante en el disefio, su valor promedio es de 77000 MPa
(11000 ksi) para los aceros estructurales. Se puede calcular con la siguiente

ecuacion 3.3;
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E

e

Ecu (3.3)

2.2.4. Propiedades Mecanicas del Acero

Las propiedades del acero dependen del proceso de laminado y al tratamiento
térmico al cual sea sometido, las mas importantes son las siguientes: alta resistencia,

ductilidad, elasticidad, uniformidad y tenacidad.
Alta resistencia

Debido a la alta resistencia que presenta el acero estructural se pueden disefiar
secciones mas esbeltas y debido al poco peso que tienen en comparacion al
concreto se puede reducir el peso propio de la estructura, esto proporciona una gran

ventaja al construir edificaciones de gran altura.
Ductilidad

Esta propiedad permite que el material tenga la facilidad de soportar grandes
deformaciones plasticas antes de llegar a la falla bajo la accion de una fuerza y sin
disminuir su resistencia. Por lo tanto es posible detectar cuando una estructura esta

a punto de fallar, cuando la deformacién que presente sea excesiva.
Elasticidad

Es la capacidad que tiene el acero para recuperar su estado inicial al término de
una fuerza actuante. El limite de elasticidad de un material es el maximo esfuerzo
hasta el cual un material tiene un comportamiento elastico, entonces es el mayor
esfuerzo que soporta sin causar deformaciéon permanente. Su valor se aproxima al

valor de fluencia del material.
Tenacidad

Se define como la propiedad del acero que hace que el material absorba gran
cantidad de energia para que se presente la falla por ruptura. Para una ruptura fragil
se requiere menor cantidad de energia y para una ruptura ductil se requiere mayor

cantidad de energia.
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2.2.5. Materiales y su Normativa.

El fabricante de la estructura es responsable de contar con resultados de inspeccion
y ensayos, de materiales o productos, realizados en el Peru, antes de su utilizacién. Si al
usar una norma técnica peruana hubiese un aspecto no contemplado, se podran utilizar las
normas ASTM, AWS, ANSI aplicables. (RNE Propuesta E-090, 2016)

De no existir organismos de evaluacion de la conformidad acreditados en el Pera
para un ensayo especifico, se aceptaran los reportes emitidos por laboratorios acreditados
en otros paises que tengan un acuerdo multilateral con el INACAL (Instituto Nacional de la
Calidad), adjuntando un documento emitido por el INACAL indicando que tales organismos

de evaluacién de la conformidad no existen en el Perd. (RNE Propuesta E-090, 2016)

Acero Estructural

Bajo la propuesta de Norma RNE E-090, que tiene como base principal la norma
americana ANSI/AISC, y para materiales a las normas ASTM, se aprobara el uso
del material que cumpla con: Ver Tablas 1, 2,3y 4.

Normas Técnicas Peruanas (NTP).

Tabla 1.

Designacion de Normas para Productos de Acero (NTP).

CODIGO TITULO REFERENCIA

NTP 350.400 PRODUCTOS DE ACERO. Aceros ASTM A36/A36M
estructurales al carbono. (AASHTO M270
Especificaciones. Grado 36).

NTP 350.404 PRODUCTOS DE ACERO. Tubos ASTM A500.
estructurales de acero al carbono
conformados en frio, electro
soldados y sin costura, de forma
circular y no circular.
Especificaciones.

NTP 350.407 PRODUCTO DE ACERO. Acero ASTM  A572/572M
estructural de alta resistencia de (AASHTO M270
baja aleacién de columbio-vanadio. Grado 50).
Especificaciones.

NTP 350.408 PRODUCTOS DE ACERO. Acero ASTM A709
estructural para puentes. Grado 36, 50, 50W,
Especificaciones. 70W, 100 y 100W
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NTP 350.414

NTP 350.416

NTP 350.405

NTP 341.031

NTP 339.186

PRODUCTOS DE ACERO. Perfiles ASTM A992/A992M

de acero estructural.
Especificaciones.

PRODUCTOS DE ACERO. ASTM

Requisitos generales de productos ASTM A568

de acero estructural laminado en
caliente.

PRODUCTOS DE ACERO. ASTM A370

Métodos de ensayos normalizados
y definiciones para ensayos
mecanicos.

AG,

PRODUCTOS DE ACERO. Barras ASTM A615 Gr. 60

de acero al carbono, corrugadas y
lisas, para refuerzo de concreto
armado. Especificaciones.

PRODUCTOS DE ACERO. Barras ASTM A706 Gr. 60

de acero de baja aleacion,
corrugadasy lisas, para refuerzo de
concreto armado. Especificaciones.

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-090(2016).

Normas Técnicas ASTM

Tabla 2.

Designacion de Normas para Productos de Acero (ASTM).

CODIGO
ASTM A53/A53M, Gr. B.

ASTM A283/A283M

ASTM A242/A242M
ASTM A501

ASTM A514/514M
(AASHTO M270 Grado
100 y 100W)

ASTM A529/529M.

ASTM A588/588M
(AASHTO M270
Grado 50W)
ASTM A606

TITULO

Tubos redondos de acero negro y galvanizado,
soldados y sin costura.

Planchas de acero al carbono de baja y media
resistencia a la traccion.

Acero de alta resistencia y baja aleacion.

Tubos estructurales de acero al carbono,
formados en caliente, soldados y sin costura.

Planchas de acero aleado, templado vy
revenido, de alta resistencia, adecuadas para
soldadura.

Acero al Carbono — Manganeso, de alta
resistencia, de calidad estructural

Acero estructural de alta resistencia y baja
aleacion, con un limite de fluencia minimo de
345 MPa, de hasta 100 mm de espesor.

Planchas y flejes de acero de alta resistencia y
baja aleacion, laminadas en caliente y

13



laminadas en frio, con resistencia mejorada a la
corrosién atmosférica.

ASTM A618 Tubos estructurales de alta resistencia y baja
aleacion, soldados y sin costura, formados en
caliente.

ASTM A847/A847M Tuberia estructural de baja aleacién, de alta

resistencia con costura y sin costura formada
en frio, con resistencia a la corrosién
atmosférica mejorada.

ASTM A852/852M Planchas de acero estructural de baja aleacion,

(AASHTO M270 Grado templado y revenido, con limite de fluencia

70W) minimo de 485 MPa, de hasta 100 mm de
espesor.

ASTM A913/A913M Perfiles de acero de baja aleacion y alta
resistencia, de calidad estructural producida por
el proceso de templado y revenido (QST).

ASTM A1043/A1043M. Acero estructural con baja relacién entre los
esfuerzos de fluencia y resistencia a la traccion
para uso de edificaciones.

ASTM A1011/1011M Planchas y bobinas laminadas en caliente de

(Reemplaza al ASTM aceros al carbono estructural (SS), de baja

A570, grado 275, 310 y aleacién y alta resistencia (HSLAS), con

345) trabajabilidad mejorada y de alta resistencia
(HSLAS-F).

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-090(2016).

Acero no ldentificado

Se permite el uso de acero no identificado con la aprobacién de un Supervisor, si
su superficie se encuentra libre de imperfecciones de acuerdo con los criterios
establecidos en la NTP 350.416, en elementos o detalles de menor importancia
(como separadores en armaduras, laminas y otros similares), donde las
propiedades fisicas precisas y su soldabilidad no afecten la resistencia ni la
seguridad de la estructura. (RNE Propuesta E-090, 2016)

Perfiles Pesados

Las secciones laminadas de la NTP 350.416 con un espesor de ala que exceda de
50 mm se consideraran como perfiles pesados. Para los perfiles pesados que se
usen como elementos sujetos a esfuerzos primarios de traccion debido a traccion o
flexion, no se necesita especificar la tenacidad si los empalmes son empernados.

Si tales elementos son empalmados con soldadura de penetracion total, el acero
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especificado serd suministrado con ensayos de impacto Charpy de entalle en V de
acuerdo con la NTP 350.416. El ensayo de impacto deberd alcanzar un valor
promedio minimo de 27 J de energia absorbida a +20°C y seré realizado de acuerdo
con la NTP 350.405. (RNE Propuesta E-090, 2016)

Fundiciones y Piezas Forjadas de Acero

Para los aceros fundidos, estos deberan las normas ASTM A216/A216M, Grado.

Para los elementos de aleacion y forjadas de acero al carbono que se utilizan en la

industrial general, estos deberan cumplir las normas ASTM A668/A668M.

Pernos, Arandelas y Tuercas

Deben cumplir una de las siguientes Normas Técnicas ASTM, segin RNE
Propuesta E-090 (2016):
- Tuercas de acero al carbono y de aleacién para pernos para servicio de alta
presion y alta temperatura, ASTM A194/194M.
- Pernos y pernos de cortante de acero al carbono, de resistencia a la traccion
414 MPa, ASTM A307.
- Pernos estructurales, de acero, tratados térmicamente, de resistencia minima
a la tracciéon 830/725 MPa, ASTM A325/A325M.
- Pernos, vastagos y otros conectores roscados externamente, ASTM A354
- Pernos enroscados, pernos c/tuerca y tornillos de acero tratado térmicamente,
de resistencia a la tracciéon minima 120/105/90 ksi, ASTM A449.
- Pernos estructurales de acero tratado térmicamente, de resistencia minima a
la traccion 1040 MPa, ASTM A490M.
- Tuercas de aceros al carbono y aceros aleados, ASTM A563.
- Tuercas de aceros al carbono y aceros aleados (Métrico), ASTM A563M.
- Arandelas de acero endurecido, ASTM F436.
- Arandelas de aceros templados, ASTM F436M.

- Arandelas de acero, planos, sin templar para uso general, ASTM F844. (p 17)
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Pernos de Anclaje y Varillas Roscadas

Segun la Propuesta de Norma RNE E-090(2016), el cual se basa en las
especificaciones americanas AISC 360-10, el uso del material tendrd que cumplir

con:

Normas Técnicas Peruanas NTP

Tabla 3.

Designacion de normas para Pernos de Anclaje y Varillas Roscadas

CODIGO

TITULO REFERENCIA

NTP 350.400 PRODUCTOS DE ACERO. Aceros ASTM A36/A36M
estructurales al carbono. (AASHTO M270 Grado
Especificaciones. 36).

PRODUCTO DE ACERO. Acero ASTM A572/572M
estructural de alta resistencia de (AASHTO M270 Grado
baja aleacién de columbio-vanadio. 50).

Especificaciones.

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-090 (2016).

NTP 350.407

Normas Técnicas ASTM

Tabla 4.

Designacion de normas para Pernos de Anclaje y Varillas Roscadas

CODIGO

ASTM A193/193M

ASTM A354

ASTM A449

ASTM A588/588M

(AASHTO
Grado 50W)

ASTM F1554

M270

TITULO

Materiales para pernos de acero de aleacion e
inoxidable para servicio de alta temperatura

Pernos, pernos de cortante y otros conectores
roscados externamente, de acero de aleacion,
templado y revenido.

Pernos de cabeza hexagonal y vastagos de acero,
tratado térmicamente de resistencia a la traccion
minima de 120/105/90 ksi, para usos generales

Acero estructural de alta resistencia y baja aleacion,
con un limite de fluencia minimo de 345 MPa, de hasta
100 mm de espesor.

Pernos de anclaje, de acero, de esfuerzo de fluencia
de 36, 55 y 105 ksi.

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-090 (2016).
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Metal de Aporte para el Proceso de Soldadura

Para los electrodos de soldadura segun la Propuesta de Norma RNE E-090(2016),
el cual se basa en las especificaciones americanas AISC 360-10, el uso del metal
de aporte tendra que cumplir con las especificaciones de la American Welding
Society (AWS):
- AWS AbL.1, Especificacion para electrodos de acero al carbono para soldadura
de arco metalico sumergido.
- AWS Ab.5, Especificacion para electrodos de baja aleacion para soldadura de
arco metalico sumergido.
- AWS Ab.17, Especificacion para electrodos y fundentes de acero al carbono
para soldadura de arco sumergido.
- AWS Ab5.20, Especificacion para electrodos de acero al carbono para
soldadura de arco con alambre tubular.
- AWS Ab5.23/A5.23M, Especificacion para electrodos y fundentes de acero de
baja aleacién para soldadura de arco sumergido.
- AWS A5.26/A5.26M, Especificacion estandar para electrodos de acero al
carbono y de baja aleacion para soldadura de electrogas. (p. 19)

2.2.6. Sistemas Estructurales para Edificaciones de Acero.

Para edificaciones acero se pueden construir de distintas clases de sistemas
estructurales, los cuales tienen diferentes caracteristicas arquitecténicas,
comportamientos estructurales, usos, esto con el fin de soportar las cargas en marcos o
poérticos y armaduras, dentro de los cuales los sistemas estructurales aporticados se
clasifican en sistemas de poérticos resistentes a momento y sistemas de porticos

arriostrados segun el RNE en su norma E-030.

Clasificacién de sistemas estructurales

Los sistemas de porticos resistentes a momento se clasifican en:

a. Podrticos ordinarios resistentes a momentos (OMF): Son aquellos que
pueden proveer una minima deformacion inelastica a sus elementos y
conexiones. Una caracteristicas que tienen es la no limitacién en su relacion

ancho/espesor de sus elementos. Asimismo, no posee limitaciones para
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zonas protegidas. En este tipo de sistema las conexiones pueden ser rigidas

0 semirrigidas.
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Figura 2: Edificio de acero con (OMF).

Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.

b. Pérticos intermedios resistentes a momentos (IMF): Son porticos que
proporcionan una limitada capacidad de deformacidn inelastica producida
por una fluencia por flexién en vigas y columnas, produciendo falla por corte
en las zonas de panel. Las conexiones viga - columna deberan ser capaces
de desarrollar una distorsién angular de entrepiso de 0,02 rad. La resistencia
por flexién en la cara de la columna debera ser al menos 0,80 Mpa de la
viga conectada para un angulo de distorsién de entrepiso de 0,02 rad.

(RNE Propuesta E-090, 2016)
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Fallas en las zonas de panel

Figura 3: Pértico con fallas en las zonas de panel.

Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.
Pdrticos especiales resistentes a momento (SMF): Este tipo de pértico
debera de proveer una significativa deformacion inelastica a través de la
fluencia por flexion de las vigas y limitar la fluencia en la zona del panel de
la columna. Las columnas deben ser disefiadas para ser mas fuertes que
las vigas, esperando una fluencia total en las vigas. (RNE Propuesta E-090,
2016)

Fallas en las zonas de viga

Figura 4: Pértico con fallas en las zonas de vigas.
Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.
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Los sistemas de porticos arriostrados se clasifican en:

a. Porticos ordinarios con arriostres concéntricos (OCBF): Son aquellos
porticos arriostrados diagonalmente los cuales estan sometidos
principalmente a fuerzas axiales. Los requisitos para su disefio se

encuentran en (Ver tabla 5).

El sistema OCBF tiene por objetivo brindar un comportamiento en sus
elementos y conexiones de deformarse inelasticamente. Los tipos de OCBF
pueden ser de tipo V invertida y de tipo K (Ver Figura 5).

Figura 5: OCBF tipo V-invertida y tipo K.

Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.

b. Porticos especiales con arriostres concéntricos (SCBF): Son aquellos
porticos arriostrados diagonalmente que cumplen los requisitos de la tabla
(Ver tabla 5) en los que todos los elementos del sistema del poértico
arriostrado estan sometidos principalmente a fuerzas axiales.

El sistema SCBF tiene por objetivo brindar un comportamiento en sus
elementos y conexiones de deformarse inelasticamente en funcién del
pandeo de la abrazaderay el arriostre en tensién. Los tipos de SCBF pueden

ser de tipo X y de tipo simple (Ver Figura 6).
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Figura 6: SCBF arriostre en X.

Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.
c. Porticos con Arriostres Excéntricos (EBF): Son aquellos porticos
arriostrados diagonalmente que cumplen los requisitos de la tabla (Ver tabla
5) que poseen al menos uno de sus extremos del arriostre conectado a una

viga respecto a otra conexidn viga-arriostramiento o viga - columna.

El sistema EBF esta conformado por vigas, columnas y arriostres. Uno de
los extremos del arriostre estara conectado a un segmento de la viga al que

llamamos “Enlace” = link en inglés.
EBF disefiado de conformidad con las normativas se espera que

proporcionen capacidad de deformacion inelastica principalmente a través
del cizallamiento o flexién en los enlaces (Ver tabla 7).
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Figura 7: Pértico con arriostre excéntrico.

Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.

De acuerdo a la categoria de una edificacion y la zona donde se ubique, ésta
debera proyectarse empleando el sistema estructural que se indica en la tabla
(Ver tabla 5). Zavala C (2016)

Tabla 5.
Requisitos para Pérticos Arriostrados

Categoria de Zona Sistema Estructural
la edificacion
Al 4y 3 Aislamiento sismico con cualquier
sistema estructural
2 OCBF, SCBF, EBF
1 OCBF, SCBF, EBF
A2 4y3 OCBF, SCBF, EBF
2 OCBF, SCBF, EBF
1 SMF, IMF, OMF, OCBF, SCBF, EBF
B 4,3y2 SMF, IMF, OCBF, SCBF, EBF
1 SMF, IMF, OMF, OCBF, SCBF, EBF
C 4,3,2y1 SMF, IMF, OMF, OCBF, SCBF, EBF

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-090 (2016).
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2.2.7. Componentes de Edificios de Acero formados por Porticos
Arriostrados

Las estructuras a base de porticos arriostrados estan formados por vigas, columnas
y arriostres. Al menos uno de los extremos de cada arriostre es conectado para aislar un
segmento de la viga al que llamamos “Enlace” 6 link, como se observa en la Figura 8 los
componentes que posee un sistema con pérticos arriostrados posee miembros horizontales
y verticales, la transferencia de cargas seria la siguiente: los miembros horizontales (vigas
de soporte) transfieren las cargas de gravedad procedentes de las losa colaborante, a las
vigas principales, estas las transfieren a los elementos verticales denominados columnas,

las cuales transfieren la carga hasta la cimentacion de la estructura.

Los arriostres resisten las cargas laterales a través de las acciones combinadas del
portico y reticula. También pueden desarrollar ductilidad a través de la incursion en el rango
inelastico del enlace lo cual pueden disipar gran cantidad de energia a través de un alto
nivel de ductilidad, pero también puede proveer altos niveles de rigidez elastica. Zavala C
(2016).

Las columnas se encuentran de manera constante dentro de la arquitectura del
edificio, al igual que los elementos diagonales y horizontales se repiten en los tres niveles

del centro comercial.

Figura 8 : Componentes de un edificio a base de Pérticos arriostrados excéntricamente.
Fuente: Learning, Z. and Zigurat. (2017). Méaster Estructuras Metalicas y Mixtas.

Miembros Estructurales

En la estructura de un edificio de acero con sistema estructural de pérticos con

arriostres excéntricos participan diferentes tipos de miembros estructurales, los
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mismos que se clasificaran de acuerdo a la carga principal que soportan. Asi se
consideran los siguientes cinco tipos basicos de miembros estructurales (ver Figura
9). (Inga & Pesantez, 2010)

o Arriostres

o Enlace o link
o Columnas

o Vigas

o Losa colaborante

Figura 9 : Miembros Estructurales de un Portico (EBF).
Fuente: Engelhardt, M. (2007) Design of Seismic Resistant Steel Buildings Structures.
Universidad de Texas at Austin.

Conexiones de Pérticos Estructurales

Las clases de conexiones segun las especificaciones americanas AISC
(2010). Primordialmente son tres: conexiones simples o de corte, conexiones
rigidas y conexiones semi rigidas Ver Figura 11. AISC (2010). “Disefio de

Conexiones”.

También un concepto similar pero distinto es la “Junta”, esta se caracteriza
por ser el area donde planchas, 4ngulos, soldadura, remaches y tornillos unen a
extremos de bordes de planchas, superficies de perfiles. Esta se clasifica en junta
soldada y empernada. Por ultimo tenemos el concepto de “nodo” el cual se
denomina a la zona completa de encuentro de vigas y columnas, incluyendo las

planchas de continuidad y las planchas adosadas Ver (Figura 10).
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Figura 10: Elementos de una conexion.
Fuente: Arquitecturaenacero.org. (2017). Conexiones tipicas en estructuras de acero,

Arquitectura en acero.
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Figura 11 : Tipos de Conexiones Tipicos.

Fuente: Zapata, L. (2007). Conexiones en estructuras de acero.
Conexiones simples
Son aquellas las cuales su principal caracteristica es que no transmiten momento y
gue tedricamente deberian permitir el giro de los elementos que se le conecten.

También llamados conexiones de cortes se creen que pueden resistir Gnicamente

fueras cortantes, en la Figura 12 (a y b) tenemos algunos ejemplos.
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Figura 12 : Conexiones Simples.

Fuente: Zapata, L. (2007). Conexiones en estructuras de acero.

Conexiones semirrigidas (PR)

En una conexion semirrigida se observa una considerable resistencia al giro,
produciéndose momentos notables. Se realiza la incorporacion del disefio de un

asiento el cual esta detallado en el Manual LRFD, Tabla 9-9 “Conexiones de
asiento”.

En la Figura 13 se presenta una conexion semirrigida con elementos que aportan

en la conexién como son pernos, angulos, atiesadores, planchas de refuerzo.
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Figura 13 : Conexion Semirrigida.

- Pernos de alta resistencia

a) Conexion compuesta

Fuente: Zapata, L. (2007). Conexiones en estructuras de acero.
Conexiones Rigidas (FR)
En una conexion rigida se requiere que se cumpla con una completa transferencia

de momentos y que no exista rotacion en los miembros o que este valor sea

despreciable. Ver Figura 14.
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Figura 14 : Conexiones resistentes a momentos.

Fuente: Zapata, L. (2007). Conexiones en estructuras de acero.
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Tipos de arriostres en edificios de acero

Arriostres concéntricos

Las estructuras con arriostres concéntricos son aquellas en las que sus arriostres
se intersecan en los nodos, los cuales estan sometidos basicamente a fuerzas
axiales, provocadas por los sismos.

Este sistema tiene por caracteristica el valor alto de su rigidez lateral, muestra un
registro de desplazamientos laterales generados en cada piso, y de esta manera

controlar el cumplimiento con la normativa existente.

En la Figura 15 se puede observar un sistema de arriostramiento concéntrico en X,

en el edificio John Hancock Center ubicado en la ciudad de Nueva York.

Figura 15 : John Hancock Center (New York)
Fuente: Chicago Architecture Foundation. (2017). John Hancock Building.

Arriostres excéntricos

Las estructuras con arriostres excéntricos son aquellas en las que sus arriostres no
se logran intersecar en la viga sino que se encuentran separadas por una distancia
llamada enlace 6 link, que permite la disipacion de energia liberada durante un
sismo.
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El enlace es disefiado para poder disipar los elevados valores de momentos y

esfuerzos cortantes, también es capaz de desarrollar una respuesta ductil.

Es necesario que este enlace esté localizado en la viga ya que el sismo provoca un
efecto horizontal que, si estuviera en la columna, no podria ser absorbido; también
puede ocasionar piso flexible que, en caso de falla, las consecuencias serian mucho
mas graves en las columnas que en las vigas. A diferencia del arriostramiento con
arriostres conceéntricos este tipo de arriostramiento tiene la ventaja de no solo

proveer de rigidez y resistencia a la estructura sino también ductilidad.

Figura 16 : Pértico con Arriostres Excéntricos.
Fuente: Arquitecturaenacero.org. (2017). Conexiones tipicas en estructuras de acero,

Arquitectura en acero.
2.2.8. Cargas y combinaciones de carga

Son fuerzas producidas por el peso mismo de los materiales usados en la
construccion de edificaciones, como también de los ocupantes y contenido, efectos
naturales del medioambiente. Existen cargas que se mantienen en relacion al tiempo, a
estas se les denomina permanentes. Las otras cargas su valor varia en el tiempo, a estas
se les denomina cargas variables. Para el disefio de la presente tesis, se utilizara como
guia base el Reglamento Nacional de Edificaciones, la norma E-020 y la Norma ASCE 7-
02 (Minimum Design Loads for Buldings and Other Structures) de la Sociedad Americana
de Ingenieros Civiles (ASCE 7-02) como complemento también las especificaciones AISC
LRDF 2010.
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Cargas especificas

Las normativas de construccion especifican cargas minimas de disefio las cuales
influyen cuando corresponde, cargas muertas, vivas, de viento, sismicas, cambios

de temperatura y de impacto. (Alvarez, 2010)

Existen tres diferentes tipos en que se presenta las cargas segun Alvarez (2010)

nos muestra las siguientes:

Cargas puntuales.- Son aplicadas sobre un area especifica puntual de relativa
area, como puede ser el peso que trasmiten de las llantas de un vehiculo,
vehiculos de alto tonelaje, esto se da particularmente en puentes.

Cargas lineales.- Son aplicadas sobre una franja en la estructura; como ser los
muros de division en un edificio.

Cargas en superficie.- Son distribuidas sobre toda el area; como puede ser el
peso de la losa de la terraza, el peso del techo, la presion del viento sobre la
fachada de un edificio y la nieve sobre el techo.

Todas las normativas de construccion y especificaciones de un proyecto exigen que
una estructura tenga resistencia suficiente, para resistir las cargas impuestas sin
sobrepasar la resistencia de disefio de la estructura en general. Por lo tanto la
resistencia de disefio es el requisito de disefio que una estructura sea funcional
como lo mandan las consideraciones de capacidad de servicio. Las exigencias de
la capacidad de servicio dan como las maximas deflexiones permisibles, tanto

verticales u horizontales o ambas. (Alvarez, 2010)

Cargas muertas (D)

Las cargas muertas son permanentes las cuales no varian con el tiempo en
consideracion con su posicion y su peso, permanecen fijas en un mismo lugar. Es
necesario determinar los pesos o0 cargas muertas de las partes de una estructura
para su respectivo disefio, los pesos y tamafios de los elementos a ser disefiados
no son conocidos hasta que se realice el andlisis estructural y seleccionen los

miembros de la estructura. (Alvarez, 2010)
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Cargas vivas (L)

Las cargas vivas son variables en el tiempo en consideracién a su magnitud y su
posicion, son ocasionadas por los habitantes, automoviles, y todo tipo de cargas
gue se muevan bajo su propio impulso, el mobiliario, equipos movibles, muros de
particién provisional, y toda carga que puede ser desplazada estas no incluyen las
cargas medioambientales como es el caso del carga de la nieve, presion del viento,

cambios de temperatura, carga de lluvia, sismo, presion del suelo. (Alvarez, 2010)

Cargas de disefio para pisos en edificios

Se usara como minimo los valores que se establecen en la Tabla 6 para los
diferentes tipos de ocupacién o uso, valores que incluyen un margen para

condiciones ordinarias de impacto. (RNE norma E-020 2006)

Tabla 6.
Cargas minimas repartidas
OCUPACION O USO

Almacenaje

Bafios

Bibliotecas

Centros de Educacion
Hospitales

Hoteles

Industria

Instituciones Penales
Lugares de Asamblea
Oficinas (*)

Teatros

Tiendas

Corredores y escaleras
Viviendas

Corredores y escaleras

CARGAS REPARTIDAS

5,0 (500)

5,0 (500)
5,0 (500)
2,0 (200)
2,0 (200)

kPa (kgf/im2)

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-020(2006).

Cargas vivas de techo (Lr)
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En las combinaciones que nos brinda las especificaciones americanas AISC 360-
10, al igual que en el RNE E-020 (2006), aparece una carga viva de techo (Lr), la

cual tiene valores minimos como son:

- Para los techos con una inclinacion hasta de 3° con respecto a la horizontal,
1,0 kPa (100 kgf/m2).

- Para techos con inclinacion mayor de 3°, con res- pecto a la horizontal 1,0 kPa
(100 kgf/m2) reducida en 0,05 kPa (5 kgf/m2), por cada grado de pendiente por
encima de 3°, hasta un minimo de 0,50 kPa (50 kgf/m2).

- Para techos curvos, 0,50 kPa (50 kgf/m2).

- Para techos con coberturas livianas de planchas onduladas o plegadas,
calaminas, fibrocemento, material plastico, etc., cualquiera sea su pendiente,
0,30 kPa (30 kgf/m2).

-Cuando se trate de malecones o terrazas, se aplicard la carga viva
correspondiente a su uso particular, segun se indica en la Tabla 6.

- Cuando los techos tengan jardines, la carga viva minima de disefio de las
porciones con jardin sera de 1,0 kPa (100 kgf/m2).

- Cuando se coloque algun anuncio o equipo en un techo, el disefio tomara en

cuenta todas las acciones que dicho anuncio o equipo ocasione. (p.2)

Cargas de hielo y nieve (S)

Las cargas de nieve en ciertas ocasiones son importantes ya que los cuales en
temporadas de invierno llegan a acumularse en los techos esto debido a la densidad
de la nieve que llega a congelarse en los drenes de desagtie llegando a cerrarse.
La sobrecarga de nieve en una superficie cubierta es el peso de la nieve que, en
las condiciones climatolégicas mas desfavorables, puede acumularse sobre ella. En
zonas en la cuales exista posibilidad de nevadas importantes, debera prestarse
especial atencion en la seleccion apropiada de las pendientes de los techos.
(Alvarez, 2010)

Debe tomarse en cuenta que esta carga por nieve varia segun el lugar, tipo de
cubierta, viento y otras variables que influyen al momento del disefio. Ya que no se
conoce con exactitud la cantidad de nieve que puede darse en una ciudad o lugar
especifico entonces se recomienda aumentar conductos secundarios al sistema

principal de desagle, aberturas en los parapetos, colocar conductos en los
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parapetos a un cierto nivel, esto para que a medida que la nieve se descongele el
agua vaya desalojando la terraza. (Alvarez, 2010)

El RNE norma E-020 (2006) nos dice:

La sobrecarga de nieve en una superficie cubierta es el peso de la nieve que, en
las condiciones climatoldgicas mas desfavorables, puede acumularse sobre ella.
En zonas en la cuales exista posibilidad de nevadas importantes, debera prestarse
especial atencion en la seleccion apropiada de las pendientes de los techos. La
carga de nieve debe considerarse como carga viva. No serd necesario incluir en el

disefio el efecto simultaneo de viento y carga de nieve.

Cargas de lluvia (R)

Este tipo de carga por lluvias en el RNE — E020 (2006), no lo toma en cuenta, pero
el AISCE — 02 (Seccibn 8.0 - Pag. 93), hace referencia y recomendaciones sobre
las cargas ocasionadas por precipitaciones pluviales y la presente Tesis tiene como
lugar de ejecucion la ciudad de Juliaca, la cual es una ciudad con estadistica de

precipitaciones pluviales elevadas.

Las cargas de lluvia se presentan esencialmente en los techos de poca pendiente
gue se encuentran en lugares donde las precipitaciones pluviales son continuas,
acumulandose el agua mas rapidamente de lo que tarda en escurrir aunque se
disponga de drenes para desagiie, esto ocasiona que la cubierta tienda a que
deflexione. (Alvarez, 2010)

Cargas de viento (W)

Las cargas de viento son cargas dindmicas aplicadas sobre la superficie de la
estructura y la intensidad depende de la velocidad del mismo, de la orientacion de
la estructura, del area que estd en contacto con la superficie, de la forma de la
estructura, de la localidad geogréfica, las alturas sobre el nivel del terreno, los

terrenos que rodean a los edificios y su entorno. (Alvarez, 2010)

La estructura, los elementos de cierre y los componentes exteriores de todas las

edificaciones expuestas a la accion del viento, seran disefiados para resistir las
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cargas (presiones y succiones) exteriores e interiores debidas al viento, suponiendo
que éste actua en dos direcciones horizontales perpendiculares entre si. En la
estructura la ocurrencia de presiones y succiones exteriores seran consideradas
simultdneamente. (RNE E-020 2006)

Cargas de sismo (E)

Las fuerzas desarrolladas durante un sismo no son fuerzas fisicas aplicadas a la
estructura, pero son fuerzas inerciales resultantes de la resistencia de la masa del
sistema que provoca movimiento. Por tanto las fuerzas inerciales generadas
debidas a la perturbacion dinamica son dependientes del movimiento natural del
sismo el cual puede describirse en términos de aceleracion, velocidad, tiempo y
direccion, la respuesta de la estructura la cual es definida por sus propiedades
elasticas, de masa, su rigidez y su amortiguamiento. Un sismo consiste en

movimientos horizontales y verticales del suelo. (Alvarez, 2010)

Esta fuerza es el resultado de un porcentaje del peso total de la estructura y de sus
cargas vivas y de otros factores como es la ubicacion del proyecto el cual se dividen
en 4 zonas diferentes en el Perq, teniendo asi la Figura 17:

Figura 17 : Mapa de zonas sismicas del Peru

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-030 (2016).
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Combinaciones de cargas

Las cargas nominales o de servicio mas comunes, presentes en el disefio de una
estructura son estipuladas por las normas ASCE 07 y AISC LRDF 2010; y estan
detalladas en la Tabla 7. (AISC 360-10)

Tabla 7.
Cargas de disefio

Designacion Carga
D Carga muerta debida al peso propio de los miembros
estructurales
L Carga viva debida a la ocupacién y equipo
Lr Carga viva de techo
W Carga de viento
S Carga de nieve
E Carga sismica
R Carga debida al agua pluvial

Fuente: Manual AISC LRFD 2010.

Cada una de estas cantidades de carga, expresa un valor medio maximo de una
carga nominal o de servicio y son determinadas por la normativa de disefio aplicado.
Debido a que es muy poco probable a que todas las cargas actien en forma
simultanea con sus valores maximos, se han desarrollado las combinaciones de
estas cargas nominales en base a estadisticas de carga, en las que se incluye la
carga muerta en todas ellas; ademas de un valor aleatorio en el tiempo o accidental
del resto de cargas, es decir, el valor que se espera que actle sobre la estructura

en cualquier instante del tiempo. (Alvarez, 2010)

Las 6 combinaciones de cargas que nos brindan las normativas como AISC-360-
10, al igual que RNE E-090(2016) son presentadas en la Tabla 8.
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Tabla 8.
Combinaciones de cargas LRFD

Combinacion Acciones de disefio (cargas factorizadas)
de carga
(CC-1) 1.4D
(CC-2) 1.2D +1.6L + 0.5 (Lr 0 S0 R)
(CC-3) 1.2D+16L(LroSoR)+ (0.5L00.8W)
(CC-4) 1.2D+1.3W+05L+05(LroSoR)
(CC-5) 1.2D + 1.0E + 0.5L + 0.25
(CC-6) 0.9 + (1.3W 6 1.0E)

Fuente: Manual AISC LRFD 2010.
2.2.9. Métodos de disefio (ASD y LRFD)

Existen varios métodos para disefiar edificaciones de estructura de acero, un disefio
basico debe considerar: esfuerzos permisibles, es decir que las cargas no sobrepasen el

esfuerzo especificado para el material; cargas sismica, del viento, vivas, muertas, etc.

(Alvarez, 2010)

La seleccion del método de analisis es de responsabilidad del ingeniero proyectista,
otras consideraciones en las estructuras, como sus miembros individuales deben revisarse
desde el punto de vista de servicio. Para la presente tesis se utilizara el método de disefio
segun LRFD. A continuacion se especifican los diferentes tipos de disefio que existen (Ver
Tabla 9). (Alvarez, 2010)

Tabla 9 : Caracteristicas de métodos de disefio

Caracteristicas Disefio por:
Esfuerzos Disefio Factores de Carga y
Admisibles Plastico (PD) Resistencia (LRFD)
(ASD)
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Cargas De servicio Factorizadas o Factorizadas o de cargas

Utilizadas en el de cargas ultimas
analisis ultimas
Método de Elastico Plastico Elastico o Plastico
analisis
estructural
Especificaciones AISC, ASD AISC, PD AISC, LRFD
de disefo

Fuente: Elaboracién propia.

Segun Alvarez (2010) nos dice que:

El instituto Americano de Construccion de Acero (AISC) en 1978 desarrolld
especificaciones de disefio para el acero estructural en dos secciones: disefio por

esfuerzos permisibles (ASD) y el otro definia los criterios para el disefio plastico (PD).

En 1986 el disefio con factores de carga y resistencia (LRFD) es un método para el
disefio de estructuras cuyo objetivo es hacer uso de la informacién de las pruebas que
se realizan en lugares especializados, de la experiencia cuando se efectia el disefio y

del criterio ingenieril, que se aplica por medio del analisis de probabilidades.

El método de disefio por esfuerzos permisibles (ASD) se usaba el mismo factor de
seguridad tanto para las cargas muertas como para las vivas, mientras que en el método
de disefio con factores de carga y resistencia (LRFD) se usa un factor de carga o de
seguridad menor para las cargas muertas que en este caso si se pueden calcular con
mayor exactitud que las cargas vivas. Por otra parte, en la presente tesina solo se

estudiard el método de Disefio con Factores de Carga y Resistencia (LRFD).

Disefio con factores de carga y resistencia (LRFD)

Este método hace descansar la seguridad no solamente en el material, sino también
en las cargas, su importancia social, o tecnoldgica, las posibilidades de errores, etc.
gue permiten dominar mas la seguridad de la estructura. Este método se
fundamenta en los estados limite, el cual nos menciona que un miembro estructural

0 conexiones 0 la estructura en general concluyen de cumplir sus funciones.
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El método LRFD nos muestra dos tipos de estados limite:

a) Estados limites de resistencia
b) Estados limites de servicio

a) Estados limites resistentes (Gltimos).- Prioriza la seguridad, es decir al llegar
a sus valores significaria el colapso de la estructura o parcialmente, tendria la

estructura los siguientes resultados:

» La rotura definida por el agotamiento de secciones criticas.

» Rotura fragil -pandeo parcialmente de la estructura total.

> Fatiga.

» Deformaciones plasticas o de fluencia que alteran la forma de la estructura.

» Deformaciones debidas al fuego.

b) Estados limites de servicio (utilizacion).- En los que si se alcanzan,
comprometen a la estructura en su durabilidad y funcionamiento, considerandose

como tales los siguientes aspectos:

» Deformaciones o desplazamientos excesivos no compatibles con la estructura
y con otros elementos no estructurales como tabiques, fachadas, etc.

» Agrietamiento prematuro o excesivo.

» Durabilidad.

» Vibracion excesiva

> Corrosiéon excesiva.

Factores de carga

Los tipos de cargas descritas anteriormente en las secciones 2.8.2, pueden actuar
en forma simultanea. Entonces para poder encontrar valores maximos para
esfuerzos o deformaciones tendremos que utilizar ciertas combinaciones de cargas
(Tabla 10).

Las cargas de disefio dependen de la precision con que nosotros conocemos la
carga, es decir cuanta certeza tenemos de la carga muerta comparada con la carga
viva. (AISC, 2010)
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Para las especificaciones americanas de disefio LRFD, el AISC prescribe las
siguientes cargas mayoradas (Ver Tabla 10):

Tabla 10.
Combinaciones de cargas LRFD

Combinacién de Acciones de disefio (cargas mayoradas)
carga
(CC-1) 1.4D
(CC-2) 12D+16L+05(LroS0oR)
(CC-3) 1.2D+16L(LroSoR)+ (0.5L00.8W)
(CC-4) 12D+ 13W+05L+05(LroSoR)
(CC-5) 1.2D + 1.0E + 0.5L + 0.25
(CC-6) 0.9 + (1.3W 6 1.0E)

Fuente: Manual AISC LRFD 2010.

Donde los coeficientes son los factores de cargas.

D, L, W, Lr, Sy R son cargas nominales (especificadas segun la norma AISC-01).
Factores de resistencia

Los factores de resistencia (¢) usados por método LRFD se basan en las
investigaciones, la experiencia y del dictamen del Comité sobre Especificaciones
del AISC.

Los factores de resistencia ¢ toman en cuenta las variaciones inevitables de las
resistencias de los materiales, en las dimensiones, ecuaciones de disefio, y en la
mano de obra. Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia nominal (Pn,
Mn, Vn, etc.) de cada elemento por un factor ¢, de resistencia o de sobrecapacidad
que se obtiene de la fuerza de disefio de un elemento a tensién. En general el factor

de resistencia ¢ es menor a la unidad. (Alvarez, 2010)

pP, = B, Ecu (“4)
Donde
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¢ = Factor de Resistencia (factor de reduccion).
Pn = Fuerza nominal (resistencia) para elementos a traccion.
Pu = Fuerza requerida de traccion (fuerza maxima de traccién obtenida

de un analisis elastico de cargas).

Algunos ejemplos de factores de resistencia para elementos de acero son como
sigue:

¢@c= 0.85 para compresion axial

@y = 0.90 para corte

¢p=0.85 para flexion (Curvatura de Momento)

¢@= 0.90 para fluencia en un elemento a traccion.

.= 0.75 para fractura en un elemento a traccion.

Factores de Resistencia.- Los factores de resistencia se deben a las incertidumbres

gue escapan de nuestro control, segun Escalante (2003) nos muestra:

-La resistencia de los materiales puede variar inicialmente en forma
considerable respecto a los valores asumidos, alin estas variaciones persisten
en el transcurso del tiempo debido al flujo plastico, fatiga, corrosion.

- Los fendmenos naturales causan condiciones dificiles de predecir.

- Los esfuerzos producidos durante la fabricacion, transporte y montaje son a

veces severos. (p. 10)
2.2.10. Normas y codigos de disefio estructural

Los disefios de estructuras son generalmente controlados por normativas de
construccioén, teniendo en cuenta que estas no rigen el disefio, es decir que se debera
tomar como una guia, en las normativas no se encuentra todas las situaciones

estructurales que se presentan al momento de disefiar y construir. (Alvarez, 2010)

Una normativa de construccién es una ordenanza legal establecida por entidades
publicas, que establecen normas que rigen el disefio y la construccion de edificios, es un
documento de consenso de otros codigos o especificaciones estandar reconocidas. Estos
codigos sirven para proteger la salud, la seguridad y el bienestar publico. No indican

necesariamente la mejor manera de hacer un disefio eficiente o econémico. (Alvarez, 2010)
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Especificaciones estandar

Las especificaciones estdndar son documentos de consenso patrocinados por
asociaciones profesionales o comerciales para proteger al publico y evitar el mal

uso de un producto o método.

Las especificaciones mas conocidas son las proporcionadas por el Instituto

Americano de Construccion con Acero (AISC).

Otra clase de especificaciones estandar define las normas aceptables de calidad
de los materiales de construccién, los métodos estandar de prueba, y la mano de
obra necesaria en la fabricacion y montaje. Muchas de estas especificaciones son
desarrolladas por la ASTM, a medida que las necesidades y el avance de las huevas
tecnologias aplicadas en la construccion y resistencia de materiales la ASTM hace
conocer y publica dichas investigaciones que son aplicadas en el campo de la
construccion e investigacion. (Alvarez, 2010)

En el Perl existe una especificacion estandar que define las caracteristicas
aceptables de calidad de los materiales de construccion la cual es NTP, que esta
dada por el INACAL.

Referencia a c6digos y normas

Las normas utilizadas como referencia para la presente tesis seran las ultimas

versiones de los siguientes documentos:

- Reglamento Nacional de Edificaciones:
e Norma E.020 CARGAS
e Norma E.030 DISENO SISMORRESISTENTE
e Norma E.060 CONCRETO ARMADO
e Norma E.090 ESTRUCTURAS METALICAS (Nueva Propuesta 2016)
e Norma G.050 SEGURIDAD DURANTE LA CONSTRUCCION
e Norma A.010 CONDICIONES GENERALES DE DISENO
- American Concrete Institute
e ACI 318 Building Code Requirements for Structural Concrete and
Commentary

- Normas Técnicas Peruanas (NTP)
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- Instituto Nacional de la Calidad (INACAL)

- American Society for Testing and Materials (ASTM)

- American Welding Society (AWS)

- AISC LRFD - Disefio del factor de resistencia de carga

- American Iron and Steel Institute (AISI)

North American Specification for the Design of Cold-Formed Steel Structural

Members.

- American Institute of Steel Construction (AISC)

Cadigo de Préctica Estandar para edificios y puentes de acero
Requisitos sismicos para edificios de acero estructural.
ANSI/AISC 341 - 10

ANSI/AISC 360 — 10

AISC 358-10

- ASCE/SEI-7

- Agencia Federal para el Manejo de Emergencias (FEMA)

- FEMA 350 Recommended Seismic Design Criteria for New Steel MomentFrame

Buildings

- FEMA 351 Recommended Seismic Evaluation and Upgrade Criteria for Existing

Welded Steel Moment-Frame Buildings

- FEMA 352 Recommended Postearthquake Evaluation and Repair Criteria for

Welded Steel Moment-Frame Buildings

- FEMA 353 Recommended Specifications and Quality Assurance Guidelines for

Steel Moment-Frame Construction for Seismic Applications.
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CAPITULO Il

MATERIALES Y METODOS

3.1. Metodologia

3.1.1. Tipo o niveles de investigacion

El presente trabajo de tesis tiene como nivel de investigacion un caracter descriptivo
- explicativo, de las teorias por medio de método de elementos finitos y/o modelos

matematicos frente al tipo de disefio del objeto en estudio.

v' Descriptiva.- En esa describe la situacion de las edificaciones comerciales
en la ciudad de Juliaca y las nuevas tecnologias en materiales para el uso
en la construccion, Construcciones en acero que cubren grandes luces para
mejorar el comercio en la ciudad de Juliaca.

v' Explicativa.- El correcto disefio estructural de un centro comercial en
estructuras metalicas que contrarresten los eventos fisicos vy

medioambientales que se le presenten.

3.1.2. Método y disefio de la investigacion

Método de la investigacion

El método de investigacion de la presente tesis segun Gutiérrez (2016) es
CUANTITATIVO debido a la existencia de variables medibles y a la
existencia de hipotesis. El cual tiene el orden siguiente: proyecto, marco
situacional, marco teérico, metodologia y trabajo de campo y gabinete:

comprobacién de hipétesis, andlisis de los resultados.
Disefio de la Investigacién

El disefio de investigacion de la presente tesis es CUANTITATIVO no

experimental.

43



3.1.3. Poblacion y muestra de la investigacién

Poblacion
La poblacion sera un edificio dedicado a la actividad comercial en la ciudad

de Juliaca.

Muestra

La muestra es no probalistico, esta constituida por un edificio de acero de 3
niveles, destinado a tiendas por departamento con un area construida de
aproximadamente 1.600 m2 por nivel. Esta sera disefiada y analizada por el
Sistema Estructural mencionado anteriormente, estan ubicados en la ciudad

de Juliaca, Perd.
3.1.4. Técnicas e Instrumentos de recoleccién de datos

Técnicas

v'Procesamiento de la informacion

v'Elaboracion de los planos arquitecténicos
v'Determinacion de la capacidad portante del suelo
v'Bases de disefio

v'Pre dimensionamiento de las secciones
v'Elaboracion del modelo matematico

v'Andlisis estructural

v'Disefio estructural.

Instrumentos

v'Software ETABS v 13

v'Software Safe V. 12

v'Estudio de Mecanica de Suelos

v'Reglamento Nacional de Edificaciones

v'Normativas y estandares americanos AISC/ANSI/ASTM
v'Investigaciones , Publicaciones ( articulos, ponencias, etc)
v'Libros
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3.1.5. Formulacion de la Hipotesis de la Investigacién

Hipdtesis General

El disefio en acero estructural para un Centro Comercial en la ciudad de Juliaca,

satisface los requerimientos de la normativa vigente el cual ofrece una gran

funcionalidad y seguridad estructural.

Hipotesis Especificas

a.

El sistema estructural con porticos arriostrados de la estructura, sera el méas
apropiados para contrarrestar las cargas dindmicas en la estructura.

La aplicacion del andlisis estatico, dinamico, en la
estructura permite analizar minuciosamente: deformaciones y deflexiones
frente a eventos externos; logrando la interpretacion de resultados obtenidos

en seguridad de la ingenieria estructural cumpliendo las normativas vigentes.

El disefio en acero estructural para un comercial es mas resistente y ductil
frente eventos externos los cual logra satisfacer los requerimientos de

funcionalidad y seguridad.

3.1.6. Variables de la Investigacion

Variable Independiente

Sistema estructural de acero.

Variable Dependiente

Comportamiento de la estructura de acero.

3.1.7. Operacionalizacion de las Variables

VARIABLE INDICADOR
Sistema estructural - Elementos estructurales
Comportamiento - Desplazamientos
estructural - Esfuerzos internos
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CAPITULO IV

ANALISIS Y DISCUCION DE RESULTADOS

4.1. CALCULO Y DISENO DE LA ESTRUCTURA
Descripcion del proyecto

El proyecto consiste en el Analisis y Disefio de un Edificio de acero para fines comerciales,
de tres niveles, destinados a Locales Comerciales, con un area aproximada de 1,400.00
m2 por cada nivel, considerando un nucleo de concreto armado donde se ubicara, 2

ascensores y las escaleras de acceso a los niveles superiores.
Ubicacion del proyecto

El proyecto esta ubicado en la Ciudad de Juliaca, barrio de San José, entre las

calles San Jorge y Ayaviri.

B

—~——.
RN
——

3 M/

Internacional” —
San Jose / —

Figura 18 : Ubicacion del Proyecto
El edificio esta conformado por 3 niveles:

» 1 nivel de establecimientos comerciales y parqueo.
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> 2 nivel de establecimientos comerciales.
> 3 nivel de establecimientos comerciales.

> Nivel de azotea.

Se tiene un &rea de terreno rectangular con medidas de 35 por 40 metros. Las
alturas de los niveles son de 5, 4 y 4 metros haciendo un total de 13 metros de

edifico proyectado aproximadamente.

Se presenta el plano de planta tipico del edificio:

® © ©
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Configuracién estructural de la edificacién

El edificio de acero en estudio se encuentra ubicado segun el mapa de zonificacion
sismica del Perl, en una zona de riesgo sismico moderado para lo cual poseera en
su configuracion la presencia de elementos estructurales que le otorguen un 6ptimo
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comportamiento ante la presencia de fuerzas sismicas, las cuales se convierten en
cargas laterales.

El sistema estructural elegido serd un sistema con porticos arriostrados
excéntricamente (EBF) el cual permite la disipacion de las fuerzas sismicas.
También tenemos en la configuracion estructural pérticos especiales resistentes a
momentos (SMF), y porticos mixtos, los cuales se han sido dispuestos de la
siguiente manera:

Geometria general de la estructura

v Planta Tipica
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v' Porticos 1y 5 (EBF)
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Estructuracién

La estructuracion de un edificio conlleva a la union de varias ideas en cuanto al uso,
ubicacion y ambiente para luego tomar decisiones en conjunto con la unién de ideas de
otros profesionales que intervienen en el proyecto, acerca de las observaciones,
caracteristicas y disposicién que tendra los elementos estructurales, de manera que el

edificio desempefie un correcto comportamiento durante su vida util. (Canales, 2006)

Se estructuré principalmente en base a una composicion de un sistema estructural
con Poérticos de Arriostrados Excéntricamente y la presencia de placas de concreto en el
centro de la estructura, las losas de piso poseen el sistema de Placa colaborante (acero
deck).

La estructura no presenta irregularidades en elevacién, no obstante si presenta una
pequefia irregularidad en planta y pocas aberturas de losas, los pisos son de alturas
idénticas.

Losas

Para estructuras Metdlicas se utiliza comunmente losas de piso de Concreto
Armado bajo el sistema De Placa colaborante, estas losas son las encargadas de
recibir todas las cargas permanentes y sobrecargas para transmitirlas a las vigas

secundarias, principales y columnas.

Esta losa estara formada por placas colaborantes de deck metalico (Steel deck),
este sistema esta formado por planchas de acero galvanizado, que consiste en un
molde metalico que actla como encofrado pero a la vez tiene un funcionamiento
estructural, contrarrestando los esfuerzos de traccion de la losa. También este tipo

de losa permite salvar grandes luces.
Vigas

Las vigas tendran gran peralte ya que son las que cubrirdn luces de gran tamafo.

Las vigas se clasificaran en 3 partes las cuales serdn; vigas principales interiores
(las cuales poseeran las mismas dimensiones tanto en el eje x como en el eje y),

vigas de soporte (las cuales se encargaran de transferir las cargas de las losas a
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las vigas principales), vigas exteriores 6 de perimetro (las cuales trabajaran en
combinacién con los arriostres), a estas ultimas las diferenciara la presencia de

arriostramiento, teniendo asi vigas con arriostre y sin arriostramiento.

Columnas

Su funcién estructural es recibir las cargas provenientes de las vigas principales y

exteriores para asi transmitirlas a la cimentacion.

Formaran porticos arriostrados excéntricamente, porticos a momento y mixtos. Solo
se contara con presencia de columnas al contorno del perimetro, no teniéndose

ninguna en el interior del area del proyecto de edificacion.

Placas

Las placas tienen como objetivo absorber el mayor porcentaje de fuerza sismica y
a su vez proporcionar a la estructura de rigidez lateral evitando desplazamientos
excesivos, que pueden dafiar a los elementos estructurales y no estructurales.
(Canales, 2006)

Tanto en los ejes x & y, estaran situadas en el centro del edifico, cumpliendo asi
como soporte de las vigas principales, como también para el uso de la caja de

escaleras, ductos y del ascensor.

Arriostres

Los arriostres son elementos estructurales que se encuentran sometidos a fuerza
axial, y son usados con la finalidad de poder reducir los desplazamientos laterales
de forma econdmica. Existen diferente tipos de arriostramiento que basicamente

depende de la configuracion geométrica que se adopte.

Para el presente trabajo de Tesis se ha adoptado por un arriostramiento excéntrico.

Enlace o Link

Los enlaces son los elementos mas débiles del portico. Todos los otros elementos

(arriostres, columnas, vigas y conexiones) son mas fuertes que los enlaces.
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También como complementos de los enlaces para tener alta ductilidad se utilizan
(Atiesadores y arriostres laterales).

Nos permite disefiar el portico de manera que el comportamiento ineléstico esta
restringido a los enlaces.

Los enlaces son elementos “fusibles” del portico.

Escalera

La escalera es el elemento que sirve para desplazarse en los niveles del edificio,
como también de escape en caso ocurra un siniestro (sismo, incendio, etc.), por lo

gue debe prestarsele especial atencion a su disefio. (Canales, 2006)

Su ubicacién se encontrara alado de la caja de escalera, la cual sera continua en
los 3 niveles. Tendra los apoyos iniciales y finales en vigas de acople y sus

descansos y se apoyaran en las placas de la caja de escaleras.

Predimensionamiento

Para el disefio de los elementos estructurales primordialmente es importante la
seleccidn del perfil mas ligero que se acomode a los requerimientos establecidos, esto no
necesariamente sera nos mostrara el perfil mas econémico. Por esta razén es importante
realizar un predimensionamiento gue nos permita escoger las secciones mas adecuadas

para el disefio. (Mendoza, 2007)

Se elabor6é tomando en cuenta las distancias entre los elementos estructurales y
las cargas que soportan, conforme a los requerimientos que nos brindan el RNE y

especificaciones americanas AISC.
Losa colaborante

Se tomara la losa formada por placas colaborantes de acero deck, este sistema
esta formado por planchas de acero galvanizado que consiste en un molde metalico
gue cumple una funcién como encofrado pero a la vez tiene un funcionamiento
estructural, contrarrestando los esfuerzos de traccion de la losa. También este tipo

de losa permite salvar grandes luces.

53



El uso del acero deck, permite soportar cargas muy altas durante el proceso de
construccion; cumpliendo tres funciones principalmente:

a) Plataforma de trabajo para todas las instalaciones de la futura losa

b) Refuerzo de acero positivo

c) Encofrado perdido del concreto.

El sistema cuenta también con una malla de temperatura y conectores de corte, que
al fraguar forman una unidad (sistema compuesto acero-concreto) denominado losa
con placa colaborante Ver Figura 19.

Concreto f'c=210kg/cm2

Malla de compresion
Acero deck
Conector de corte
Tope de borte ————
Tapa cresta

Tope de borde

Figura 19: Sistema constructivo con placa colaborante.

Fuente: http://www.fierrodeck.com/fierrodeck.php

Existen 3 tipos de perfiles de placa colaborante, los cuales tienen el mismo ancho
atil de 900mm.

PERFIL TIPO PERFIL TIPO PERFIL TIPO
AD-600 AD-730 AD-900

Para la presente tesis se eligio el perfil tipo AD-600, debido a los antecedentes de
estudios realizados en comparacion a los 3 perfiles, segun Diaz (2009) concluye
que:

La resistencia debido al embebido de concreto aumenta significativamente en un
60%-90% para perfiles AD-600 y AD-900, mientras que es nulo el incremento para
perfil tipo AD-730. Las losas con perfiles AD-900 y AD-600, sometidas a ensayos

de flexién aseguran flechas centrales minimas a comparacioén del tipo AD-730.
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Las consideraciones para la seleccion de la losa colaborante en el presente trabajo
de Tesis fueron:

- Usar Acero DECK AD - 600.
- Distancia entre apoyos 3.20m
- Calibre (Gage) de 20

| | o L
keod 130
ancho util 900 mm

Las caracteristicas técnicas de la placa colaborante AD — 600 se muestra en la

siguiente tabla 11:

Tabla 11.
Placa Colaborante AD -600
Calibre. (Gage) N°20

Espesor 0.90 mm
Peralte 60 mm
Ancho total 920 mm
Ancho util 900 mm
Acabado galvanizado
Longitud A medida

Fuente: http://www.fierrodeck.com/fierrodeck.php.

El valor del peso por unidad de longitud de la lamina de acero es de 10.88 kgf/m2
para el calibre de 20 y 0.114m2/m de &rea de concreto para un espesor de losa de
15 cm y resistencia a la compresion de 210kg/cm2. Debido a la luz entre apoyos de

3.20m se considerara apuntalamiento intermedio.
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Viguetas de soporte

Las viguetas de soporte son aquellas que estan sosteniendo la placa colaborante
en la direccién perpendicular. Se estimé un peso propio de viga de 70lb/pie
(31.75kg/m) y tiene un ancho tributario de 3.20m.

® ® ©

—
Ancho Cooperante

Figura 20 : Ancho cooperante.
Fuente: Elaboracién propia.

Tabla 12.
Cargas para vigas de Soporte.

Cargas Kg/m Kg/m2 Long. Total
Tributaria (kg/m)
(m)

Peso propio 31.75 31.75
Acero DECK 10.88 3.20 34.82
Losa de Concreto 273.60 3.20 875.52
Piso terminado 100.00 3.20 320.00
Cielo raso 20.00 3.20 64.00
Wy 1326.09
S/c 500.00 3.20 1600.00
W, 1600.00

Fuente: Elaboracion propia.

Se calculé la carga ultima de la viga (Wu) bajo la combinacién de cargas de

gravedad:

41513 kg ] .
wy, = 1.2 %x1326.09 + 1.6 * 1600.0 = B 2.79kips [pie
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Y el momento dltimo de la viga considerando simplemente apoyada, con una luz de
viga de 10.00m (32.80’):
1
M, = §Wul2 = 385.14 kip — pie

Por lo tanto, el pre-dimensionamiento de estas vigas se hizo en base al médulo de

seccion plastica respecto al eje x:

MX  385.14 12

= =102.7in3
09+F 0950 m

Zy =

Con el modulo plastico se procede a buscar, en las tablas de perfiles tipo W que
nos otorga el AISC, las secciones que tengan un modulo plastico Z parecido al
requerido por los calculos.

W, M, S, and HP Section Properties from AISC Version 13.0 CD Database (Dec. 2005) and AISC 13th Edition Manual

Shape X ly sy | v [ 2zv [ s | ho | J | cw | Wno | sw |
W16X57 105 431 121 16 18.9 1.92 15.7 222 2660 279 355
W14X61 102 107 215 245 328 2.78 13.2 2.19 4710 331 53.4

Tenemos varias opciones para poder elegir el perfil adecuado, dimensiones (cm).

W, S, M, HP Shapes W, S, M, HP Shapes

d=41.7

bf=25.4 |
l

|<
Se asumira un perfil de W 16x57, que tiene un valor de z, = 105 in3
Vigas

Para el edificio en estudio poseemos luces con dimensiones de 6.4, 7.4, 8.5, 10,
12.8m. Por esta razdén se trabajar4 con tres tipos de secciones para vigas
secundarias, principales y de soporte, para luego ingresarlas en el programa y

optimizar el disefio.

Vigas Principales
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Las vigas principales seran las que decepcionan las cargas que provienen de las
vigas de soporte, y las transmiten a las columnas. Los esfuerzos que transmitan a

las columnas dependen de la conexién viga-columna.

Para el pre-dimensionamiento se tomara en cuenta el momento mayor que es
obtenido por la condiciéon de viga simplemente apoyada, y se considera el que

contenga el area cooperante mas grande.

@ ® © ©

©

T
Figura 21 : Viga principal critica.

Fuente: Elaboracién Propia

Las vigas principales se encuentran en los dos ejes x & y, en el perimetro nos
encontramos con vigas principales exteriores. A continuacion se presenta las vigas

principales exteriores:

Tabla 13.

Cargas para vigas principales exteriores.

Cargas Kg/m Kg/m2 Long. Total
Tributaria (kg/m)
(m)

Peso propio 45.36 45.36
Peso de Viga Secundaria 23.80 23.80
Acero DECK 10.88 1.60 17.41
Losa de Concreto 273.60 1.60 437.76
Piso terminado 100.00 1.60 160.00
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Cielo raso 20.00 1.60 32.00

Wy 716.33
S/c 500.00 1.60 800.00
W, 800.00

Fuente: Elaboracion propia.

Se calculé la carga ultima de la viga (Wu) bajo la combinacién de cargas de
gravedad:

2139.60kg ) _
wy, = 1.2%716.33 + 1.6 * 800.0 = ———— = 1.44kips/pie
m

Y el momento ultimo de la viga considerando simplemente apoyada, con una luz de
viga de 10.00m (32.80°):

1
M, = gwulz = 193.74kip — pie

Por lo tanto, el pre-dimensionamiento de estas vigas se hizo en base al médulo de

seccion plastica respecto al eje x:

MX  193.74 12

> = = 51.664 in®
% Z09%F, ~ 09x50 _ oLeedin

Con el modulo plastico se procede a buscar, en las tablas de perfiles tipo W que
nos otorga el AISC, las secciones que tengan un médulo plastico Z parecido al
requerido por los calculos.

W, M, S, and HP Section Properties from AISC Version 13.0 CD Database

Shape Zx y | sy | v [ 2Zy | s | ho
W12X40 57 44 1 11 1.94 16.8 2.21 1.4
W12X35 51.2 24.5 7.47 1.54 1.5 1.79 12.0
W14X34 54.6 23.3 6.91 1.53 106 1.80 13.5
W10X45 54.9 53.4 13.3 2.01 20.3 2.27 9.48
W12X22 293 4.66 2.31 0.848 3.66 1.04 1.9
W12X19 247 3.76 1.88 0.822 2.98 1.02 11.8
W12X16 201 2.82 1.41 0.773 2.26 0.982 1.7
W12X14 17.4 2.36 1.19 0.753 1.9 0.962 1.7

Tenemos varias opciones para poder elegir el perfil adecuado, dimensiones (cm).
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| W12X40 | W14X34 | W10X45 |

3|

d=30.2 d=25.7

le

Y
:

Se asumira un perfil de W 10x45, que tiene un valor de z, = 54.9 in3

Luego se presenta las vigas principales interiores se estimaron un peso de
100lb/pie:

Tabla 14.
Cargas para vigas principales interiores.

Cargas Kg/m Kg/m2 Long. Total
Tributaria (kg/m)
(m)

Peso propio 45.36 45.36
Peso de Viga Secundaria 8.93 8.93
int.

Acero DECK 10.88 3.25 35.36
Losa de Concreto 273.60 3.25 889.20
Piso terminado 100.00 3.25 325.00
Cielo raso 20.00 3.25 65.00
Wy 1368.85
S/c 500.00 3.25 1625.00
W, 1625.00

Fuente: Elaboracion propia.

Se calculé la carga ultima de la viga (Wu) bajo la combinacion de cargas de

gravedad:

4242.61kg _ .
w, = 1.2%1368.85 + 1.6 * 1625.0 = —— = 2.85kips/pie
m

Y el momento ultimo de la viga considerando simplemente apoyada, con una luz de
viga de 10.0m (32.80’):

1
M, = gwul2 = 383.27kip — pie
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Por lo tanto, el pre-dimensionamiento de estas vigas se hizo en base al médulo de

seccion plastica respecto al eje x:

__MX 3832712
X =09%F 0950

Con el modulo plastico se procede a buscar, en las tablas de perfiles tipo W que

=102.2in3

nos otorga el AISC, las secciones que tengan un mdédulo plastico Z parecido al

requerido por los calculos.

W, M, S, and HP Section Properties from AISC Version 13.0 CD Database
Shape zx || iy | sy | v | 2Zy | s | ho
W16X57 105 43.1 12.1 1.6 18.9 1.92 15.7

W21X48 107 38.7 9.52 1.66 14.9 2.05 20.2
W12X72 108 195 324 3.04 492 3.40 11.6

Tenemos varias opciones para poder elegir el perfil adecuado, dimensiones (cm).

W, S, M, HP Shapes W, S, M, HP Shapes W, 8, M, HP Shapes

\..l

d=31.2 d=41.7

Se asumira un perfil de W 21x48, que tiene un valor de z, = 107 in3

Columnas

Para el pre-dimensionamiento de las columnas principales se considera la mas
critica, con el &rea cooperante mas grande, debido a que esta es la mas esforzada.
(Canales, 2006)
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Entonces:
Numero de pisos (n) = 3
Area colaborante (ac) = 62.5m2

Longitud (1) = 5.00m

Cargas de disefio

Cargas Kg/m Kg/m2 Area.
Tributaria

(m2)

Wy 480.00 62.5

W, 500.00 62.5

total

P,=Wd+Wl)*n
P, = 183750 kg

Calculamos la relacion de esbeltez:

Proponemos una relacion de esbeltez

% = 94

Del anexo 10, tendremos F, = 965kg/cm?2
Pu 183750 kg

Areg = =—=——"—7-=190.41cm2 = 29.0 in2
"4 Fa  965kg/cm2 9041em 20in

Total (kg)

30000

31250
61250

Con el area requerida se procede a buscar, en las tablas de perfiles tipo W que nos

otorga el AISC, las secciones que tengan un area parecida al requerido por los

célculos.
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W, M, 5, and HP Section Properties from AISC Version 13.0 CD Database and AISC 13th Edition Manual

Shape A d | tw [ bf | o [ kides)| kidety [ K1 | T | gage
W14X109 32 14.3 0.525 14.6 0.86 1.46 2.1875 1.5 10 55
WA14x99 291 14.2 0.485 14.6 0.78 1.38 2.0625 | 14375 10 55
W14x90 26.5 14 0.44 14.5 0.7 1.31 2 1.4375 10 )

Tenemos varias opciones para poder elegir el perfil adecuado, dimensiones (cm).

W, S, M, HP Shapes W, S, M, HP Shapes W, S, M, HP Shapes

Y Y
i k=365 i k=381
k - t=2.18

-

——X

«—tw=1.33

le

En general, dentro de los limites de los margenes disponibles y teniendo en cuenta
las limitaciones por espesor, en la presente Tesis se usara una seccion con el radio
de giro mas grande posible, reduciendo asi la relacion de esbeltez e incrementando
el esfuerzo critico.

W, 8, M, HP Shapes

W14X99

d=36.07

Se asumira un perfil de W 14X99, que tiene un valor de A = 29.1in2

Placas

Las placas se encuentran sometidas a esfuerzos de flexo comprension y cortante

al igual que las columnas. Se utilizan en las edificaciones para que pueda
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proporcionar rigidez lateral. Se tiene que ubicarlas de manera simétrica en los
ejes para que no puedan originar problemas de torsion en el edificio. (Canales,
2006)

Para dimensionarlas se usan dos criterios:
1. Carga vertical.

2. Esfuerzo cortante actuante.

Para predimensionar por carga vertical y esbeltez, se hace empleo de la férmula
empirica para muros sometidos a carga vertical como indica el RNE norma E-060,
y tomando las consideraciones de la norma ACI 318-14 indican que un placa

portante debe ser verificado en base a su esbeltez.

La siguiente expresion determina la resistencia a la carga vertical:

) kly?
d)PnW = 055f CAg 1- {ﬁ}

Donde:

v' ¢ (factor de reduccion para elementos sometidos a compresién) = 0.7

v 1. = distancia vertical entre apoyos.
v' K (factor de restriccion) = 1.0
v Ag (seccion tomada de 1.0m de largo) = 100x20 = 2000cm2
v |, (distancia vertical entre apoyos) = 5.00m
Entonces:

Predimensionamiento de las placas en X-X & Y-Y

v' F’c (resistencia caracteristica del concreto) = 280kg/cm2.
v" b (ancho tributario) = 1.0m

vt (espesor de la placa asumido) = 0.2m

v k=10

v 1. =5.00m

v

Lt (longitud tributaria) = h / Ct (se puede calcular con esta formula, ya que el

edificio es regular y no tiene més de 45 mt de altura).
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P, = 0.7x0.55x280x2000/1000 |1 _1x500 i =84t
¢P, = 0.7x0.55x X / {32x20} = on

Metrado para 1.0mt de largo de placa:
- Peso propio de la placa: 2400x20x5x1 = 2.4ton
- Peso de tabiqueria + cielo raso + piso terminado + placa colaborante:
0.404*4=1.612ton
- Total carga muerta: 4.01 x 3 pisos = 12.05 ton
- Sobrecarga: 0.500 x 4.0 x 1.0 =2.0ton
- Total carga viva :2 x 3+0.01x4.0 x 1.0 = 6.04ton

Carga ultima=1.4x12.05+ 1.7 x 6.04 = 27.14 ton < 84 ton OKK!!!

Predimensionamiento por el segundo criterio: esfuerzo cortante
Asumiremos un espesor anteriormente asumido de 20 cms.

Segun el RNE en la norma E-30 (2016) nos dice que “podemos calcular la cortante

basal que recibe el edificio con la siguiente féormula:” (p. 11)

_ ZxUxCxS

Donde:
v' Z (factor de zona) = 0.35 (zona sismica 3, Juliaca).
U (coeficiente de uso) = 1.3 (Edificaciones importantes).
C=2.5x (Tp/T).
S (factor de suelo) = 1.15 (suelo intermedio).
R (coeficiente de reduccion) = 8.0 (Sistema estructural EBF).

Tp (periodo de suelo) = 0.6 (suelo intermedio)

AN N N N N

T (periodo del edificio) = h / Ct (se puede calcular con esta férmula, ya que

el edificio es regular y no tiene mas de 45 mt de altura).

Donde: h=13mt y Ct=45, porque presencia de elementos son pérticos de acero
arriostrado.
Entonces: T=13/60 =0.288 segq,

C=25x (Tp/T) --->T<Tp -> C=25
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P=peso del edificio, tendremos que asumir la densidad del &rea asumiendo

1ton/m2, para poder hallar una aproximacion al predimensionamiento inicial.

ton
P = area del edificio x Nro niveles x 1 —

ton
Peso aprox = 1400m2 x 3 x 1@ = 4200 ton

Finalmente:

Vo= (0.35x1.3x2.5x1.15

3 )x 4200 = 686.7ton

Se debera cumplir con la expresion: V,, < @V,,; V,, = V. + V,

Donde:
v" Vn=resistencia nominal al corte del elemento.
v" Vc=Contribucién del concreto a la resistencia al corte.
v' Vs=contribucién del acero a la resistencia al corte.

V. =053/fcxtxd
Ve=A,xf'cxd/s
Donde:
v d=longitud efectiva de las placas.=0.8L
t=20cms (espesor de placa asumido).
Av=area de refuerzo. 2 x 1.13 = 2.26 cm2 ( considerando 2 @1/2”)

S=20cm (espaciamiento de estribos).

AN

d, = 0.8x (10 + 3 x 5) = 20.8mt
dy,=08x(53x4)=17.0mt
Entonces:

Ve = 0.53v280 x 0.20 x 20.8 = 368.9ton

Vey = 0.53v280 x 0.20 x 17 = 301.5¢ton

2080
Vex = 2.26 x 4200 x— — = 987ton

= 806ton

1700
Vey = 2.26 x 4200 x—
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Finalmente: Ve = 368.9 + 987 = 1356ton
Voy = 3015+ 806 = 1107ton

@(factor de reduccion para cortante) = 0.85.

@V, = 0.85 x 1356 = 1152 ton > 686.7 OK!I!!!
@V, = 0.85 x 1356 = 940 ton > 686.7 OK!!!!

Se concluye que las placas con espesor de 20cms son adecuadas.
Escalera

La escalera se dimensionara aplicando la normativa que se encuentra en el RNE

A-010, donde se debe cumplir que:

2cp + 1p = 60 @ 64 cms

Donde:

v/ cp : contrapaso

v p:paso
Tomaremos 16 pasos de 28 cms. de ancho y el contrapaso sera (500/30) = 16.6
cms.
Verificando:

v’ 2x16.6+28=61.2cms OK!!

Zapatas

Se realiza el predimensionamiento para una columna C-1, en los ejes 3-A utilizando

del andlisis estructural las siguientes cargas (servicio) en la base de la columna.

Cargas Kg/m2 Area. Total (kg) Mx-x My-y
Tributaria (ton-m) (ton-m)
(m2)
Wy 480.00 62.5 30000 CM 0.035 3.71
W, 500.00 62.5 31250 cv 0.0331 4.79
total 61250 Sismo x-x 1.51 2.21
Sismo y-y 1.95 0.168

Utilizando el valor de la capacidad portante admisible hallado por el EMS, estimando

el peso propio de la zapata como el 15% de las cargas de gravedad.
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Cargas de disefio:

_ 1.15(Pey + Py) _ 1.15(33 + 34.5)

= = = 5.3m2
red Qadm 14.76tonf /cm2 m

Se requerird un area de zapata mayor igual 5.3m2, por lo que tendremos una zapata
cuadrada de 2.5m X 2.5m, y un peralte de 0.6m.

Entones tendremos:

v" Peso propio de la zapata: 6.25 x 0.60 x 2.4 = 9.0 ton
v" Peso de la columna: 147.31(kg/ml) x 13 ml = 1.91ton
v' Total peso: 10.91ton

Se calcula los esfuerzos méximos mediante la ley de Navier:
_R 6ZMx—x+6ZMy—y
AT I2L, T IL3L,

ag

cargas de gravedad:

R =33 +31.25+10.91 = 75.16ton

Z Mx —x = 0.035+ 0.033 = 0.065ton —m

ZMy—y=3.71+4.79=8.5ton—m

Entonces:

_ 75.16 4 6 x 0.065 4 6 x 8.5
6.25 — 2.52x2.5 ~ 2.52x2.5

Omax = 15.31 < 14.76 No cumple!!

g

Aumentamos el area de zapata a 3.0m x 3.0m:

75.16 6x0.065 6x8.5
= t t

6.25 32x3 32x3
Omax = 13.9 <1476 OK cumple!

o

caso 2:cargas de gravedad + sismoenx —x,y —y

R =75.16 + 7.7 = 82.86ton

ZMx —x=1514221=3.72ton—m

ZMy—y = 1.95+0.16 = 2.11 ton — m

Entonces:
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8286 6x3.72 6x211
o= + +
9 32x3 32x3

Omax = 10.5ton/m2 < 14.76 OK cumple!!

ton
Omin = 7.915 > 0 OK cumple!

Metrado de Cargas

Las estructuras tendrdn que soportar las cargas que se les imponga como
consecuencia de su uso previsto. Los valores de cargas que deben considerarse para el
disefio, a manera de determinar sus efectos y las incertidumbres involucradas en los

valores que se emplean, son los establecidos por el RNE.

El metrado de cargas es un proceso mediante el cual se estiman las cargas
actuantes sobre los distintos elementos estructurales, es un proceso simplificado ya que
por lo general en este proceso se desprecian los efectos hiperestaticos que son producidos

por los momentos flectores, salvo que sean estos muy importantes. (Canales, 2006)
Los tipos de carga que se utilizara en el metrado seran las siguientes:

Carga muerta

Para el metrado de cargas muertas se empleé el predimensionamiento realizado
anteriormente de los elementos estructurales y de sus correspondientes pesos unitarios.
Las cargas permanentes utilizadas se calcularon de acuerdo con los valores indicados en
el anexo 1 (Ver Tabla 16) de la norma RNE E-020 (2006).

Tabla 15.

Cargas muertas de disefio.

Descripcion Valor (kg/m2)
Peso propio de la estructura Software (ETABS)
Peso de la losa de concreto armado (h=0.10m) 240
Peso de los acabados de piso 50
Peso de instalaciones y cielo raso 40

69



Peso de mamposteria ( tabiques divisorios) 150
TOTAL 480
Fuente: Elaboracion propia.
Cargaviva

Son cargas ocasionales pudiendo ser originadas por el peso de los habitantes, reservorios,

magquinaria movible, muebles en general.

Se empled una sobrecarga de 500kgf/m2 para todas las losas de piso. Este valor se tomé
de acuerdo con los valores indicados en la Tabla 1 de la norma. (RNE E-020 2006).

Las principales cargas unitarias usadas en los metrados son:

v' Densidad del concreto: 2400 kg/m3

v' Densidad del agua: 1000 kg/m3

v Aligerado (h =10 cms.): 240 kg/m2

v' Acabados: 100 kg/m2

v' Tabiqueria fija (pandereta): 210 kg/m2

v' Tabiqueria movil (drywall): 50 kg/m2
Carga nieve

Segun el RNE norma E-020 (2006) nos dice que:
Para determinar este valor, se tomé en cuenta las condiciones geogréficas y climaticas
de la region de Puno, las cuales son de condicion moderada. El valor minimo de la carga
béasica de nieve sobre el techo es igual al valor minimo establecido para el suelo segin
el RNE en la norma E-020(2006) en el capitulo 11.3. Este valor sera igual a 40 kgf/m2.

(p. 4)
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Transmisién
o bajada de cargas
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W\,

A\

Cimentacién

Figura 22: Transferencia de cargas hacia la cimentacion.
Fuente: Instituto Politécnico Nacional-México.

Anélisis Sismico

La presente Tesis muestra una tipica estructura regular en planta con simetria en
ambos ejes, asi mismo presenta una regularidad vertical en sus componentes de concreto
y acero, la ubicacién del nucleo de placas de concreto proporciona simetria y rigidez para

ambos sentidos.

El analisis sismico revisara si la edificacibn cumple con los requerimientos sismicos
propuestos por la norma E-030 (2016) y E-090(2016). La norma establece dos métodos de
analisis, un procedimiento dinamico aplicable a cualquier estructura, y un método estatico
aplicable solo a edificios regulares y de no mas de 45m de altura. El edificio a analizar por
regularidad permite el uso de cualquiera de los 2 métodos.

En el anadlisis sismico del edificio de acero, se siguieron las pautas que se dan en
el RNE la norma E- 030(2016) del Disefio Sismorresistente y las normas americanas
estandar ANSI/AISD 341-10.

Elaboracion del Modelo Matematico

Para analisis sismico se utilizé el software ETABS (2014).
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Se considero las siguientes propiedades del concreto, acero estructural y acero de

refuerzo:
i Materis Progerty Data [ vateril Property Data (xS I Meter Propery Daa [
Generd Da || GewdDae .
Mo Name: Pomofes2tigemz Vatere lame ACERD ESTRUCTURALAE | Mteial e krooerEE |
Materd Type [Conrme = Maeral Type Seesl - Materl Type: |E|
Drectora Symnety Tpe | lowopie - Dreciond Symmety Tyoe aomcpc - Drectional Symety Tipe =
Mterd Display Colar B ome Weterial Dislay Color [ e | Meterd iy Color B e
||| m== [ P Sants. | lezeiiz [ osysontim | f| e [ oo
Meter Weight and Mo | Maerl Vet and Mass Ml Weight and Mass
@ Specy Vieght Densty ) Soefy Mass Densty @ Specly Vieight Densty 7) Speciy Mass Densly @ Spacfy Weht Densiy 7) Speciy Mass Densty
Weight per Unit Volume: 2353% ki | Weight per Liit Volume 76978 kNfm® Weight per Lint Vokume 764379 KN
I Mass per Uk Volume 20 ki Wesss per Lnk Volume TBA047 g [ Mass per U Vome 780 kg
Mechanical Propety Deta Mechanical Propey Data Mechanical Property Data
| Modus of Eissicey, E 2153811 NP2 ‘ Moduus of Besticty, E 188847.98 MFa | Moduius of Basicty, E 200000 WPz
Poisson's Rafio. U Poissaris Ratio, U 03 Cosfficient of Themal Bxpansion. A 00000117 1"
Coefficknt of Themil Bxpansion, A 00000099 1w ‘ Coefficient of Themnal Expansion. A 00000117 " ———
| S odin 6 I Seatdin, 6 ET W | =
| Mody/Show Matesal Popedy Design Uaka...
! e ety Eaa— w‘ e sty ! Advanced Mtz Popesy D
([ ot oy B D (1 Vet S s Pyt Do .| e —
| r——— Fropety Data “ Advanoss Matesa Propety Data I
Norlnsar Material Deta. Materal Damping Proparties._ | I || Noninear Matesd Deta.. Materal Damping Properies
[T Depencert Fropais | ok | [Cwes |
I
T =) o (== — -

Se modelo la edificacibn con porticos arriostrados excéntricamente, porticos
especiales a momento y porticos mixtos teniendo las caracteristicas siguientes:

Por la arquitectura de la edificacion, la masa se dispondréa al centro de cada nivel,
el RNE en la norma E-030(2016) en su capitulo 4.5.5 nos menciona de una
excentricidad accidental (e), donde “e” equivale a 0.05 veces la longitud del eje en

direccién perpendicular a la de aplicacion de las fuerzas. Teniéndose asi:

Ex=0.05x35=1.75mt
Ey =0.05 x40 =2.00 mt

Los pérticos arriostrados excéntricamente son el conjunto de las vigas, columnas,

arriostres y enlaces.
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Figura 23 : Modelo estructural en planta.

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 24 : Modelo estructural tridimensional.

Fuente: Elaboracién propia.
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Cortante Basal del edificio
Anélisis Estético

El cortante estatico se determin6 en base a los pardmetros del RNE la norma de

disefio sismorresistente E-030(2016) y se muestran en la siguiente ver (tabla 16).

Tabla 16.

Parametros de Fuerza cortante de la base

Parametros Valor
z 0.35
U 1.3
S 1.15
Tp 0.6
TL 2.0
C(T<Tp) 2.5
Rxo = Ryo 8
la 1.0
Ip 0.75

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E-030(2016).

Para determinar la fuerza cortante total en la base de la estructura, se utiliza la

expresion dada por la Norma E-030(2016) en su capitulo 4.5.2:

ZUCS
vV =

P
R X

Donde tendremos:
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Tabla N° 5
CATEGORIA DE LAS EDIFICACIONES Y FACTOR "U"
CATEGORIA DESCRIPCION FACJ OR
Edificaciones donde se retinen gran
canfidad de personas tales como cines,
teatros, estadios, coliseos, centros
B comerciales, terminales de pasajeros,
establecimientos penitenciarios, o que
Edificaciones guardan patrimonios valiosos como
Imporiantes museos y bibliotecas.
También se consideraran depositos de
Tabla N° 3 granos y ofros almacenes importantes
FACTOR DE SUELO “s” para el abastecimiento.
SUELO|
ZONA 5 S S S5 Tabla N° 7
Z, 0,80 1,00 1,05 1,10 SISTEMAS ESTRUCTURALES
Z, 0,80 1,00 1,15 1,20 Coeficiente
z 0,80 1,00 1,20 1,40 Sistema Estructural Basico de
Z 0,80 1,00 1,60 | 2,00 Reduccitn R, (*)
Acero:
Porticos Especiales Resistentes a Momentos (SMF) 8
_ TablaN® 4 Porticos Intermedios Resistentes a Momentos (IMF) 7
PERIODOS “T,” Y “T, " Pérticos Ordinarios Resistentes a Momentos (OMF) 6
Perfil de suelo Porticos Especiales Concéntricamente Arriostradas 8
(SCBF) 6
Sy 3, S, 3, Pérticos Ordinarios Concéntricamente Arriostrados
=
T.(s 03 0,4 0,6 1,0 (OCBF)
£) : . : - Porticos Excéniricamente Arriostrados (EBF)
T,(s) 3,0 25 20 1,6

Figura 25 : Parametros para disefio estético.

Fuente: Elaboracién propia.

\ )

Z =0.35, zona 3, sierra, zona de moderada sismicidad del pais.

U= 1.3, uso para centros comerciales y clasifica como categoria B, que son
edificaciones importantes.

S = 1.15, pues el edificio se encuentra situado sobre un tipo de suelo intermedio,
esto debido al estudio de mecéanica de suelos (capacidad portante).

R = 8.0, la edificacion tiene un Sistema estructural EBF.

El valor de C (factor de amplificacién sismica), se determinara con la siguiente

expresion:

C =25x (T?p) ; donde:
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T= Periodo fundamental de vibracion.

P ___ =1 _ —
T—C—T > T—45—0.288569 >T<T,
C=25

Txx = 0.488 seg. (Hallado con el software ETABS)
Tyy = 0.297 seg. (Hallado con el software ETABS)

Tp 0.6

Cyy = 2.5x (?) ————————— > Cyy = 2.5x (0.297> =5.05<25
Tp 0.6

Cxx = 2.5x (?) ————————— > Cxx = 2.5x (0.488) =3.07 <25
ZUCS 0.35%1.3%2.5%1.15

Coefyx—yy = = = 0.1421

R 8

El peso de la edificacion se estimara usando la expresién dada por la Norma E- 30
en su capitulo 4.3 para una edificacién de categoria B, en el cual toma la siguiente

expresion:
Pegificio = (Peso propio + CM) + 0.5 CV

Pedificio = 4‘5341575t0nf - Sz/m

Siendo el cortante sismico igual a:

- 0.35%1.3%2.5%1.15
- 8

* 4534.1575 = 644.70 tonf

Al igual que el software utilizado nos muestra el mismo resultado que el hallado

manualmente, corroborando el valor del cortante sismico estatico.
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4 Name
Name StoyResp3
4 Show
Display Typs Story shears

Case/Combo Sismo xx Story3 -
Load Type Load Case
4+ Display For
Story Range All Stories
Top Story Story3 Story2 - ’

Bottom Story Bass
4 Display Colors

Story Shears

Global X I Blue
e v B Red —
Legend Type None
Base - T T T T T T T '
720 640 560 480 00 A2 240 -160 40 0 80
Force, tonf
The load case orload combination for which the response is displayed.
Max: (0, Story1); Min: (-544 303781, Story1)
P Story Forces - x
H 4|3 de3 Reload Apply
Story Load Location P VX VY T MX My
Case/Combo torf torf torf khim khim khem
Story3 Sismax Bottom 0 3045174 [ 65545.3987 [ 11945182
Story2 Sismo xx Bottom 0 522662 ] 112503185 |0 32447446
ETY Sismoxc Battom 0 T - 1388879958 |0 640397436

Figura 26: Cortantes por piso (ETABS).

Fuente: Elaboracién propia.

Analisis Dinamico

El andlisis dindmico del edificio de acero puede tener dos caminos, de acuerdo a su
nivel de importancia, por medio del analisis tiempo historia el cual es mas detallado
en su andlisis y la superposicién espectral, en la presente tesis utilizaremos el

procedimiento de superposicion espectral por tener como edificio de analisis una
edificacién convencional.

El modelo dinamico del edificio se idealiza mediante un grupo de diafragmas con 3
grados de libertad por piso. En este se debe definir la distribucion de masas y
rigideces del edificio para posteriormente someter a la estructura a un espectro de
aceleraciones y analizar su respuesta. Se asignaron los diafragmas rigidos en los
tres niveles del edificio. Con esto se tienen 3 grados de libertad por cada piso dos
de traslacion y uno de rotacion. Se asignara la masa del edificio en los tres niveles,
utilizando el pero propio de los elementos estructurales y las cargas establecidas
anteriormente. Segun el RNE norma E-0.30 (2016), la categoria que le corresponde
a un centro comercial es “B” se dispone que la masa tomada corresponda al 100%
de la carga muerta mas el 25% de la carga viva.

Para la aceleracion espectral, segun el RNE norma E-030 (2016) nos dice que:
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Para cada una de las direcciones se utiliza un espectro inelastico de pseudo
aceleracion definido por:

ZUScC
*
R

Sa = g

Donde:
Sa = Aceleracion espectral.
g = Aceleracion de la gravedad.

Para el andlisis en la direccién vertical podra usarse un espectro con valores

iguales a los 2/3 del espectro empleado para las direcciones horizontales. (p. 12)

Analisis Dinamico Modal Espectral

El analisis modal es el estudio de las propiedades dinamicas de una edificacion, de
él cual se obtiene caracteristicas como el periodo de vibracién, frecuencia,
velocidad angular. El andlisis modal es el analisis dindmico propuesto en el RNE E-
030 (2016), el cual menciona que “Cualquier estructura puede ser disefiada usando

los resultados de los andlisis dindmicos por combinacion modal espectral”.

Consiste en determinar todas las posibles respuestas que pueda tener la estructura
a partir de sus deformaciones y sus respectivas frecuencias, para asi tener una
respuesta final que sera el producto de la combinacion de todas las respuestas
teniendo asi una especie de promedio ponderado para que cada modo posea un

factor de participacion que es el resultado de las masas y direccion del sismo.
Para los criterios de combinacién modal que pueden llevarse a cabo son:
v' Laraiz cuadrada de la suma de los cuadrados de cada valor modal (SRSS).

v" Por combinacioén cuadratica completa (CQC).

El RNE E-030(2016), nos menciona el uso del método de combinacién CQC.

Periodos y frecuencias.
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El software usado (ETABS) calcula las frecuencias naturales, periodos y modos de
vibracion de la estructura. En la Tabla 17, se muestran los periodos y frecuencias

del edificio.

Tabla 17.

Periodos y frecuencias
Caso Modo Periodo (seg) Frecuencia (rad/seg)
Modal 1 0.488 2.048
Modal 2 0.324 3.091
Modal 3 0.297 3.367
Modal 4 0.16 6.241
Modal 5 0.096 10.471
Modal 6 0.094 10.62
Modal 7 0.084 11.86
Modal 8 0.056 17.891
Modal 9 0.047 21.497
Modal 10 0.011 93.398
Modal 11 0.011 93.48
Modal 12 0.011 94.521

Fuente: Resultados del andlisis con software ETABS (2013).

Para calcular el nimero de modos, este sera mayor a la suma de masas efectivas
a 90% de la masa total para cada direcciéon. (RNE E-030 2016)

Tabla 18.
Periodos y factores de participaciéon modal
MODOS Periodo UXx uy Sum UX Sum UY
(seg) (%) (%)

1 0.488 2.09 0.0002124 2.09 0.00
2 0.324 0.04 82.4 2.13 82.40
3 0.297 84.77 0.04 86.90 82.44
4 0.16 0.23 0 87.13 82.44
5 0.096 0.2 0 87.33 82.44
6 0.094 10.94 0.01 98.27 82.45
7 0.084 0.004982 15.99 98.27 98.44
8 0.056 1.72 0.0002049 99.99 98.44
9 0.047 0 1.56 99.99 100.00
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10 0.011 0 0 99.99 100.00

11 0.011 0.0000583 0 100.00 100.00
6
12 0.011 0 0 100.00 100.00

Fuente: Resultados del andlisis con software ETABS (2013).

Analisis Espectral

El andlisis espectral implica el uso simultdneo de modos de vibracion y espectros
de disefio. ElI método implica el céalculo de los valores méximos de los
desplazamientos y las aceleraciones en cada modo usando un espectro de disefio.
Luego se combinan estos valores méaximos. El método de combinacion usado en

esta tesis corresponde a la combinacion cuadratica completa (método CQC).

Espectro de aceleraciones
T C IUCS/R
25 0.1635156 .

0.2 25 0.1635156
0.4 25  0.1635156 o8
0.6 25  0.1635156 016
0.8 1.875  0.1226367 014

1 1.5 00981094 Seudo .

1.4 1.07142846 0.0700781 aceleracion (g) i

1.8 0.8333333 0.0545052

22 0.6198347 0.0405411 008

2.6 0.443787 0.0290264 0.06
3 0.3333333 0.0218021 0.04
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Figura 27 : Espectro de aceleraciones.

Fuente: Elaboracion propia.

Para hallar el valor de la fuerza cortante basal de cada direccion se realiza la
combinacion de las fuerzas cortantes de los modos de vibracion considerados por

el método de combinacion cuadratica completa. (Canales, 2006)

Utilizando el software ETABS, se hall6 los resultados de las cortantes dinamicas en

los ejes X &Y.
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Siendo el cortante dindmico igual a:

Vx = 635.45 tonf
Vy = 623.00 tonf

Combinaciones de carga

Segun la propuesta de norma del RNE E.090 (2016), el cual se basa en las
especificaciones de norma AISC-01/AISC LRFD 341-10 presenta 6 combinaciones

de cargas, donde:

D = efectos de cargas permanentes

L = efectos de carga viva

Lr = efectos de carga viva en la azotea
S = efectos de carga de nieve

W= efectos de viento

E = efectos de sismo

N N N N N IR

R = efectos debidos al agua de lluvia, nieve o granizo, no se incluyen los

efectos del agua que se pueda acumular en la superficie del techo.

Los factores de combinacion de carga son:
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Tabla 19.
Combinaciones de cargas.

Combinacion de Acciones de disefio (cargas mayoradas)
carga
(CC-1) 1.4D
(CC-2) 1.2D +1.6L + 0.5 (Lr 0 S0 R)
(CC-3) 1.2D + 1.6L (Lr 0 S0 R) + (0.5L 0 0.8 W)
(CC-4) 12D+ 1.3W+05L+05(LroSoR)
(CC-5) 1.2D + 1.0E + 0.5L + 0.25
(CC-6) 0.9 + (1.3W 6 1.0E)

Fuente: Manual AISC LRFD 2010.

Desplazamientos laterales

El analisis realizado nos da como respuesta desplazamientos laterales, para poder
verificarlos segun el RNE en la norma E-030(2016) en su capitulo 5.1, nos

menciona;

Los desplazamientos laterales se calcularan multiplicando por 0.75 R los resultados

obtenidos del andlisis lineal y elastico con las solicitaciones sismicas reducidas.

Desplazamiento Lateral Permisible

Los méaximos valores de desplazamiento relativo permisible de entrepiso para el

acero lo encontramos en la tabla N°11 del RNE norma E-0.30 (2016) seran:
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) Tabla N° 11
LIMITES PARA LA DISTORSION DEL ENTREPISO

Material Predominante (A 1Th.)
Concreto Armado 0,007
Acero 0,010
Albafiileria 0,005
Madera 0,010
Edificios de concreto armado
con muros de ductilidad 0,005
limitada

Di = 0.01 x hei (estructura predominante es acero)

Donde:

v"hei = distancia de entrepiso

Dimax = 0.01x5.0m = 0.05m
Del analisis se obtuvo:

Piso Carga Desplazamiento Altura Derivas Derivas Deriva limite
maximo (mm) (m) Qelastica Ainelastica  Alimite
NIVEL3  Sismo xx 4.57 13.00 0.000366 0.00220 0.01 oOkK!!
NIVEL2 Sismo xx 3.22 9.00 0.000427 0.00256 0.01 oOkK!!
NIVEL1 Sismo xx 1.61 5.00 0.000352 0.00211 0.01 oOK!!
Piso Carga Desplazamiento Altura Derivas Derivas Deriva limite
maximo (mm) (m) Qelastica Ainelastica Alimite
NIVEL3 Sismo yy 5.58 13.00 0.000531 0.00319 0.01 oOKl!!
NIVEL2 Sismo yy 3.58 9.00 0.000513 0.00308 0.01 oOKl!!
NIVEL1 Sismo yy 1.60 5.00 0.000442 0.00265 0.01 oOKl!!

Los desplazamientos en el sentido y-y son ligeramente mayor que en el sentido x-

X, esto debido a que el edifico tiene una mayor rigidez direccién x-x.
Los resultados hallados de los desplazamientos del edificio no sobrepasan los

limites establecidos por la normativa, son menores a 0.01 m para el caso de acero

como material predominante.
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Verificacion de la Fuerza Cortante Minima

Se realizara la verificacion de la fuerza cortante minima segun el articulo 4.6.4 del
RNE norma E-030.

NIVEL CASO DECARGA VX (tonf) VY (tonf) VARIACION

nivel 1 sismo xx P 644.7 98.56 %
nivel1 sismoyyP 646.4
nivel 1 SX Dina Max 635.45 96.37%
nivel1 SY Dina Max 623

La relaciéon de las cortantes dinamicas y estaticas son mayores al 80%, por lo que

cumple con los pardmetros del RNE norma E-030.

Distribucion de la Fuerza Cortante

La distribucion de la fuerza cortante se realiza mediante el software ETABS, el cual
nos muestra la importancia de los distintos elementos estructurales para la
disipacion de la fuerza cortante producida principalmente por las fuerzas sismicas.
(Goytia & Villanueva, 2001)

Para el sentido X-X, tenemos la intervencién de elementos estructurales
horizontales para cada nivel (seccién tipica) como son:

v' Columnas

v" Placas (muros)

v’ arriostres
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Figura 28: Elementos Estructurales que intervienen en X-X, Y-Y.

La fuerza cortante dinamica en la base es:

Fuente: Elaboracion propia usando software ETABS (2013).

Vx = 635.45 tonf
Vy = 623.00 tonf

Disipacion de la fuerza cortante dindmica por los elementos estructurales

horizontales para ambos sentidos X-X, Y-Y. Ver Figura 29.
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X
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Figura 29: Valores de disipacién de la fuerza cortante dinamica.

Fuente: Elaboracion propia usando software ETABS (2013).

Entonces:

Vx = (Vxcolumna + Vxarriostres + Vxmuros) = 635.45 tonf

Vx = (9.1657 + 22.942 + 603.4337) = 635.5 tonf

oK!!

Vy = (Vycolumna + Vyarriostres + Vymuros) = 623.00 tonf

Vx = (2.8817 + 88.5331 + 532.0514) = 623.06 tonf

Junta de separacidn sismica

oK

Segun el RNE en la norma E-30 (2016) nos menciona:

La estructura de acero debe estar distanciada de las estructuras vecinas, desde

el nivel del terreno natural, una distancia minima para asi poder evitar el contacto

durante un movimiento sismico. Esta distancia no sera menor que los 2/3 de la

suma de los desplazamientos méaximos de los edificios adyacentes ni menor que:
s = 0,006 = 0,03m

Donde:

v'h: altura desde el nivel del terreno natural hasta el nivel construido.
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s1 = 0.006* 1300 = 7.8 cms.
h = 1300 cms,
s2 = 2/3 x (Desplazamiento maximo calculado)

s2minimo = 2/3 x 0.69 cms.= 0.46 cms

Por lo tanto se considerara una separacién sismica de 7.8 cms.
Disefio de Elementos

Disefio de losa con placa colaborante

El disefio de placas colaborantes se entiende como el disefio de las placas en
combinacion con el concreto que lo forman, éstas tienen un ancho total y un ancho

efectivo, el cual puede ser utilizado para el andlisis. (Gora, 2014)

Segun el Manual Técnico Acero Deck (2015) nos dice que “debemos de
considerardn Unicamente cargas de gravedad, por lo tanto solamente se usara la
combinacién de carga que corresponde para cargas muertas y vivas”.

U=1.2D + 1.6L+0.5S

Procederemos al disefio de una placa colaborante en el tramo ubicado entre los

ejes tipicos 14, 15, Ay B como se muestra en la Figura 30.

Figura 30 : Ubicacion de placa colaborante para disefio.
Fuente: Elaboracién propia usando software ETABS (2013).

Andlisis Estructural
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El andlisis estructural para placas colaborantes es diferente al de una losa
aligerada, Gora (2014) nos dice que:

El andlisis estructural de un entrepiso con placas colaborantes se realizara para
la placa actuante como encofrado y para la placa colaborante en combinacion
con el concreto como seccion compuesta. Sera necesario obtener las cargas
vivas y muertas, de tal manera que podamos utilizar estas para obtener los
momentos y esfuerzos de corte solicitantes de la estructura y poder verificar que

de acuerdo al pre-dimensionamiento dicha placa puede soportar tales cargas.
(p. 41)

Para nuestra placa colaborante tenemos un ancho de b= 0.90 m, del metrado

anterior tenemos las siguientes cargas de disefo:
WD = 0.27 ton/m
WL=0.45 ton/m

Wu=1.2x0.27 + 1.6 x 0.45 = 1.04 ton/m

Gréficamente tendriamos:

Disefo de lamina colaborante como encofrado

Las propiedades de la ldmina colaborante para el disefio como encofrado tales
como area de la seccion transversal, momento de inercia y otras constantes para el
disefio se determinan de acuerdo con las especificaciones del AISI, (American
Institute of Steel Construction. (Gora, 2014)

En el disefio como encofrado de la lamina colaborante segun el AISI (2007) nos

indica que las cargas deberan incluir:

-Peso propio del tablero.

-Peso propio del concreto fresco.
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-Cargas de construccion temporales que se calculan como la mas severa entre
una carga uniformemente distribuida de 100 kg/m2 sobre la superficie de la
lamina y una carga distribuida de 300 kg/m actuando sobre un tramo del deck de
andlisis. Las cargas temporales son las que resultan producto del manejo del
concreto, peso de equipos y personas que trabajan en la construccion de la losa.

(p. 14)

Los valores para nuestro disefio de la ldmina colaborante comportdndose como
encofrado tendremos:

v' Peso propio del tablero = 31.33 kg/area total

v Peso propio del concreto fresco = 273.6 Kg/m
v' Cargas de construccion temporales = 100 Kg/m
v

Peso muerto total (W dsd) = 404 Kg/m

Deflexiones Admisibles

Para el calculo de las deflexiones verticales de la lamina colaborante, se consideré
el peso propio del concreto de acuerdo con el espesor de disefio y el peso propio
de la ldmina. Las cargas de construccién no deben tenerse en cuenta por ser de
caracter temporal. Debido a que la lamina colaborante se disefia para permanecer
en el rango elastico, esta se recuperara una vez que se retire dicha carga temporal.
(Gora, 2014)

Las deflexiones verticales producidas por las cargas mencionadas anteriormente

en comportamiento de la lamina como deberan limitarse a la siguiente expresion:

6cal £ dadm = % cm. 6 1.9 cm. (el que sea menor).
Donde:
v Scal = Deflexion de calculo (cm).
v’ Sadm = Deflexién admisible (cm).
v Lsd = Longitud de luz libre (m)

Esfuerzos Admisibles
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El calculo de los médulos elasticos para las fibras superior e inferior de la lamina de
acero y para condiciones de flexion positiva 0 negativa se realiz6 de acuerdo a la
metodologia propuesta por el AlSI, (Specification for Design of Cold Formed Steel
Structural Members). Al igual que los métodos de coeficientes, se aproxima los
siguientes valores para determinar las deformaciones de disefio, acorde a la

condicion de apoyo, la cual es la siguiente:

DOs TRAMOS

TRES TRAMOS

Figura 31 : Condiciones de apoyo.
Fuente: Manual técnico Acero Deck.

0.013 x Wdsg x (Lgg x 100)*

ocal = cm. Condicién de un solo tramo
EsxIggxb

0.0054 x Wds4 x (Lgg x 100)* .
ocal = cm. Condiciéon de dos tramo
ES X Isd X b

_0.0069 x Wdsg x (Lsg x 100)*

écal = Eoxlqxb cm. Condicion de tres a mas tramos
Donde:

v Wdsy = Carga muerta por unidad de longitud (Kg/m)

v Lgg = Luzlibrede lalosa (m)

v Es = Modulo de elasticidad del acero (Kg/cm2)

v Iy = Inercia de la placa colaborante (cm4 /m)

v b = Ancho de andlisis (m)
Por lo tanto:
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El esfuerzo admisible para una luz libre de disefi6 de 3.20 m sera:

3.20x 100
dadm = T cm. dadm =177 cm

Esfuerzos Calculados

Donde:
v Wdsd = 404.48 (Kg/m)
v Lsd = 3.20(m)
v Es = 2x10"6 (Kg/cm?2) segun Aceros Deck
v Lsd = 70.73(cm4/m) segun Aceros Deck
v b = 90(cm)

Por lo que el esfuerzo para nuestra condicién de un solo tramo seria:

0.013 x Wdggq x (Lgqg x 100)*
EsxIgaxbh o

ocal =

0.013 x 404.48x (3.20x 100)*
2000000x 70.73x 90

dcal =

dcal = 4.33 cm.

Por lo tanto sera necesario un apoyo al centro de cada luz, con lo cual el nuevo Lsd

= 1.60 (m), de aqui obtenemos el siguiente esfuerzo como sigue:

0.0054 x Wdsy x (Lgg x 100)*
cm

écal =
ca ESXIgdxb

5] 0054 x 404.48x (1.60x 100)*
cat= 2000000x 70.73x 90

cm.

dcal = 0.11 cm.

Entonces se debera cumplir en el apoyo del medio que:

ocal =0.11cm.< Sadm = 1.77 cm.
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Esfuerzos admisibles para el sistema no compuesto

Segun los esfuerzos admisibles debe cumplirse que:

M
Sactuante = ——= < 0.60 * fy
min

Donde:

Mmax :

Es el momento maximo positivo o negativo en la seccién mas desfavorable de la placa colaborante.
Smin : Es el modulo de la seccion de la placa colaborante, el menor de ambos entre Sinf y Ssup.

Fy :  Eselesfuerzo de fluencia del acero.

Calculo de momentos

Seran para el caso de dos tramos el para el caso de la presente Tesis. Debido a las
cargas transitorias producidas a consecuencia del montaje, se estiman 2 probables
casos de carga: la primera es aplicando una carga puntual Psd = 225 kgf en el
medio de la luz y la segunda es aplicando una carga distribuida Wwsd =
100 kgf /m2.

Para dos tramos: El mayor de:
M*sd = 0.203 x Pyg x Lgg + 0.096 x Wdgy x L2, 6

M*tsd =0.096 x (Wdeq + Wyysa) x L2y

M~sd = 0.125x Wdsq + Wiysq) x L24

v M%sd = Momento positivo en la plancha colaborante (kgf — m).

v'  M~"sd = Momento negativo en la plancha colaborante (kgf — m).

v Py = Carga puntual en el centro de luz (225 kgf).

v Lg = Luz libre entre apoyos (m).

v Wdgy = Cargamuerta por unidad de longitud (kgf/m).

v ft = Esfuerzos positivos en la plancha colaborante (kgf /cm?2).
v o f- = Esfuerzos negativos en la plancha colaborante (kgf /cm?2).
v’ W,sa = Cargadistribuida (100 kgf/m.)

v Spsq = Mobdulo de Seccion Superior (cm3/m).

v Sngg = Mobdulo de Seccion Inferior (cm3/m).
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v fy = Esfuerzo de fluencia del acero de la plancha (kgf /cm?2).

T I T

LLLLLLLLLLLLLLMstd

i el Bt

Figura 32 : Momentos de placa colaborante para dos tramos.

Fuente: Acero-deck.com, 2017

Entonces:
M*sd = 0.203 x 225%L "gf x 1.60m + 0.096 x 404.48 I%f x1.602 =17249kgf —m. 6
M*sd = 0.096 x (404.48 + 100) x 1.602 = 123.98kgf —m. 7y

M~sd = 0.125 x (404.48 + 100) x 1.60% = 161.43 kgf —m.

Obtenemos:
Mtsd =17249 kgf —m.
M~sd =161.43kgf —m.

Estos resultados seran los mayores para momentos: M*sd = 172.49 kgf — m.
M~sd =161.43 kgf —m, usando de los datos de la placa colaborante obtenemos
Smin = 27.68 cm3 /m, Ssup = 21.73 cm3 /m y fy =2320 Kg/cm2. Por lo tanto:

+

dactuante = * x100 < 0.60 * fy

min
172.49
27.68

dactuante = 623.15 < 1392 OK!!!

dactuante = x 100 <0.60 * 2320

dactuante = * x100 < 0.60 * fy

sup
161.43
21.73

dactuante = 742.89 < 1392 OK!!!

dactuante = x 100 <0.60 * 2320
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Esto ser& correcto debido a que el esfuerzo de fluencia del acero deck es mayor al

esfuerzo actuante.

Esfuerzos admisibles para el sistema compuesto

Existen dos modulos de seccidn para nuestro sistema compuesto; una superior y
otra inferior. Bajo cargas se servicio, muchos segmentos de la losa permanecen sin
agrietamiento en una porcién significante tanto de su espesor como su luz, por lo
gue son considerablemente mas rigidas que una losa totalmente agrietada. (Gora,
2014)

Debido a la existencia de propiedades agrietadas y no agrietadas, un valor mas real
ser& el promedio de ambas segun Aceros Deck (2016) nos menciona que:

Para lo cual existird una inercia efectiva, correspondiente al promedio de las dos
inercias tanto de aparte agrietada (Ic) como la no agrietada (lu), asi como para
el centro de gravedad también se debe considerar el promedio de los centros
agrietado Yccl y no agrietado Ycc2 « Por lo tanto el médulo de seccién inferior
resultaria asi: (p. 30)

lefectiva

S Yrom
Donde:

_ Ic + Iu _ chl + chz
Iefectiva - Yprom -
2 2

a) Seccion transformada fisurada:

Sera imprescindible encontrar la distancia que tienen la fibra extrema que se
encuentra en compresion y el centroide del &rea que se encuentra en tension, para
lo cual a esta distancia llamaremos “d”’. Esta seccion transformada esta

representado en la Figura 33.
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Ycg

Figura 33 : Seccién transformada fisurada.

Fuente: Acero-deck.com, 2017.

Expresién para poder hallar la inercia de la seccién transformada fisurada.

bxY3
I =3—CC1+nxASsdeCZS+ansd
Siendo:
Yoeu=dx(J2xpxn+ (pxn)2—pxn)
_ASSd _ES
P=bxd "TE
Donde:

v' d = Distancia entre la fibra extrema en compresién y el centroide del area de tension.

t = Peralte total de la placa colaborante incluido el concreto.

v
v' Ycg = Distancia al centro de gravedad generado por la placa colaborate.
v

n = Relacion entre el modulo de elasticida del acero con el del concreto.

Relacion entre el médulo de elasticidad del acero y
el médulo de elasticidad del concreto

.n f'c = (kgflcm2)
6 420 o més
7 320 a 420
8 250 a 320
9 210 a 250

Para el calculo del centro de gravedad de la placa colaborante, utilizaremos la

expresion para centro de gravedad de un trapecio como se muestra en la Figura 34.
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PLACA COLABORANTE: ADGOD

MALLAELECTRDE0OLDADA

CRESTA ——, 1y /7 s
"\ L
— . v

CENTROIDE

Figura 34 : Dimensiones de placa colaborante AD600.
Fuente: Acero-deck.com, 2017.

Entonces:

B
H (B +2A)

ch = EX

B+ A
Yog = 2.69 cm

Sabiendo que el peralte total de la placa es de t = 15cm, obtendremos "d" como

sigue:
d=t—Yg
d=15-2.69
d=1231cm
Datos previos:
v d = 12.31 cm (Distancia entre la fibra extrema y el centroide del rea).
As = 10.38 cm2 (Area de Acero de la lamina de acero).
b = 90 cm (Ancho efectivo de la lamina).

Es = 2000000 Kg / cm2 (Modulo de elasticidad del Acero).
Ec = 217370 Kgjcm2 (Modulo de elasticidad del Concreto).

AN NN

Is = 70.73 cm4 /m (Inercia de la placa colaborante).
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Entonces:

As,y 10.38
_ASa > pom——e > p = 0.00936
bxd P=90x1231 p
K _ . _ 2000000 s o
"= "= 217370 "

Yoer=dx(J2xpxn+ (pxn)2—pxn)

Yeer = 1231 x (/2 x 0.00939 x 9 + (0.00939 x 9)2 — 0.00939 x 9)

Yee1r =412 cm
Tendremos el valor de la inercia.
bxY3
Ic = 3“1+nxASsdeczs+nxlsd
90 x 4.123
I = —3 +9x10.38 x (12.31 — 4.12)2 + 0.00939 x 70.73

Io = 8995.51 cm*

b)Seccién transformada no fisurada:

Para esta seccion se dividird en dos el area bruta de la losa colaborante: una con
area trapezoidal y la otra con un &rea rectangular uniforme con una altura “t”, como

nos muestra la Figura 35.

L Cs
|

Figura 35 : Seccioén transformada no fisurada.

Fuente: Acero-deck.com, 2017.
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Datos previos:

v

v
v
v
v
v
v
v
v
v
v

t

= 15 cm (Altura total de la losa compuesta).

d = 12.31 cm (Distancia entre la fibra extrema y el centroide del area).
As = 10.38 cm2 (Area de Acero de la lamina de acero).

b = 90 cm (Ancho efectivo de la lAmina).

Es = 2000000 Kgfcm2 (Modulo de elasticidad del Acero).

Ec = 217370 Kgfcm?2 (Modulo de elasticidad del Concreto).

Is = 70.73 cm4 fm (Inercia de la placa colaborante).

Cs = 23 cm (Espacio entre ejes de valles contiguos).

Wr = 10 cm (Ancho medio del valle relleno de concreto).

hr = 6 cm (Altura de la placa Deck).

Tc = 9cm (Altura del concreto por encima de la placa (t — hr))

Para poder conseguir el valor de centro se gravedad, tendremos que analizar el

rectangulo total y la seccion transformada como una sola secciéon compuesta, a este

valor tendremos que quitarle el &rea de trapecio que no contenga concreto.

Tendremos el valor de centro de gravedad:

Yeer =

Yeez =

d_(CS—WrC?xbxhrx

S

bxt+nxAssd—C%x h,.(Cs —W,.)

0.5xbxt?>+nxAsgx

(t—05xh,)

(23-10)x90x6

0.5x90x 152+ 9x10.38x12.31 — >3 x(15-0.5x6)
90x15+9x10.38—% x 6(23 —10)
Y.c2 = 6.69 cm

Determinamos el valor de la inercia para esta seccion:.

_bxt?
12

b
+bxtcx(YCC2—0.5xtc)2+nx15d+nxAstC'§+C—x

0
W, x h, |-—+ (t = Y., — 0.5x h,.)?
) 12
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u

90 x 93 2

12

I, = 20 260.55 cm*

Hallamos la Inercia efectiva:
I,+1.

I efectiva T

20 260.55 + 8995.51
Iefectiva = 2

Lofectiva = 14 628.03 cm*

Calculamos el centro de gravedad promedio:

Y. _ yccl + ych
prom — 2

4.12 4+ 6.69
prom = #

Yorom = 5.40 cm

Por lo tanto:

Iefectiva
Sinfcomp = m

14 628.03
Sinfeomp = T8 5 40

Sinfcomp =1 524‘51 Cm3

Para verificar los esfuerzos producidos en la plancha de acero, calculamos los
momentos positivos producidos por la carga muerta y viva sin amplificar, en

condicion de apoyo simple y lo comparamos con el esfuerzo de fluencia de la

plancha del acero a un 60% de su capacidad. (Gora, 2014)

Se tendra que cumplir la siguiente expresion:
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(Mdsd + Mdsd)x

nx 100 < 0.60 = f,
Sinfcomp

Donde:

v Mdg; = Momento producido en la losa por las cargas muertas (kgf — m).

Wdgq x L2
Mde — sd sd
8
v’ M, = Momento producido en la losa por las cargas vivas (kgf — m).
Wleq x L2
MLsd — sd sd
8
V' Ly = luzlibre de losa (m).
Por lo tanto:
404.48 x 3.202
Mdgs, = s = T~ —- > Mds; = 517.73 kgf — m.
1217 x 3.202
MLgy = —s @ - > MLgy = 1557.76 kgf — m.

(Mdsd + Mdsd)

xnx 100 < 0.60 = f,
Sinfcomp

(517.73 + 1557.76)
1524.51

x9x100 < 0.60* 2320

1225.27 < 1392 OK!!!!

Verificamos que la placa colaborante resiste los momentos de disefio.

Disefio de viga principal

Siguiendo el método LRFD y las especificaciones americanas AISC 360-10 y el
RNE E-090(2016), nos menciona que debera cumplir que la resistencia de disefio
de este componente estructural tendrd que tener un valor mayor a la resistencia
producida por las combinaciones de carga. Se tendra que realizar la verificacion de

disefio por flexion, y controlar los esfuerzos cortantes en el elemento.

El disefio corresponde a la viga principal del eje B-B, entre los ejes 1y 3 en el tercer

nivel.
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Datos de disefio
Perfil: W36x160

[ waex1e0 | As = 268051.1
d= 914.4
tw= 16.5
bf = 304.8
— tf= 25.9
Ix = 4062418713.9
Sx = 8881788.7
) rx = 365.8
S Zx = 10225527.9
ly = 122788270.6
Sy = 804604.8
Y ry= 63.5
Zy = 1266720.0
= 5161269.7

mm”2
mm
mm
mm
mm
mm”~4
mm”3
mm
mm”3
mm”~4
mm”3
mm
mm”3
mm~4

Fy =250 MPa
Fu =400 MPa
E =200000MPa
L= 17.65m

Evaluacién de la seccién para determinar si es compacta, no compacta o

esbelta. (AISC tabla b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)

= by 1. = E
f th pf fy
Donde:
I = 4
i
tw
Por lo cual:
A < Apy = compacta
As < Ay =nocompacta
A > Ay = esbelta
Entonces:
A =5.88 Aps = 10.79
Ay = 55.38 Apw = 99.36
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Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.

El disefio requerido para esta seccion no las muestra el AISC 360-10 y RNE E-090

en la tabla 6.1.Ver tabla 20 y figura 36.

Tabla 20.
Compacidad de perfiles RNE E-090.

Tabla6.1

Numeral a aplicar del Capitulo 6

Numeral Seccion Transversal — Esbeltez Esbeltez  Estados
del del Ala del Limites
Capitulo 6 Alma
6.2 — — C c Y,LTB
6.4 T T C.NC,S C.NC Y, LTB, FLB,
-+~ | TEY

Y =fluencia, LTB = pandeo lateral-torsional, FLB = pandeo local ala, WLB = pandeo local alma,
TFY=fluencia del ala en traccion, LLB = pandeo local ala, LB = pandeo local, C = compacto,

NC = no-compacto, S = esbelto, N/A = no aplica

TABLE USER NOTE F1.1
Selection Table for the Application
of Chapter F Sections

Section in Cross Flange Web Limit
Chapter F Section Slenderness | Slenderness States

F2 E } C C Y, LTB
F3 i—E NC, 8 C LTB, FLB

F4 = C,NC, S C,NC Y, LTB,
—_1 FLB, TFY

Figura 36: Compacidad de perfiles AISC.
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Fuente: Especificaciones AISC 360-10.
“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por fluencia y

por pandeo lateral torsional”.

Calculo de rangos maximos paralongitudes sin arrostramiento Lp y Lr.

’E
Lp =176, F_y = 3161.05mm

Lr = 1.95 E Je + (JC )2+676(0'7Fy>2
T RTTS07E, [Sehy | \Sohy O\E

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
hy = h—tf =888.5mm

Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:

I,hj
Cp = = 2.423x10'3mm?®
La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el
manual.
I,C

r2 = Sy Y = 6141.22 mm?
X

T = 78.36 mm

Finalmente se tiene que:

Lr = 1.95x78.36

200000 5161269.7 +( 5161269.7 )2 6(0.7x250)2
0.7x250 |[8881788.7 x 888.5 8881788.7 x 888.5 “\200000

Lr =8612.95mm
Calculo de rangos maximos para longitudes sin arrostramiento Lb.
Debido a que el ala superior no se encuentra en compresion en toda su longitud por
el tipo de conexién de viga, se considera que Lb vendra a ser una fraccion de la

longitud total de la viga.

Lb=1L—2%(0212L) = 10166.4 mm
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Calculo del Mp

El momento plastico (MP) de la viga esta dado por:

Mp =E, * Zy
Modulo de Seccidn Plastica (2x)

ID Area Veces Ycg AYcg

Ala 12.24 2 17.49 428.16

1/2 Alma 11.04 2 8.49 187.41

Area Perfil= 46.55 Ix= 615.6 in3

Mp= 22160.3 Kkip.in
Mp= 2503.77 kN.m

Mp = 2503.77 kN —m

Determinacion de Cb

El calculo del factor de modificacién lateral-torsional obedece a la siguiente
expresion:
12.5 Mg,

Ch =
2.5 Mygy + 3 M, + 4 Mg + 3 M,

Donde:
v Mmax = valor absoluto del maximo momento en el segmento no arriostrado.
v’ MA = valor absoluto del momento en el primer cuarto del segmento no arriostrado.
v' MB = valor absoluto del momento en el centro del segmento no arriostrado.

v' MC = valor absoluto del momento en el tercer cuarto del segmento no arriostrado.

Entonces:

Mmax
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Load Case/Load Combination End Offset Location

() Load Case @ Load Combination (") Modal Case i HEnd ||IZI-.1BI}3 m
ENVOLVENTE v|[Maxandtin || J-£nd | [12.8000 m
WMoment M3

Max = 1918.2523 kh-m

Min = 520.4705 kN-m

MA
Moment M3
Max = 605.3399 kM-m
Min = 131.9892 kN-m
MB
Moment M3
Max = 1382 4585 kN-m
Min = 510.7169 kN-m
Mc
Moment M3

Wax = 321.4913 kN-m

Min = 55.3910 kN-m

12.5 % 1948.25
Ch =1.61

T 25%1918.25+ 3 * 605.34 + 4 « 1882.45 + 3 = 321.49

Para la comprobacion de los estados limites por fluencia tenemos M,, < $¢M,,
¢ =0.90 AISC ,RNE E090 seccion 6.1.
M, =M,
Mp = 2503.77 kN —m
M, = 1918.25kN —m

Entonces:
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1918.25 £ 0.9 * 2503.77
1918.25 < 2253.39 OK!!!

Para la verificaciéon de los estados limites por Pandeo Lateral-Torsional

tenemos:

(a)Cuando Lb < Lp ; no se aplica el estado limite de pandeo lateral — torsional

(b)CuandoLp < Lb < Lr ;
—L
Mn=Cb[Mp(Mp—O,7Fysx)(::b_l_pﬂsMp
r p

(c)Cuando Lb > Lr ;

Donde:
Lp = 3161.05mm
Lr =8612.95mm
Lb =10166.4 mm
Determinacion del Mn

C.7°E
I:cr: :
L)

b
Iis

2
L
140,078 S‘] ¢ [bJ

Donde:
v' E = mbdulo de elasticidad del acero = 200 000 MPa
v' ] = constante torsional,
v' Sx = modulo de seccion elastico en torno al eje x,
v

ho = distancia entre centroides de alas,
Para estos valores obtenemos un momento nominal y el momento resistente:

F.. = 268.98 Mpa
M, = 2389.05 kN —m
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M, = 2150.15kN —m

Entonces revisando:

Mn = Fer Sx < Mp
M, =2389.05 < 2503.77 OK!!!!

La seccién de viga elegida tendra una interaccion de su momento Ultimo y el
momento resistente del mismo:

M, 191825

oM = 515015 =088<1.0 ========>» Laseccionesadecuada
n .

Revisién del cortante maximo
La relacién ancho / espesor del perfil es: (AISC, RNE E-090 tabla 2.5.1a).

h
— =152.24

tW
Las especificaciones para realizar la revision y disefio por corte las encontramos en
el capitulo G del AISC 360-10 y del RNE norma E-0.90, se encuentra en el capitulo

7.

Tendremos: Kv= Se trata del coeficiente de pandeo por corte del alma, cuyo valor

es de 5 sin atiesadores transversales y cuyo valor de h/tw < 260.

h Kv*E

— < 1.10 %

tw fy
52.24 < 69.57

Debido al resultado anterior se tiene que el cortante nominal estara dado por:

¢V, = 0.6F,A,,
PV, = 0.6 250 = 14.14 = 2309.041 kN
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Shear V2

| Max = 7443248 ki |
L] at 12.3000 m

_i_i_i_i_i_i_l_l_l_l_l_l_l_ Min = -551.4846 kN
at0.1803 m

La seccion elegida tendra una interaccion entre el cortante Ultimo en la viga y el

cortante resistente del elemento:

|4 744.3248

¢;n = 5300.041 =0.32<1.0 ========>» Lasecciones adecuada

Disefio de vigas de soporte.

Las vigas de soporte tienen un funcionamiento conjuntamente con la placa
colaborante de concreto por lo que su disefio es realizado como una seccion
compuesta, este tipo de vigas seran disefiadas como simplemente apoyadas lo que

también fue considerado desde la etapa de analisis. (Aceros Deck 2016)

Para fines de disefio se considera las vigas de soporte que se encuentra en el

segundo nivel, el pafio que se encuentra entre los ejes 4-5y A-B.

1 .] AMNCHO EFECTIVO

Figura 37: Seccién compuesta.

Fuente: Moscoso, E. (2014). Analisis y disefio sismico de estructuras

compuestas en edificaciones. Universidad Nacional de Ingenieria, Peru.
Para el disefio consideraremos que la losa sea “con apuntalamiento” en su fase de

construccion. El disefio se realizara siguiendo las especificaciones AISC 360-10

(2010) en el capitulo |, para secciones compuestas.
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Datos de disefio

Perfil: W16x57

d=41.66

W16X57

bf=18.08 ‘|

~

= 95814.0
= 416.6
= 10.9

180.8

18.2
315503420.6
1510887.3
170.7
1720641.7
17939574.4
198283.5
40.6
309715.5
924033.8

Revision del perfil en el proceso constructivo

mm”2
mm
mm
mm
mm
mm~4
mm”3
mm
mm”3
mm”~4
mm”3
mm
mm”3
mm~4

Figura 38: Seccion compuesta para vigas de soporte.

Fuente: Elaboracién propia usando software ETABS (2013).

Fy =250 MPa
Fu = 400MPa

E = 200000 MPa
L= 10.00m

Atrinh = 3.2m

Esta fase representa la construccién del sistema del entrepiso, por lo que solo se

consideran la carga del peso propio y la carga viva de construccién. (Gora, 2014)

Tendremos una carga distribuida sobre la viga de:

W = Wy + Wigsq + Wyiq = 0.52 +3.96 + 11.93 = 16.41 kN/m
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Calculamos el momento ultimo en el centro de la viga:
1 1
M, = gwul2 =3 * 1.4 % 16.41 * 10?2 = 287.175 kN — m
De acuerdo al AISC, el momento resistente estara dado por:

oMn = 0.9xFyZx = 0.9 * 250 * 1720641.7 = 387.14 kN — m

Por lo que el perfil es adecuado en la etapa inicial de la construccion.

Mu 287175

= =0.74
oMn ~ 387.14 0

Para la revision de la flecha maxima en la etapa de construccion, en primer lugar se

calcula el maximo permisible de la siguiente manera:

1000

6Vpe7‘m = % + 0.5 = m +0.5=4.66cm

El peso propio antes que el concreto fraglie, produce una flecha cuyo valor sera:

Wem = Wigsa + Wyiga = (3.96 % 3.2) + 0.52 = 13.19kN /m

5 weyl* 5 13.19 * 10*

- = 27.2176
384 EL, 384 200000 «0.0003155 mm

61:

En la fase de construccién tendremos un valor de flecha:
Weonst. = 1.5x3.2 = 48 kN/m

5  Wenstl? 5 4.8 % 10*
. _

5, = =
27384  EI, 384 " 200000 * 0.0003155

=99 mm

Por lo que el valor m&ximo de flecha antes de que el concreto se fragle es:
61+ 6, =27.2176 + 9.9 = 37.11 < 46.6 mm (Cumple con requerimiento)

Etapa final

Se entiende que después de haber montado las vigas de acero y la placa
colaborante, se vacea sobre ellas la losa de concreto, las vigas resistiran el- peso

del concreto fresco y las otras cargas propias del proceso de construccion, es por
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€S0 que para soportar esas cargas se apuntala temporalmente las vigas haciendo
gue los puntales sean quienes reciban las cargas. Cuando se usa apuntalamiento,
este soporta el concreto freso y las otras cargas de construccién. Cuando se retiran
los puntales (después de que el concreto tiene cuando menos 75% de su resistencia
de 28 dias), el peso de la losa se transfiere a la seccién compuesta y no Unicamente
a las vigas de acero.

Las cargas en este caso estaran dadas por:

v’ Wmuerta = 3.96 kN /m2
v Wpp = 0.46 kN/m
v Wviva = 4.9 kN /m2

Por lo que la carga de servicio estara dada por:

Ws = Wey + Wpp + Wying = (3.96 +4.9) 3.2 + 0.46 = 28.8 kN/m

wel?\ 1 5
M, =FC|—o— | =5*14%288+10% =504 kN —m

Para determinar el valor del momento resistente es necesario previamente

determinar los siguientes parametros.

El ancho efectivo a tomarse en cuenta sera de:

,I ] ANCHO EFECTIVO

b, =25m

Calculo de la menor resultante en compresion de la seccion compuesta entre el

concreto y el acero.
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‘ 20.20cm ‘

_ { T = AgF, = 95814mm? x 250MPa = 23934.5 kN }
C =min

C = 0.85f'.A, = 0.85 * 210kg/cm2 * (250 * (15 — 6)) = 3935.9 kN

Donde:
v' Ac = éareade lalosa de concreto dentro del ancho efectivo (mm?).

v As = &reade la seccién de acero (mm?).

C = 39359 kN = 401625 kg

Entonces el valor de “a@” para determinar el area sujeta a compresion es:
C=085«f".xaxbh,

_C 401625
~ 0.85f'.b, 0.85%210 %250

a =9cm=90mm < 150 mm

Con lo que se observa el valor de “a” es menor que el espesor de la losa (150mm),

el eje neutro plastico se sitla en la losa.

Eje neutro en la losa de concreto sobre el acero Deck.

L_ be 0.85f'c 0.5a
| )

T

0.5d+hr+tc-0.5a

l
o
i

Tomando los momentos con respecto al eje neutro plastico se obtendra la

e d

- - - C=085f'cabe
hr *

ENP

T=AsFy

d

1 I

[ FPFPPIDTPIOERY

-
L

siguiente expresion:
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d a 416.9 90
Mn = Mp = C<§+hr+tc_§> = 3935-9kN<T+60+90—7)mm

Mn = Mp = 1233.7kN —m
Y el momento resistente esta dado por:
oMn =09 % 1233.7 = 1110.33 kN —m

Finalmente la interaccién del perfil est4 dado por:

Mu 504
oMn  1110.33

= 0.45 (La seccion es adecuada)

Revisién del cortante

Las especificaciones americanas AISC y la Norma E.090 de "Estructuras Metalicas"
nos mencionan que el cortante debe ser resistido por el alma de la viga de acero,

por lo cual la resistencia por cortante de una viga de acero:

= ol
Donde:
v’ Vu = fuerza cortante maxima basada en la combinaciéon gobernante de
cargas factorizadas.
v’ @ = factor de resistencia por cortante = 0.90

v’ Vn = resistencia nominal por cortante

El cortante ultimo esta dado por la reaccién en los apoyos:

Wy * [ 28.8x 10
V, =14+ > =14%———

= 201.6 kN

La relacién ancho / espesor del perfil es: (AISC, RNE E-090 tabla 2.5.1a).

h
— =343

tW
La revision y disefio por corte se encuentra en el capitulo G del AISC 360-10 y del

RNE norma E-0.90, se encuentra en el capitulo 7.
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Tendremos: Kv= Se trata del coeficiente de pandeo por corte del alma, cuyo valor
es de 5 sin rigidizadores transversales y cuyo valor de h/tw < 260.

h Kv+E

— < 1.10

tw fy
34.8 < 69.57

Debido al resultado anterior se tiene que el cortante nhominal estara dado por:

PV, = 0.6F,A,,
¢V, = 0.6 x 250 * 4.53 = 680.60 kN
La seccibn elegida tendra una interaccion entre el cortante Ultimo en la viga y el

cortante resistente del elemento:

= =0.29 ========>> La seccion es adecuada

Conectores a cortante
Se tienen pernos con didmetro de 1/2 a 1 pulg. y en longitudes de 2 a 8 pulg., pero
la especificacion LRFD-15.1 establece que: “sus longitudes no deben ser menores

gue 4 veces el diametro.”

Diametro permisible maximo es: 2.5 « tf

2.5%(3.56) =8.90cm > 1.91cm, por lo que se utilizara conectores deZ in.
T * 1.92 5
Ao = R 2.84cm

Entonces la resistencia nominal de un conector de corte embebido en concreto

solido est& dado por:

Qn = 0.5A5./f'cE. < AgcFu

QOn=0.5%* 2.84\/210 *15100vV210 = 94.3kN = 9625.89kg

114



9625.89 kg < 2.84 x 4220 = 11984.8 kg
Qn = 94.3kN = 9625.8%kg

La resistencia de disefio de los conectores, también la podemos encontrar en la
tabla 5-13 del manual LRFD-AISC, que para este caso nhos muestra una resistencia
Qn = 9523.5 kg para conectores de cabeza de ¥ x 3 in (19 x 76 mm), utilizando una

resistencia del concreto fc=210kg/cm2. (Morocho, 2016)

Numero de conectores requeridos

V' 3935.9kN

# Conectores = a = W =41.7

En total se utilizaran 84 conectores, 42 a cada lado con esto se alcanzara un

comportamiento total compuesto.
Espaciamiento maximo y minimo

El espaciamiento minimo entre centros de conectores a lo largo del eje longitudinal
de vigas compuestas es de 6 didmetros, en tanto en la direccién transversal es de
4 diametros (LRFD-15.6). Dentro de las costillas de cubiertas de acero formado, el
espaciamiento minimo permisible es de 4 diametros en las dos direcciones.
(Escalante, 2003)

]”ﬂ,
M7 i
¢ 1/ Lo e
6d il E{P 6 | EE |
I
et | &b
i !\
| [

,l\
2
L]

3d
Figura 39: Espaciamientos maximos y minimos.

Fuente: Escalante, V. (2003). Disefio de estructuras metalicas.

10.00
EXTR = 39.4 espacios < 84 conectores
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Tendremos una fuerza cortante asumida por los conectores sera la siguiente:
V' = z Qn =20*94.3 = 1886 kN
C =V'=1886 kN
Z Qn=1886 kN < 085f A, =39359kN < AF, =239345kN

Comportamiento parcialmente compuesto

Tendra un nuevo valor de cortante y se debe revisar la ubicacion del ENP, el cual

debera cumplir que su cortante maximo debera ser resistido por los conectores.

Como 0.85f':A. > AF, , entonces el ENP cae entro del patin, por lo cual podemos

localizar su posiciéon t” sea la distancia al ENP tomada desde la parte superior del
patin e igualando C con T:

ZQn+Fy*bf*t'=Fy*As—Fy*bf*t'

Donde:

E, xA; — X Qn _ 23934.5 kN — 1886 kN

t = =
2xF,«bf 2 * 25.49kg /mm? * 180.8mm

= 8.24mm

Tendremos una profundidad del bloque de esfuerzo:

_ XQn 1886 kN 19244897 kg
¢ =085 .b, 085f.b, 0.85%210%250

=43 cm.=43.1mm.

Tomando momentos con respecto al ENP se obtiene la siguiente expresion:

Mn = Mp = Z Qn (tc + hr - % )+ 2F,bft (%) + FyAS(g —t)

4.3 0.82
Mn = Mp = 192448.97 (9 +6—— 0.82) +2%25000  18.1 * 0.82 (T) + 25000

4
*2.84 % ( >

—0.82)

Mn = Mp = 3459077.78 + 307236.64 + 1421846
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Mn = Mp = 6207876.63 kg — cm = 608.74 kN —m
@Mn = 0.9 * 508.74 = 547.2 kN —m

Finalmente la interaccion del perfil est4 dado por:

Mu _ 0% _ 092 (Lasecci decuad
oin = 5472~ (La seccion es adecuada)

Disefio de pdrtico especial excéntricamente arriostrado

Este sistema estructural esté caracterizado por los arriostres que se han dispuesto,
ademas de un enlace que tiene la finalidad de atenuar los esfuerzos en un suceso
de presencias de sismo moderado-severo al desempefiarse como una rotula

plastica, al incursionar en su rango inelastico.
Disefo de viga

El disefio es realizado por flexion tomando como datos las respuestas del andlisis
anteriormente ejecutado, utilizaremos los diagramas de momentos maximos y
minimos para el portico mas critico, se tiene que la viga que se encuentra en entre

los ejes 2y 3 del tercer nivel, sera tomado para disefio.

Story3

A N A1 '\\ 1 //‘ '\\ A l\\
e
e \ // N / ™ // N
A N / Y, rd ™ / N\
A AN Ve , e \ ya “\
/- ™ / N / ™ / ~
A R / S A S / ™
< | N L | AN | |- L7 - ™~ Story2
T ™~ A T | | A TS ] I~
e AN e R e AN / AN
/ ™ g N\ A ™ i A
A N / I~ A N\ A ™
d ™ / ™ / ™ - ™
/ ™ < ™ A N e A
/ | | N : | I N | | | L | ™~ Story1
VAN T T T
e “, e , e ™, 4 ",
s N\ / \ /s \ s AN
/ \ V4 N\ /s \ s N\
/ , A W / *, / .,
e N, /s by R A ™
7 / S / “\ / AN / N
/s N\, / \ V4 Y g AN
/s N\ s N, s Y /s ™,
/s N, s N, s AN A ™,
V4 N/ N/ N/ . 5
Eél Y [am) [ms} o [mn) ase

Datos de disefio
Perfil: W12x53
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[ W12X53 | As =

d=30.73

88970.1

= 307.3
= 8.8

254

14.6
176898355.9
1156926.7
132.8
1276552.3
39874970.6
314631.6
63.0
476863.6
657645.7

mm”2
mm
mm
mm
mm
mm”~4
mm”3
mm
mm~3
mm”~4
mm~3
mm
mm”3
mm”~4

Fy =250 MPa
Fu = 400MPa
E = 200000MPa
L= 10.00m

Calculo delaseccion paradeterminar si es compacta, no compacta o eshelta.
(AISC tabla b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)

y= = |2 Jop = 0,95 [<*
f_th vf — fy rf — Y- fi
Donde:
4
ke =—— fi=07%f,
h
tw
Por lo cual:
A < Apr = compacta
As < Ay =nocompacta
A > Ay = esbelta
Entonces:
A =87 Apr = 10.79 Arp = 27.16
Ay =31.74 Apw = 110.85 Arw = 171.68

Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.
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“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por fluenciay

por pandeo lateral torsional”.

Calculo de rangos maximos de longitudes sin arrostramiento Lp y Lr.

’E
Lp =176, F_y = 3178.39 mm

Lr =195 —— | L5+ (]C )2+676(0'7Fy)
TR0 7E, |Schy | \Sehy O\TE

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
hg=h—tf =278.1 — 14.6 = 263.5 mm

Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:

2

1,h3
C, = yT° = 6.9x10 L mmS®

La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el

manual.

I,C

r2 =¥ 2% — 4540.93 mm?
X

T = 67.38 mm

Finalmente se tiene que:
Ly — 19527836 200000 5161269.7 s ( 5161269.7 )2 6(0.7x250)2
T TOXIES0 G 250 |8881788.7 x 888.5 8881788.7 x 888.5 “7\200000

Lr =107167.96 mm
Calculo de rangos maximos longitudes sin arrostramiento Lb
Debido al tipo de conexion que tiene la viga en sus extremos se considera que Lb,
viene siendo una fraccion de la longitud total de la viga. (El ala superior no se

encuentra en compresion en toda su longitud).

Lb =L =10000mm
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Determinacién del Mp

El momento plastico de la viga esta dado por:

Mp =F, * Zy
Modulo de Seccion Plastica (Zx)

ID Area Veces Ycg AYcg

Ala 5.75 2 5.76 66.27

1/2 Alma 1.89 2 2.74 10.34

Area Perfil= 15.28 Ix= 76.6 in3

Mp= 2758.0 Kkip.in
Mp= 311.6 kN.m

Mp =311.6 kN —m

Determinacién de Cb

Debido al tipo de conexién se tiene que Cd=1.

Mmax
Load Case/Load Combination End Offset Location
(") Load Case @ Load Combination () Modal Case 0.1854 m
ENVOLVENTE v|[MaxandMin  ~ 9.8146 m
Length | 10.0000 m
Moment M3
Max = 26.0803 kN-m
S ] at 7.4000 m
| Min = -41.9130 kh-m |
at4.3650 m

Para la verificacion de los estados limites por fluencia tenemos M,, < $M,, :
¢ =0.90 AISC ,RNE E090 seccion 6.1.
M, = M,
Mp =311.6 kN —m

M, =4191kN —m
Entonces:

4191 <09%311.6
4191 <£280.44 OK!!
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Para la verificaciéon de los estados limites por Pandeo Lateral-Torsional

tenemos:

(a)Cuando Lb < Lp,
no se aplica el estado limite de pandeo lateral — torsional

(b)Cuando Lp < Lb < Lr
—L
Mn:cb[Mp(Mp—OJFysx)(tb_LpﬂsMp
T p

(c)Cuando Lb > Lr

Donde:
Lp = 3178.39 mm
Lr = 107167.96 mm
Lb =10166.4 mm
Determinacion del Mn

La seccion selecciona es compacta, entonces: Lp <Lb < Lr

Ly — Ly
L,—L >]SMP
r b

M, = 512.026 kN —m
M, = 460.8 kN —m

M, = Cy [M,(M, — O.7Fy5x)<

La seccion elegida tendra una interaccion entre el momento Gltimo en la viga y el

momento resistente del elemento:

—— =0.1 ========> La seccion es adecuada

Revision del cortante maximo
La relacién ancho / espesor del perfil es: (AISC, RNE E-090 tabla 2.5.1a).

h
— = 3174

tw
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La revision y disefio por corte se encuentra en el capitulo G del AISC 360-10 y del
RNE norma E-0.90, se encuentra en el capitulo 7.

Tendremos: Kv= Se trata del coeficiente de pandeo por corte del alma, cuyo valor
es de 5 sin rigidizadores transversales y cuyo valor de h/tw < 260.

h Kv*E
— < 1.10 *

ty y

31.74 < 53.45
Debido al resultado anterior se tiene que el cortante nominal estara dado por:
@V, = 0.6F,A,,

@V, = 0.6 % 250 * 9.6 = 1440.2 kN
Shear V2

Max = 472775 kN

at 8.8145 m
| Min=-491206kn |

at 4.3650 m

La seccion elegida tendra una interaccion entre el cortante Ultimo en la viga y el

cortante resistente del elemento:

= =0.1 =======> Laseccionesadecuada

Disefo de columna

Se elige la columna con respuestas del analisis mas criticas del pértico arriostrado,

la cual se encuentra en la posicion 3D en el primer nivel.

Del programa usado en el andlisis, también se obtienen los valores para el disefio

respectivo.
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Load Case/Load Combination

End Offset Location

) Load Case @ Load Combination () Modal Case 0.0000 m
ENVOLVENTE v |[Maxanc Min  ~ 4.0856 m
Length | 5.0000 m
Axial Force P
Max = -577.6618 kN
at 0.0000 m
{ Min = -2117.1336 kN
at 0.0000 m
Moment M3

WMoment M2

Pu=2117 kN

E—

M2=Mx =1.56 kN-m
Ms=My=233.67 kN-m

En base a las solicitaciones se realiza el disefio del elemento.

Datos de

disefo

Perfil: W14x99

W14X99

d=36.07

Calculo de la seccion para determinar si es compacta, no compacta o esbelta.

= 165963.5
= 360.7
= 123

370.8

19.8
462016882.4
2572769
156.7
2834962.1
167325033.1
904565.9
94.2
1369958.6
2235162.8

(AISC tabla b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)
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mm~2
mm
mm
mm
mm
mm~4
mm”3
mm
mm~”3
mm”~4
mm”3
mm
mm~3
mm”™4

Max = 233.6734 kN-m
at 4.0856 m
Min = -145.6588 kN-m
at 0.0000 m

Max = 0.4545 kN-m
at 0.0000 m
Win = -1.5637 kM-m
at 4.0856 m

L= 500m

Fy =250 MPa
Fu =400 MPa
E = 200000MPa




A = A E Ay = 095 [
f th pf fy rf : fi
Donde:
4
k., =— fi=07xf,
h
tw
Por lo cual:
A < Apy = compacta
As < Ay = nocompacta
A > Ay = esbelta
Entonces:
A =9.36 Aps = 10.79 Arf = 28.53
Ay = 26.06 Apw = 110.97 Arw = 161.78

Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.

Para el disefio de elementos en compresion requerido para esta seccion no las
muestra el AISC 360-10 y RNE E-090 en la tabla 5.1.1.Ver tabla 21 y figura 36.

Tabla 21.

Estados limites para elementos en compresion.
Tabla5.1.1

Ubicacién de los Numerales del Capitulo 5

Seccion Sin Componentes Esbeltos Con Componentes Esbeltos
transversal

Numerales en el

Estados Numerales en Estados
Capitulo 5 Limites el Capitulo 5 Limites
T 5.3 FB 5.7 LB
__ 5.4 TB FB
B
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5.3 FB 5.7 LB

FB

FB = pandeo por flexion, TB = pandeo torsional, FTB = pandeo flexo-

torsional, LB = pandeo local, N/A =no aplica

Fuente: Especificaciones AISC 360-10 y RNE E-090(2016).

“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por pandeo

por flexion y por pandeo torsional”.
Revisién pandeo por flexion

La seccién es “compacta”.

’ E
Lp =176m, F_y = 4747.47 mm

Lr = 1.95 E Je + (]C )2+676(0'7Fy)
TS0 7E, |Sehy | \Sohy O\E

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
ho =h—tf =301.3mm

Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:

2

I, h§
Cp = e 3.79x101?mm®

La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el
manual.

. L,Cy,
st Sx

rge = 102.55 mm

= 10516.5 mm?

Finalmente se tiene que:

Lr = 1.95x102.55

200000 2235162.8 N ( 2235162.8 )2 , (0.7x250)2
0.7x250 |2572769 x 301.3 2572769 x 301.3 200000

Lr = 215498.67 mm
Lb =L =5000.0 mm
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=7 (700.41 —(700.41 — 0.7 * 250 * 2572769) (

El momento plastico de la viga esta dado por:
Mp = F,xZ, = 700.41 kN —m

Se ha visto que la seccion es compacta, y a continuacién se selecciona la expresiéon
gue nos permita calcular Mn.

Lr = 215498.67 mm

Lp = 4747.47 mm

Lb = 5000.0 mm

Se tendriaque: L, <Lp <L,

El factor de modificacion por pandeo lateral — torsional. Cb=1

Ly—L
M, =C, <Mp — (M, — 0.7F;S,,) <L — L”) )s M,
T p

5000 — 4747.47
215498.67 — 4747.47

) ) =700.41

Mn = 693.39 kN —m
@ Mn = 624.05kN —m

“El menor de los momento nominales antes descritos es el que rige en este caso es

el del estado limite por pandeo local en compresién.”
Resistencia por esfuerzos combinados (Flexion y Compresion)

Para elementos en combinacion de esfuerzos seguiremos las especiaciones
americanas AISC 360-10. Capitulo H.

Tenemos elementos con doble simetria sujetos a flexion y compresioén los cuales

deben satisfacer las siguientes expresiones:

(a)Cuando

=
- >0,2

?:. P,
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N N N N NN

M
it +8( M. + o }sl,o

¢an 6 ¢anx ¢any

(b)Cuando
i <0,2
¢C Pn
M
at + Mo +——2 <10

2¢c I:)n ¢b M nx ¢b M ny

Donde:

Pu =
resistencia requerida de compresiéon axial usando las combinaciones de carga LRFD.
¢cPn = resistencia de disefio en compresion axial.
Mu = resistencia requerida en flexion usando las combinaciones de carga LRFD.
¢bMn = resistencia de disefio en flexion.
x = subindice que indica flexion respecto al eje mayor.
y = subindice que indica flexién respecto al eje menor.
¢c = factor de resistencia en compresiéon = 0,90
¢b = factor de resistencia en flexion = 0,90
Compresién Axial
P, = Afcr
El esfuerzo critico de las columnas sometidas a compresion axial depende de la
relacion de esbeltez minima:

KL _1+5000 .,
n, 942 7
m?E  w?200000
= = 701.65 MPa

Fe (ﬁ)zz (53.04)2
T

F
Fep = (0.658 y/pe) F, = (0_658250/701.65) * 250 = 215.36 MPa

B, = F..A; = 215.36 * 165963.5 = 35741.89 kN
P, = 35741.89 kN

Caculo de la resistencia total del elemento sometido a la accién combinada de
compresion axial y flexion de acuerdo al capitulo H de las especificaciones
americanas AISC 360-10.
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Pu_ R _ 217kN o
P. @B, 09%35741.89
Entonces:
P
2 <02
P
Utilicemos:
P M M.
v [ R — 4 ]31.0
2¢.P, OpMuy  @pMy,y

Calculo de la interaccion

2117 kN 1.56 233.67
+ + <1
2%09%35741.89 1624.05 624.05

0.4 < 1.0 =====> La seccion es adecuada por flexocompresion!!!

Disefo de arriostre

Los arriostres vienen siendo elementos estructurales que se encuentran sometidos
a fuerza axial, y son usados con la finalidad de poder reducir los desplazamientos
laterales de forma econdmica. El tipo de arriostramiento elegido para la presente

Tesis es de un arriostramiento excéntrico.

‘_-hlllllll-_
> B

Figura 40: Portico arriostrado excéntricamente.

Fuente: Engelhardt, M. (2007) Design of Seismic Resistant Steel Buildings Structures.

Universidad de Texas at Austin.
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Para el disefio del arriostre se tomara en cuenta el que se encuentra en el segundo
nivel del Eje A, entre los ejes principales 1y 2, por presentar ligeramente mayores
solicitaciones.

l } Story3

Story2
Story1
]
¥ Base

Del programa también se obtienen los valores para el disefio respectivo.

Load Caze/Load Combination End Offzet Location
) Load Case @ Load Combination ) Modal Case FEnd | 0.0000 m
ENVOLVENTE v |[Maxand in ¥ LEnd | | 5.9206 m

Length |5.5206 m

Axial Force P

Max = -43.4749 kN
at 0.0000 m

Win = -177.20256 kN
at 0.0000 m

Max = -0.1377 kN-m
at 0.0000 m

Win = -0.6077 kM-m
at 0.0000 m

Moment M2

Maement M3

Max = 3.3268 kN-m
at 0.0000 m

Win = -10.2027 kN-m
at 5.9206 m

Pu=-177 kN (compresion)
Pu=-43 kN (tension)
M2=Mx =0.6 kN-m
M3=My=10.2 kN-m

En base a las solicitaciones se realiza el disefio del elemento.

Datos de disefio
Perfil: W10x45
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As = 75852.8 mm~2
d= 256.5 mm
tw= 8.9 mm
K bf = 203.7 mm
tf= 15.7 mm
Ix = 103225393.5 mm~™4
Sx = 804604.8 mm~3
rx = 109.7 mm
0=25.65 Zx = 899649.8 mmA3
ly = 22226758.1 mm”~4
Sy = 217948 mm~3
ry= 51.1 mm
J bi=20.37 | Zy = 332657.4 mm~3
" g = 628509.5 mm~4

Fy =250 MPa
Fu = 400MPa
E = 200000MPa
L=592m

Determinacion si la seccidon es compacta, no compacta o esbelta. (AISC
tabla b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)
PR 2= |2 Ay =095 |
f th pf fy rf : fi
Donde:
4
ke =—— fi=07%f,
h
tw
Por lo cual:
A < Apy = compacta
As < Ay =nocompacta
A > Ay = esbelta
Entonces:
A = 6.47 Aps = 10.79 Arg = 28.73
Ay = 25.31 Apw = 107.64 Ay = 161.78

Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.
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Para el disefio de elementos en compresion requerido para esta seccion no las
muestra el AISC 360-10 y RNE E-090 en la tabla 5.1.1.Ver tabla 21.

Tabla 22.

Estados limites para elementos en compresion.
Tabla5.1.1

Ubicacién de los Numerales del Capitulo 5

Seccion Sin Componentes Con Componentes
transversal Esbeltos Esbeltos
Numerales Estados Numerales Estados
en el Limites en el Limites
Capitulo 5 Capitulo 5

T 5.3 FB 5.7 LB

i 5.4 TB FB

B

5.3 FB 5.7 LB

FB

FB = pandeo por flexion, TB = pandeo torsional, FTB = pandeo flexo-

torsional, LB = pandeo local, N/A =no aplica

Fuente: Especificaciones AISC 360-10 y RNE E-090(2016).

“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por pandeo

por flexibn y por pandeo torsional”.

Revisiéon pandeo por flexion

La seccion es “compacta” y rige el estado limite de pandeo local.

E
Lp =176, /F_y = 2565.48 mm

Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:
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2

Lr = 1.95 E Je + (jc )2+676(0'7Fy)
TR0 7E, |Schy | \Sehy O\E

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
ho =h—tf =209.4 mm

1,h3
C, = L2 = 2.43x10  mm®

La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el
manual.
L,Cy,

T2 = 3131.52 mm?
X

ree = 55.96 mm

Finalmente se tiene que:

Lr = 1.95x102.55

200000 2235162.8 N ( 2235162.8 )2 <0.7x250)2
0.7x250 |2572769 x 301.3 2572769 x 301.3 "\ 200000

Lr = 86811.36 mm
Lb=L=5920mm

El momento plastico de la viga esta dado por:
Mp = F,xZ, = 219.67 kN —m

Se ha visto que la seccion es compacta, y a continuacién se selecciona la expresiéon
gue nos permita calcular Mn.

Lr =86811.36 mm

Lp = 2565.48 mm

Lb = 5920 mm

Por lo que se tiene que L, < L, < L,

El factor de modificacion por pandeo lateral — torsional. Cb=1

Ly—L
M, =C, <Mp — (M, — 0.7F,S,,) (L — L”) )s M,
r p

5920 — 2565
86811.367 — 2565

M,=1 (219.67 —(216.67 — 0.7 * 250 * 804604) ( ) )S 219.67
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AN N N NN

Mn = 21226 kN —m
@ Mn=191kN —m

El menor de los momento nominales antes descritos es el que rige en este caso es

el del estado limite por pandeo local en compresion.

Resistencia por esfuerzos combinados (Flexion y Compresion)
Para elementos en combinacion de esfuerzos seguiremos las especiaciones
americanas AISC 360-10. Capitulo H.

Para elementos con simetria doble sujetos a flexion y compresién deben satisfacer
las siguientes ecuaciones:

(a)Cuando
i >0,2
?.P,
M
it +§ M. +— 1<1,0
¢cpn 9 ¢anx ¢any
(b)Cuando
Py <0,2
c'n
M
P + M. + Y 1<1,0
2¢cpn ¢anx ¢any
Donde:

Pu =

resistencia requerida de compresion axial usando las combinaciones de carga LRFD.

¢cPn = resistencia de disefio en compresion axial.

Mu = resistencia requerida en flexiéon usando las combinaciones de carga LRFD.

¢gbMn = resistencia de disefio en flexion.

X

y
¢
b

= subindice que indica flexién respecto al eje mayor.
= subindice que indica flexidén respecto al eje menor.
= factor de resistencia en compresion = 0,90

= factor de resistencia en flexion = 0,90
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Compresién Axial
Py, = Afcr
El esfuerzo critico de los arriostres sometidas a compresién axial depende de la

relacion de esbeltez minima:

KL 1%5920 115,85
r, 511 7
n?E  w%200000
= = 147 MPa

e z - 2
(%) (115.85)

F:
Fer = (0.658 /re) F, = (0.658"°"147) « 250 = 122.68MPa

B, = F..A; = 122.68 = 75852.8 = 9305.6 kN
P, = 9305.6 kN

Determinacion de la resistencia total del elemento sometido a la accién combinada
de compresion axial y flexibn de acuerdo al capitulo H de las especificaciones
americanas AISC 360-10.

P, B, 177 kN
— = = = 0.02
P. @.P, 0.9%x9305.6
Entonces:
P
—<0.2
Fe
Utilicemos:
P M M
2(pcpn (prnx (prny
Calculo de la interaccién
177 kN 4 0.6 4 10.2 <10
2%0.9%9305.6 [191  191]~
0.1 £ 1.0 =====> La seccion es adecuada por flexocompresion!!!
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Disefio de Link (enlace)

Debido al sistema estructural con portico arriostrado tendremos el elemento
estructural “link” el cual sera disefiado por capacidad tomando como base el pefrfil
previamente seleccionado para la viga W12x53. Para el disefio se seguira las
especificaciones americanas AISC, en su complemento “Seismic Provisions for

Structural Stell buildings”. En el capitulo F3.

Para ello consideraremos un tramo del pdértico arriostrado que se encuentra en el

tercer nivel en el eje Aentre losejes 1y 2.

W12X53 f IN12X53 \ W12X53
=1 t

e S
e N
@ b . @ b
8 o Y, & O
ki & A %
z / E = /
“ /
e
p . o
Ve , A
/ W12K53 W12X53 ) W12X53 e W12X53
AT T
A .
e S
Ve N
e
@ ) ™~ @ o
3 & Y, 8 &
i R NE =+ Ky
= & = >
= e \ =
v /
- . S
Ve , A
s W12X53 12853 W12X53 s
/] T
r ™,
s ™,
/s ™
e ™,
rd ™, Y
@ ne] // ™ . @ -
@ 4 “Z & L
44 S N2 S &
s - N I B
E / N ES /
1 i \ -
4 ’ \, S
- ~, Iy
// S, y
/ SO
/ ]
o Y h

e | =10.00m
e e=1.27m

Clasificaciéon de enlace de acuerdo a su comportamiento estructural

Para ello en primer lugar se definiran los parametros necesarios para clasificar el

enlace como cort6 o largo, y de esta forma definir su comportamiento.

Para un perfil W12x53 se tiene que:

La fluencia por corte ocurre si:
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V, = Capacidad de plastificacion total del enlace por corte.
V =V, = 0.6F,A, = 0.6F,(d — 2t7)t,,
V="V, =0.6xF,(d— 2ty)t,
V, = 366.8 kN

La fluencia por flexién ocurre si:

Mp = Momento plastico de la seccion del enlace.

M =M, =F,Z, =311.6 kN —m

Entonces: FLUENCIA POR CORTE FLUENCIA POR FLEXION
1.6M. 2.6M
P < e < P
o Vo

Entonces:

1.6 *311.6 < < 2.6 x311.6

366.8 ¢ 366.8
12<e<?22

Elegiremos una medida de e=1.27m, debido a que 1‘6/& >e proporciona

p

en general la mayor capacidad estructural, mayor resistencia, rigidez y ductilidad.

El uso de enlaces largos es recomendable solo para restricciones arquitectonicas.

Por lo tanto el enlace puede clasificarse como intermedio, para el cual tendra

fluencia por flexién y cortante.
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Figura 41: Falla de enlace intermedio (flexién y corte).
Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.

Resistencia del enlace

De acuerdo al modelo se tiene que la fuerza axial es despreciable en el “link” ya

que:
P, = A FE, = 86522.8mm? ! 250MPa = 21630 kN
y = gty = O 1000 a=
b 86 = 0.004 < 0.15
P, 21630 '

Por lo tanto el efecto de la carga axial es despreciable, entones se tiene que:
Fluencia por corte:

V, =366.8 kN
V, = el menor valor de: M, 311.6 kKN — m
2— * 490 kN
e 1.27

Fluencia por flexion

M
Vg=2 ?p =490 kN (Valor adoptado por ser menor)

Entonces la resistencia al corte del enlace esta dado por:
@V, = 0.9 %490 kN = 441.6 kN

El valor de Vu mas critico se obtiene del andlisis estructural y se da para el enlace

del portico A, entre los ejes 1y 2 del tercer nivel.
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Shear V2

Max = -18.86573 kN

at 0.0000 m
I
at 0.0000 m
V. 8697 0.2 (L , d d
oV~ aa1e (La seccion es adecuada)

Deformacion inelastica del enlace

Para evaluar la deformacion inelastica del enlace, este no debe superar ciertos

valores dados por la horma.

Angulo de rotacién del enlace
Es el angulo de rotacion inelastica entre el enlace y la viga fuera del enlace cuando

la distorsién de entrepiso, distorsion de diseno, A.
El valor no deber& exceder los siguientes valores:
a) 0.08 radianes para:e < 1.6 Mp /Vp

b) 0.02 radianes para: e = 2.6 Mp / Vp
¢) Un valor interpolado: 1.6 Mp /Vp < e < 26 Mp /Vp
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Utilizaremos los siguientes dbacos para poder determinar el Angulo de rotacién del

enlace.

e_1.27_0127
L 10
]/p=109p

O, = 0.008 rad(distorcion de piso)

Maximum Permissible vy,

Shear Yiel(fing Flexural Yieldinp

1
Non-dimensional Link Length: e/ (M,/V )

Figura 42: Angulo de rotacion del enlace.
Fuente: Engelhardt, M. (2007) Design of Seismic Resistant Steel Buildings Structures.
Universidad de Texas at Austin.

Tendremos:
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e 1.27_15
M, 3L
v, 366

Yp = 0.08 rad

Como se puede observar la rotacion plastica, no supera los valores admisibles para

enlaces intermedios a largos que es de 0.08 rad.

Detalle del enlace

Para asegurar un adecuado comportamiento estructural y cumplir con los niveles
de disipacién de energia, el enlace tendra las siguientes consideraciones para evitar

el pandeo local. (Crisafulli, 2014)

> Presencia de atiesadores.
» Mismas dimensiones a la viga de su eje.

Atiesadores
Son elementos estructurales que se encargan de transferir los esfuerzos al peralte

total del alma. Cuando el alma se pandea pierde su capacidad de soportar

compresion diagonal por lo que el esfuerzo es transmitido a los atiesadores.

|
| I S NE NN
v | O A— - O F . N

Figura 43: Atiesadores intermedios.

Fuente: Zavala, C. (2016). Disefio en acero. Universidad Privada de Tacna.
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Se utilizaran atiesadores intermedios debido a que principalmente daran rigidez al
trabe. Los atiesadores se analizan como columnas segun las Especificaciones y

deben cumplir como miembro en compresion.

Ancho del atiesador debera ser no menor a 3/8in. Para poder soportar el proceso
de soldadura.

W12X53

d=30.73

. A

bf=25.4
bsf

by —2t,, 254—2+88

bsf = =122mm

2 2

Espesor del atiesador seréa igual a: t;; = 0.75t,, ¢ 3/8in = 10mm.

Distancia de separacion de atiesadores intermedios por fluencia por corte y flexion

sera de:

141



Longitud de enlace = e
‘I_I' 1.5b, 1.5b; —l—L

Figura 44: Separacion de atiesadores por fluencia por corte y flexién.
Fuente: Engelhardt, M. (2007) Design of Seismic Resistant Steel Buildings

Structures. Universidad de Texas at Austin.

Donde:
d
s =30t,, — T
278.
s = 30 * 8.8mm — < = 208.36mm
Entonces:

2(1.5bf) = 2 % (1.5 x 14.6) = 43.8mm

Numero de atiesadores sera:

1270mm — 43.8mm

# de atiesadores intermedios = 28036 + 2 = 8 atiesadores.

Verificacion de laresistencia de los elementos estructurales

Verificacion en la seccion de la viga

Flexion
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Moment M3

53'87—012(L ' decuada)
460.8 = VU. a seccion es aaecuaaa
Corte
Shear W2
2058 _ 00401 j decuad
1220 = (La seccion es adecuada)

Verificacion en la seccion de la columna

Moment M3

Moment M2

Max = -12.019% kN-m
at 4.3650 m
Min = -53.8778 kN-m
at 4. 3650 m

Max = 50.5814 kN
at 4.3650 m
Min = -31.5725 kN
at 0.1854 m

Max = 209.4378 kN-m
at 3.0856 m
Min = -572.9339 kN-m
at 0.0000 m

2117 kN 4 4.33 + 572.9
2%09%35741.89 1624.05 624.05

Verificacion del arriostre
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Max = 4.3314 kN-m
at 0.0000 m
Min = -2 8742 kN-m
at 3.0856 m

= 0.92 < 1 (La seccion es adecuada)



Moment M3

Max = 3.3266 kN-m
j/"/‘. at 0.0000 m
' Min = -10.2027 kN-m
at5.9206 m

Mement M2
Max = -0.0189 kN-m
— at 0.0000 m
Min = -0.1522 kN-m
at 0.0000 m
177 kN +[0.15+10.2 — 0.06 < 1.0 (L _ p p
5309x93056 T |To1 T 107 =006 =1 (La seccion es adecuada)

Por lo que se puede afirmar que todos los elementos se encuentran en un rango

elastico al momento de la formacion de la rétula plastica.

Disefio de pértico parcialmente arriostrado

En este caso se tomara para fines de disefio el portico 1-1 por presentar valores

ligeramente mas criticos respecto al portico 5-5.

Disefo de viga

El disefio es realizado por flexion tomando como datos las respuestas del andlisis
anteriormente ejecutado, utilizaremos los diagramas de momentos maximos y

minimos para el portico mas critico, se tiene que la viga que se encuentra en entre

los ejes By C del tercer nivel, sera tomado para disefio.
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, Storyd

: VB = .
/ N\,
R
| |/| ;\\I [* | | Slur}'Z
/ AN
.
; NSRRI - ; : Storyt
/'/ \\
F o \\
/ \\\
g X & & ) & g o
Datos de disefo
Perfil: W12x53
| W12X53 | As = 88970.1 mm~2 Fy = 250 MPa
y d= 307.3 mm Fu = 400MPa
I k1=2.38 tw= 8.8 mm
k —> bf= 254 mm E = 200000MPa
A tf= 14.6 mm L= 10.00m
Ix= 176898355.9 mm~™4
Sx = 1156926.7 mm”3
d=30.73 rx = 132.8 mm
Zx = 1276552.3 mmn3
ly = 39874970.6 mm~4
v Sy = 314631.6 mm”3
ry= 63.0 mm
Zy = 476863.6 mm”3
J= 657645.7 mm~4

Determinacién si laseccidon es compacta, no compacta o eshelta. (AISCtabla

b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)

by
a ==L
T2t

Donde:
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Por lo cual:

A < Apy - compacta

As < Ay = nocompacta

A > Ay = esbelta
Entonces:
Ar =87 Aps = 10.79 Arg = 27.16
Aw = 31.74 Apw = 110.85 Arw = 171.68

Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.

“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por fluencia y

por pandeo lateral torsional”.

Determinacion de rangos maximos de longitudes sin arrostramiento Lp

’E
Lp =176, F_y =3178.39 mm

Lr = 1.95 E Je + (]C )2+676(0'7Fy)
TS0 7E, |Sehy | \Sohy O\E

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
hy =h—tf =278.1—14.6 = 263.5mm

y Lr.
Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:

2

1, h?
C, = L2 = 6.9x10 tmm®

La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el

manual.

I,C
Y ¥ — 4540.93 mm?

X

T = 67.38 mm

Finalmente se tiene que:
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200000 5161269.7 5161269.7 2 0.7x250\ 2
Lr = 1.95x78.36 ( ) . 6( )

0.7x250 |8881788.7 x 888.5 * 8881788.7 x 888.5 200000

Lr =107167.96 mm
Determinacion de rangos maximos longitudes sin arrostramiento Lb
Debido al tipo de conexidn que tiene la viga en sus extremos se considera que Lb,
viene siendo una fraccion de la longitud total de la viga. (El ala superior no se
encuentra en compresion en toda su longitud).

Lb =L =9800mm

Determinacion del Mp

El momento plastico de la viga esta dado por:

Mp =F, * Zy
Modulo de Seccion Plastica (Zx)

ID Area Veces Ycg AYcg

Ala 5.75 2 5.76 66.27

1/2 Alma 1.89 2 2.74 10.34

Area Perfil= 15.28 Zx= 76.6 in3

Mp= 2758.0 Kkip.in
Mp= 311.6 kN.m

Mp =311.6 kN —m

Determinacién de Cb

Debido al tipo de conexién se tiene que Cd=1.

Mmax
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Load Case/Load Combination End Offset Location

7 Load Case i@ Load Combination (7) Modal Case 0.1803 m
ENVOLVENTE v|[Maxand Min ¥ 9.6197 m
Length |9.8000 m

Moment M3

| Max = 859019 kh-m |

I AT Dy e 3T G000 m
W W

Win = -69.2735 kN-m
at9.6197 m

Para la verificaciéon de los estados limites por fluencia tenemos M,, < $M,, :
¢ =0.90 AISC ,RNE EQ090 seccion 6.1.
M, =M,
Mp = 311.6 kN —m
M, =869 kN —m
Entonces:

869 <0.9x*311.6
86.9 < 280.44 OK!!

Para la verificacién de los estados limites por Pandeo Lateral-Torsional
tenemos:

(a)Cuando Lb = Lp, no se aplica el estado limite de pandeo lateral-torsional
(b)Cuando Lp <Lb<Lr

M, =cb[|v| (M, —o,7|:ysx)(tb - LPHS M,

(c)Cuando Lb > Lr

Donde:
Lp = 3178.39 mm
Lr =107167.96 mm
Lb = 9800 mm
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Determinacién del Mn

La seccion selecciona es compacta, entonces: Lp < Lb < Lr

Ly —L,
)| =
r 14

M, = 303.52kN —m
M, = 273.17kN —m

M, = Cy, [M,(M, — 0.7Fy5x)<

La seccion elegida tendra una interaccion entre el momento ultimo en la viga y el
momento resistente del elemento:
M, 86.9

oM = 57317 = 0.31 ========>> La seccion es adecuada
n )

Revision del cortante maximo
La relacién ancho / espesor del perfil es: (AISC, RNE E-090 tabla 2.5.1a).
h

tw

La revision y disefio por corte se encuentra en el capitulo G del AISC 360-10 y del

=31.74

RNE norma E-0.90, se encuentra en el capitulo 7.

Tendremos: Kv= Se trata del coeficiente de pandeo por corte del alma, cuyo valor

es de 5 sin rigidizadores transversales y cuyo valor de h/tw < 260.

h Kv+E

— < 1.10 =

» 3
31.74 < 53.45

Debido al resultado anterior se tiene que el cortante nominal estara dado por:

¢V, = 0.6F,A,
@V, = 0.6 * 250 x 9.6 = 1440.2 kN

149



Shear V2

|Liax = 140.4951 ki)

at 4.1650 m
Kin = -132.9975 kN
at 5.4350 m

La seccion elegida tendra una interaccion entre el cortante Ultimo en la viga y el

cortante resistente del elemento:

Disefio de columna

La seccion es adecuada

Se tiene que la columna mas critica del poértico arriostrado es la que se encuentra

en la posicién 1B en el primer nivel, por lo que se tomara para el disefio:

Del programa usado en el analisis, también se obtienen los valores para el disefio

respectivo.

Load Case/Load Combination

) Load Case

End Offset Location

@ Load Combination 1 Modal Case

[ +End | |0.0000 m

ENVOLVENTE

= || M2 2nd Min

Axial Force P

I B

Moment M2

Moment M3

Pu=2258kN
M2=Mx =145 kN-m
M3=My=18 kN-m

En base a las solicitaciones se realiza el disefio del elemento.

J-End | |4.0856 m
Length |5.0000 m

Max = -545.4753 kN
at 0.0000 m
Win = -2258.7633 kN
at 0.0000 m

Max = 1453586 kN-m
at 4.0856 m

Win = -99 9654 kN-m
at 0.0000 m

Max = 18 5661 kN-m
at 0.0000 m
Min = -14.0522 kN-m
at 4 0856 m



Datos de disefio
Perfil: W14x99

As = 165963.5 mm~2 Fy =250 MPa
d= 360.7 mm
tw= 12.3 mm Fu =400MPa
k bf = 370.8 mm E = 200000MPa
Y tf= 19.8 mm
Ix= 462016882.4 mm~4 | L= 500m
Sx = 2572769 mm”3
rx = 156.7 mm
d=36.07
Zx = 2834962.1 mm~*3
ly = 167325033.1 mm™4
Sy = 904565.9 mm”3
2 ry= 94.2 mm
Zy = 1369958.6 mm~3
J= 2235162.8 mm~4
Determinacion si la seccidon es compacta, no compacta o esbelta. (AISC
tabla b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)
p= A E 2r =005 [
f th pf fy f : fi
Donde:
4
kc = —i fl = 0.7 * fy
tw
Por lo cual:
< Apy = compacta
< Ay =nocompacta
> Ay  =esbelta
Entonces:
A =9.36 Aps = 10.79 Arp = 28.53
Ay = 26.06 Apw = 110.97 Aw = 161.78

151




Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.

“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por pandeo

por flexion y por pandeo torsional”.

Revisién pandeo por flexion

La seccién es “compacta” y rige el estado limite de pandeo local.

’ E
Lp =176, F_y = 4747.47 mm
Para la longitud Lr:

Lr = 1.95 £ Je + (]C )2+676(0'7Fy)2
T RITS07E, |Schy | \Sehy O\TE

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
ho =h—tf =301.3mm

Para la longitud Lp:

2

I,k
C, = yTO = 3.79x1012mm®

La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el

manual.

I,C

r2 =YY% — 10516.5 mm?
Sy
Tge = 102.55 mm
Finalmente se tiene que:
L = 195010255 200000 2235162.8 N ( 2235162.8 )2 (0.7x250)2
T XSG 53250 2572769 x 301.3 2572769 x 301.3 "°\200000

Lr = 215498.67 mm
Lb =L =5000.0 mm

El momento plastico de la viga esta dado por:

Mp = F,xZ, = 70041 kN —m
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Se ha visto que la seccion es compacta, y a continuacién se selecciona la expresion
gue nos permita calcular Mn.

Lr = 215498.67 mm

Lp =4747.47 mm

Lb =5000.0 mm

Por lo que se tiene que L, < L, < L,

El factor de modificacion por pandeo lateral — torsional. Cb=1

Ly—L
M, =C, <Mp — (M, — 0.7F,S,,) <L — L”) )s M,
r p

5000 — 4747.47
215498.67 — 4747.47

M, =1 (700.41 —(700.41 — 0.7 * 250 * 2572769) ( ) )S 700.41

Mn = 693.39 kN —m
@ Mn = 624.05 kN —m

El menor de los momento nominales antes descritos es el que rige en este caso es

el del estado limite por pandeo local en compresion.
Resistencia por esfuerzos combinados (Flexion y Compresion)
Para elementos en combinacion de esfuerzos seguiremos las especiaciones

americanas AISC 360-10. Capitulo H.

Para elementos con simetria doble sujetos a flexién y compresién deben satisfacer

las siguientes ecuaciones:

(a)Cuando

R so2
¢C Pn

M
R +§ M +—~> <10
¢CP 9 ¢anx ¢any

n
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(b)Cuando

4y <0,2

an

i +( M. + My Jsl,o
2¢.F, \ &My HM,,
Donde:
Pu =
resistencia requerida de compresiéon axial usando las combinaciones de carga LRFD.
¢cPn = resistencia de disefio en compresion axial.
Mu = resistencia requerida en flexion usando las combinaciones de carga LRFD.
¢bMn = resistencia de disefio en flexion.
x = subindice que indica flexion respecto al eje mayor.
y = subindice que indica flexién respecto al eje menor.
¢c = factor de resistencia en compresion = 0,90

¢b = factor de resistencia en flexion = 0,90

Compresién Axial

Py = Afcr
El esfuerzo critico de las columnas sometidas a compresion axial depende de la
relacion de esbeltez minima:

KL _1x5000 .,
r, 942 7
m?E  w?200000
= = 701.65 MPa

Fe (ﬁ)zz (53.04)2
r

F
Fop = (0.658 y/pe) F, = (0_658250/701.65) * 250 = 215.36 MPa

P, = F..A; = 215.36 * 165963.5 = 35741.89 kN
P, = 35741.89 kN

Determinacion de la resistencia total del elemento sometido a la accién combinada
de compresion axial y flexion de acuerdo al capitulo H de las especificaciones
americanas AISC 360-10.
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P, P, 2258 kN

2= = =0.07
P. @.P, 0.9 x%35741.89
Entonces:
P
2<0.2
7
Utilicemos:

P M. M
LI [ ooy ] <1.0
2(pan (prnx (prny
Calculo de la interaccion

2258 kN 145 18

<1.0
2x0.9%35741.89 * 624.05 * 624.05]1

0.3 < 1.0 =====> La seccion es adecuada por flexocompresion!!!

Disefo de arriostre

Para el disefio del arriostre se tomara en cuenta el que se encuentra en el segundo
nivel del Eje 1, entre los ejes principales B y C, por presentar ligeramente mayores
solicitaciones.

I | I Stol ry 3

I Story2

I Story1

Base

Del programa también se obtienen los valores para el disefio respectivo.
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Load Case/Load Combination End Offset Location

i) Load Case @ Load Combination ) Modal Case 0.0000 m
ENVOLVENTE V][Maxand Min hd LTTAT m
Length |[S5.7747 m
Axial Force P
Max = 44 9651 kN
at5. 7747 m
Min = -211.3489 kN
at 0.0000 m
Moment M2
Max = 13.4879 kM-m
at 0.0000 m
f Min = 3.6263 kN-m
at 0.0000 m
Moment M3
Max = 19.2435 kN-m
e at 57747 m
—i i< 15 2475
at 0.0000 m
Pu=-211 kN (compresion)
Pu=-44 kN (tension)
M2=Mx =13.5 kN-m
M3=My=19.2 kN-m
En base a las solicitaciones se realiza el disefio del elemento.
Datos de disefo
Perfil: W10x45
As = 75852.8 mm~2 Fy =250 MPa
d= 256.5 mm
tw= 89 mm Fu =400 MPa
X bf = 203.7 mm E=200000 MPa
tf= 15.7 mm L= 592
Ix = 103225393.5 mm~4 =9.J2m
d=25 65 Sx = 804604.8 mm”3
rx = 109.7 mm
Zx = 899649.8 mm~3
2 ly = 22226758.1 mm~4
E bi=20.37 Sy = 217948 mm~3
ry= 51.1 mm
Zy = 332657.4 mm*3
= 628509.5 mm”™4

Determinacion si la seccién es compacta, no compacta o esbelta.

tabla b4.1b, RNE E-090 tabla 2.5.1a)
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A, =L A= |— Arr =095
f th pf fy rf fi
Donde:
4
ke =— fi=0.7%f,
h
tw
Por lo cual:
A < Apy = compacta
As < Ay = nocompacta
A > Ay = esbelta
Entonces:
A = 6.47 Aps = 10.79 Arf = 28.73
Aw = 25.31 Apw = 107.64 Arw = 161.78

Obtenemos una seccién con ala y alma “compacta”.

“El diseno tendra que tener una revision de los estados limites por pandeo

por flexion y por pandeo torsional”.

Revisién pandeo por flexion

La seccion es “compacta” y rige el estado limite de pandeo local.

’E
Lp =176, F_y = 2565.48 mm

Lr = 1.95 E Je + (jc )2+676(0'7Fy)
TR0 TE, |Schy | \Sehy O\E

Es necesario calcular previamente algunas constantes:
ho =h—tf =209.4 mm

Para la longitud Lp:

Para la longitud Lr:

2
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I,hj
Cp = = = 2.43x10'mm®

La constante de alabeo calculada es muy aproximada a la que proporciona el
manual.
I,,C

r2 = Sy Y =3131.52 mm?
X

Tse = 55.96 mm

Finalmente se tiene que:

200000 2235162.8 J< 2235162.8 )2 (0.7x250)2

Lr = 1.95x102.55

0.7x250 2572769 x 301.3 * 2572769 x 301.3 6 200000

Lr = 86811.36 mm
Lb =L =5920mm

El momento plastico de la viga esta dado por:
Mp = FyxZ, = 219.67 kN —m

Se ha visto que la seccion es compacta, y a continuacién se selecciona la expresion
gue nos permita calcular Mn.

Lr =86811.36 mm

Lp = 2565.48 mm

Lb = 5920 mm

Por lo que se tiene que L, < L, < L,

El factor de modificacion por pandeo lateral — torsional. Cb=1

Ly—L
M, = C, (M,, — (M, — 0.7F,S,) <ﬁ> )s M,
r p

5920 — 2565
86811.367 — 2565

M,=1 (219.67 —(216.67 — 0.7 * 250 * 804604) ( ) )S 219.67

Mn = 21226 kN —m

@Mn=191kN —m
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El menor de los momento nominales antes descritos es el que rige en este caso es

el del estado limite por pandeo local en compresion.

Resistencia por esfuerzos combinados (Flexion y Compresion)

Para elementos en combinacion de esfuerzos seguiremos las especiaciones
americanas AISC 360-10. Capitulo H.

Para elementos con simetria doble sujetos a flexién y compresidén deben satisfacer

las siguientes ecuaciones:

(a)Cuando
at >0,2
¢.P,
M
it +§ Mo + Y _1<10
¢cpn 9 ¢an>< ¢any
(b)Cuando
Py <0,2
an

M
it + M. + Y 1<1,0
2¢c Pn ¢b M nx ¢b M ny

Compresién Axial
P, = Afcr
El esfuerzo critico de los arriostres sometidas a compresion axial depende de la

relacion de esbeltez minima:

KL _1x5920 . ..
r, 511 7
m?E  m2200000
F, = = 147 MPa

2 2
(%) (115.85)

F
Fer = (0.658 /re) F, = (0.658"°"147) + 250 = 122.68MPa

B, = F..A, = 122.68 = 75852.8 = 9305.6 kN
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P, = 9305.6 kN

Determinacion de la resistencia total del elemento sometido a la accién combinada
de compresion axial y flexion de acuerdo al capitulo H de las especificaciones
americanas AISC 360-10.

B, B, 177 kN
— = = = 0.02
P. @.P, 0.9%9305.6
Entonces:
P
2<0.2
P
Utilicemos:
P M M
v +[ e S .4 ]51.0
205, OpMyy  QpMy,y
Calculo de la interaccion
211 kN N 13.5 N 19.2 <10
2%09%93056 [191 191]~
0.2 £ 1.0 =====> La seccion es adecuada por flexocompresion!!!

Disefio de Link (enlace)

Consideraremos un tramo del pértico arriostrado que se encuentra en la en el

segundo nivel en el eje 1 entre los ejes By C.

W12X53 | W12X53  W12X53  W12X53 Awzxsa W12X53 |
o @ o i | @
& @ @ _||_h' ;) o
s =
W12ZX53 | W12)<£ W12X53 IW12X% 1285 |ees)  WIZNEIS, | WI1ZKS3 |
1 1 I//I F\_.\\I 1
2 2 g o ST
(]
{4 %3
2 3 3| 5
WH2KET | WI2X53 | W12X53 | Wi2K 1253  |eese]  WHZ2X53S | WI12X53 |
1 1 1 /__;'I P\\I 1
@ @ @ A . @
Sz g g & N7, ¢
= = i Nl
= = = \\3
1’:{; \b
(] X [} (] [}
e | =9.8m
e e=127m
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Clasificacién de enlace de acuerdo a su comportamiento estructural

Para ello en primer lugar se definirdn los parametros necesarios para clasificar el

enlace como cort6 o largo, y de esta forma definir su comportamiento.

Para un perfil W12x53 se tiene que:

La fluencia por corte ocurre si:

V, = Capacidad de plastificacion total del enlace por corte.
V =V, =0.6FA, = 0.6F,(d — 2tf)t,
V=V, =0.6*F,(d— 2to)t,
V, = 366.8 kN

La fluencia por flexion ocurre si:

Mp = Momento plastico de la seccion del enlace.

M =M, =FZ =311.6 kN —m

Entonces: FLUENCIA POR CORTE FLUENCIA POR FLEXION
1.6M 2.6M
P < e < P
W W
Entonces:

16+3116 _ _ 2623116
3668 € 3668

12<e<?22

e =1.27m

Resistencia del enlace

De acuerdo al modelo se tiene que la fuerza axial es despreciable en el “link” ya

que:
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* 250MPa = 21630 kN

1
P, = AgF, = 86522.8mm? x 1000

B, 59
= _27 _=0003<0.15

P, ~ 21630

Por lo tanto el efecto de la carga axial es despreciable, entones se tiene que:
Fluencia por corte:

V, =366.8 kN
V, = el menor valor de: M, 3116kN —m
2— * 490 kN
e 1.27

Fluencia por flexién

M
Vg=2 77) =490 kN (Valor adoptado por ser menor)

Entonces la resistencia al corte del enlace esta dado por:
oV, =09%490 kN = 441.6 kN

El valor de Vu mas critico se obtiene del andlisis estructural y se da para el enlace

del pértico 1, entre los ejes B y C del segundo nivel.
Shear V2

Max = 59.0851 kN
at 1.2700 m
Min = -57.1752 kN
at 0.0000 m

|4
q)—;n =116 - 0.14 (La seccion es adecuada)

Deformacion inelastica del enlace

Angulo de rotacion del enlace
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Yo =73% Ty
Utilizaremos los siguientes abacos para poder determinar el Angulo de rotacion del

enlace.

e_1.27_0129
L 98

Yp = 1061,)
©p = 0.008 rad(distorcion de piso)
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Figura 45: Angulo de rotacion del enlace.
Fuente: Engelhardt, M. (2007) Design of Seismic Resistant Steel Buildings
Structures. Universidad de Texas at Austin.

Tendremos:
e 1.27 _ 15
M, "3
Tp 366
Yp = 0.08 rad
Atiesadores

Espesor del atiesador seréa igual a: t;; = 0.75t,, ¢ 3/8in = 10mm.

Ancho del atiesado sera igual a : bsj = 122mm.

Numero de atiesadores sera:

# de atiesadores intermedios = 7 atiesadores.
Disefio de Conexiones

Las conexiones es uno de los aspectos principales y mas dificiles de resolver en un
proyecto resuelto con estructura de acero. AISC 360-10 (210) nos menciona que:

Las conexiones deben ser capaces de transmitir cargas axiales, fuerzas
cortantes y momentos flectores. Anteriormente el método Unico para poder

conectar los miembros de una estructura de acero fue el remachado. Sin
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embargo, actualmente existen dos formas de conectar una estructura metalica:
(p. 105)

v Tornillos (pernos).
v" Soldadura.

Todas las conexiones tienen alguna restricciébn a cambios en los &ngulos originales
formados por los miembros conectados, que dependiendo de la magnitud de la
restriccion de acuerdo al Capitulo B “Requisitos de Disefio del AISC 360-10 en su

punto 6.3, donde clasifica a las conexiones en dos casos: (Granados, 2013)

a) Conexiones Simples.- que son aquellas las cuales no transmiten momentos y
gue se suponen permiten la rotacién relativa de los miembros que se conectan.
b) Conexiones de Momento.- Estas conexiones, como su nombre lo indica,
tienen la capacidad de trasmitir momentos entre los elementos que se conectan.
(p. 143)

En la presente tesis se realizara el disefio y revision manual de conexiones a
momento en viga-columna por considerarse mas critico, viga-placa de concreto y
las conexiones de arriostres. Las conexiones restantes seran disefiadas con la
ayuda del software ETABS (2014), teniendo los valores de ingreso hallados

anteriormente.

Conexiones de momento

En la mayoria de las conexiones por momento de viga a columna, los miembros
son parte de un marco plano, es decir con las almas en el plano del marco de tal
manera que la flexion de cada miembro es con respecto a su eje mayor.

Se desarrolla procedimiento de disefio y verificacion de la conexion a momento del
Eje 5A para el primer nivel, dado que los datos de entrada son muy similares para
el portico 5.

Conexion viga-columna

a)Datos de disefio
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Shear V2

Moment M3

v Viga
Perfil: W12x53

As = 88970.1
= 307.3
tw= 8.8
bf = 254
7 = 14.6

Ix= 176898355.9
Sx = 1156926.7
rx= 132.8

Zx = 1276552.3
ly = 39874970.6

d=30.73|

Sy = 3146316
— ry= 63.0

Zy = 476863.6

= 657645.7

|
v Tornillos (pernos) de alta resistencia

mm”2
mm
mm
mm
mm
mm”~4
mmn3
mm
mm~3
mm”~4
mm~3
mm
mm”3
mm”~4

Figura 46: Tornillos de alta resistencia.

Max = -15.5537 kN
at 0.1803 m
Win = -78.6560 kN
at 0.1803 m

Max = 128.3557 kh-m
at 3.2000 m
Win = -103.0138 kN-m
at 0.1803 m

Fy =250 MPa
Fu =400 MPa
E =200000MPa

Fuente: HILTI. (2015). Manual técnico de productos.
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A325. De este tipo de tornilleria existen con diametros de 13mm (1/2”) a 38mm (1

).

Ft=90 ksi = 6330 kg/cm2.

Caracteristicas: “Tabla J3.2” del AISC360-10 “resistencias nominales de tornillerias

y de partes roscadas.”

v" columna

Perfil: W14x99

W14X99

d=36.07

b)Disefio

b.a Tornillos

165963.5

= 360.7

12.3

370.8

19.8
462016882.4
2572769
156.7
2834962.1
167325033.1
904565.9
94.2
1369958.6
2235162.8

mm”2
mm
mm
mm
mm
mm”~4
mm”3
mm
mm”3
mm”~4
mm”3
mm
mm”3
mm~4

Fy =250 MPa
Fu = 400MPa
E = 200000MPa

Debido a que la conexion de momento se considera como rigida, la excentricidad

de la fuerza de disefio de cortante se supone nula, es decir, que el plano de corte

coincide con el de los tornillos.

Considerando tornillos de diametro ¢ = % in de calidad A325N se tiene lo siguiente:

Para el area del tornillo se tiene:

_mx 1.9052

El nimero de tornillos necesarios sera:
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v, 78.65

o ¢pALR,,, 0.75%2.85%3.79 ornillos

Por ser un peralte de 90 cm, consideraremos 10 tornillos.

De acuerdo al diametro del tornillo se tienen las siguientes dimensiones minimas

descritas en latabla j3.4 de las especificaciones americanas AISC 360-10 las cuales
son:

Tabla 23: Distancia minina al borde, para tornillos.

TABLA J3.4
Distancia Minima al Borde', in,
desde el Centro del Agujero Estandar®™
hasta el Borde de la Parte Conectada

Diametro Perno (in) Distancia Minima al Borde

I, i,

o, I,

i, 1

I, 17,

1 17,
17, 17,
17, 154

Sobre 11/, 1Y, xd

Fuente: Especificaciones AISC 360-10. Capitulo J.
Entonces:
v Distancia minima al borde: db,,;, = %in ——————— » 1lin = 24.5mm

v Distancia entre tornillos minima: s, ,,;, = 3@_tor = 3 * 19.05 = 60mm

Las distancias reales previas para el disefio de la conexion se resumen en la
siguiente tabla:

Distancia Valor minimo (mm)  Valor real (mm)

EyF dy min = 25 25
B dy min = 25 46
C Smin = 60 60

La resistencia tltima del grupo de tornillos seré:

R, = @R, = #torn x @ * Ay * Ry, = 10(0.75)(2.85)(3.79) = 81kg > V;, SICUMPLE
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b.b Placa de conexién

Longitud total de la placa sera: L, =D = 2B + (#torn/2 — 1)C
L, =D =2(46) + (10/2 — 1)60 = 332mm = 33cm
La longitud de la placa de conexion tendra la siguiente restriccion:

v" Que la longitud de la placa tiene que ser menor que la maxima distancia de
del alma (T):
L,6D<T
33cm < 34 cm si cumple
Espesor de la placa sera:
( u

@(0.60F,L
t = max € v ylp) }
u

\ @, (0.60F,[L, — #torn(Beorm + 0.30cm)] )

Obtendremos:
( 7953 — ot7em — 17 \
. ! 1(0.60 x 2549 « 29) _ - /cm = mm l
= max 7953

= 0.63cm = 6.5
l0.75(0.60 + 4078.86[29 — 10(1.9 + 0.30cm)] m = Homm J

Tomaremos el valor maximo 6.5mm, teniendo un alma es tw=11.6mm, tomaremos

t = 10mm de espesor en la placa tipo A-36.
b.c Soldadura

De acuerdo al capitulo J y seccién 2, de las especificaciones americanas AISC360-

10, tendremos algunas limitaciones siguientes:
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Tabla 24: Tamafio minimo de soldadura de filete.

TABLA J2.4
Tamano Minimo de Soldadura de Filete
Espesor de parte unida Tamano minimo de

mas delgada, mm soldadura de filete®, mm
Hasta 6 inclusive 3
Entre 6y 13 5
Entre 13y 19 6
Mayar gue 19 8

Fuente: Especificaciones AISC 360-10. Capitulo J.
Entonces:
Sw = S5mm.
Te = 0.707 *Sw = 0.707 *5 = 3.5mm
Podemos obtener el area efectiva de la soldadura:

Agr = w * Sw = 10mm * 5mm = 50mm?

Figura 47: Soldadura de filete.

Fuente: American Welding Society (2010). Structural Welding Code-Steel.

Donde:

v’ Sw = tamaiio de filete.

v’ Te = Tamaio de garganta efectiva.
v' Lw = Longitud de soldadura.

v Aef = Areaefectiva de soldadura.

La resistencia de la soldadura de filete se expresa:
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R, = ¢R, = ¢(cos45°T, L E,)
Donde:
v' RS = Resistencia de la soldadura.
v @ = 0.75,Factor de resistencia por LRFD.
v' Fw = Resistencia nominal de la soldadura, que equivale a 0.70FEXX .
v' FEXX = Es laresistencia por clasificacién del metal base, que depende
del tipo de electrodo y se designa como E60XX, E70XX, etc.
En este sistema la letra E, significa electrodo y los dos primeros digitos

(60 0 70 klb/plg2) indican la resistencia minima a la tensién de la soldadura.

Entonces:
R, = ¢R, = ¢(cos45°T, L, E,)
Ry = ¢R,, = 0.75(0.7071 * 4921  0.5) = 1305kg/cm
|4
Is = ¢(cos4g°LWFW)
B 7953
0.75(0.7071 = 29 * 4921)

= 0.2cm = 2mm

T,

De acuerdo a la tabla J2.4 del AISC 360-10 sobre espesores minimos de soldaduras
para elementos entre 6-13 el filete minimo es de 6mm, por lo que respetaremos

dicho valor teniendo una soldadura ta = 6mm.

b.d Revision de placas de continuidad

Se tendra que realizar la revision de posibles fallas locales en la conexién viga-
columna, si la columna de montaje no presenta algun tipo de falla local tanto en el

patin como en el alma, tales casos se muestran en la figura 48.

I

e

a) Flexion local b) FclllZTloA?mlgwl c) Aplastamiento
del Patin del Alma

Figura 48: Tipos de fallas locales en columna.

Fuente: Crisafulli, F. (2014). Disefio sismorresistente de construcciones de acero.
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¢) Revisiones

Segun las especificaciones americanas AISC 360-10 en su seccion J10, nos

muestra las revisiones locales de patin, y del alma de las columnas:

Entonces:
La fuerza horizontal maxima (Figura 49) que tendra que soportar localmente el
alma, patin 6 el atiesador sera:
M
Pyp=H=min{ ~d—tf
= ¢Fysbsts

—_—

H

Figura 49: Fuerza horizontal resultante por el momento actuante.

Obtendremos:
13052 kgf 32630 k 327kN
= = g =
Pys = H = min 0.;{1;9m —0.019m
= 0.9 « 2549 o *x26.2cm*1.9cm = 114200.3 kg = 1119kN

Revisaremos con la fuerza horizontal P,y = 32630 kg = 327kN
-Flexion local en el patin de la columna

El esfuerzo méaximo actuante no deberéd exceder a la resistencia por flexién local
del patin de la columna:
Frs = @R, = 06.25T/Fy;
Donde:
v' Frf = Resistencia a la flexién del patin.
v @ = 0.9, factor de resistencia de acuerdo al LRFD.

v’ Fyf = Esfuerzo de fluencia del patin.
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Obtendremos:

k
Frr = @Ry, = 0.9 % 6.25 * 1.9%2¢m * 2549€m—g2 = 5157.78kg = 50.58kN

Fpy = 5157.78kg = 50.58kN < P,; = 32630 kg = 327kN

Por lo que se requerira el uso de atiesadores.
-Fluencialocal en el alma de la columna
Segun Cardoso, Quishpe (2014) nos menciona que:

Se tendra que cumplir los siguientes limites:

v'Cuando la carga concentrada que debe ser resistida es aplicada a una
distancia desde el extremo del miembro mayor que la profundidad del miembro
d, se tiene:

Fr1 = OR,, = @Fy,t,,(5k + N)

v'Cuando la carga concentrada que debe ser resistida es aplicada a una
distancia desde el extremo del miembro menor o igual que la profundidad del
miembro d, se tiene: (p. 76)

Fr, = OR,, = @Fy,t,,(2.5k + N)

Donde:

v' FR1,FR2 = Resistencia a la fluencia en el alma.

v @ = 1.0, factor de resistencia de acuerdo al LRFD.

v Tw = Espesor del alma.

v' k = Distancia desde la cara exterior del ala al pie del filete del alma.
v’ Fyw = Esfuerzo de fluencia del alma.

v N = Longitud de apoyo de la fuerza aplicada.
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Figura 50: Revisiones de fluencia en el alma.
Entonces:

Fry = 1.0 x 2549 x 1.2 % (5 * 3.5 + 2.01) = 59677.18kg = 585kN
Fpy = 59677.18kg = 585kN > P,; = 32630 kg = 327kN

Por lo que no se requerira atiezadores.

-Aplastamiento del alma.

Se tendra que cumplir lo siguiente:

2
Fr = @R, = 00.80T7 |1+ 3 (%) <i—;”) %ﬁwtf

Donde:

v' FR = Resistencia al aplastamiento del alma.

v @ = 0.75, factor de resistencia de acuerdo al LRFD.

v Tw,tf = Espesores del alma y patin respectivamente.

v d = peralte de la columna.

v’ Fyw = Esfuerzo de fluencia del alma.

v' N = Longitud de apoyo de la fuerza aplicada.

v Es = Modulo de elasticidad del acero.

Obtendremos:

F, = 0.75 % 0.80 1921+3<2'01)<
= (0. * (. * ], —_—
R 36.07

1.2)2 2039432.43 * 2549 x 2
2 1.2

Fr = 213748.6 kg = 2096 kN

Fp > Py = 32630 kg = 327kN

En aplastamiento de alma no se requerira atiezadores.
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Conexion de vigas — Muros de concreto

El nucleo estructural del edificio es considerado para soportar cargas laterales y
brindar rigidez lateral. Los porticos perimetrales fueron disefiados para cargas de
gravedad y las conexiones entre las vigas de soporte y los muros de concreto son
conexiones a momento. La conexion usada en este trabajo es como se muestra en

la siguiente figura.

Conectores de corte

,\l FL de acero
4 [
) Viga de soporte
— 7
~

,\/ \ Muro de concreto

Figura 51: Conexién viga - muros de concreto.

Una plancha de acero con conectores de corte se embebe dentro del muro
estructura durante el vaciado. Posteriormente el alma de las vigas de suelda a una
plancha que previamente ha sido también soldada a la plancha que tiene los

conectores de corte.
Conexién a corte

Las vigas principales se conectaran a las placas de concreto de la caja de escaleras

y ascensor por medio de conexiones de corte (Ver figura 51).

Los puntos mas importantes a considerar en el disefio son los siguientes:

a) La conexién entre el alma de la viga de acero y la plancha a corte, la cual a su
vez esta soldada a la plancha embebida en el muro.

b) La transferencia de fuerzas a la placa, las cuales son el corte gravitacional y la

fuerza de diafragma, tal como se muestra en la figura 52.
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Placa de concreto

Figura 52: Fuerzas actuantes en una conexion a corte.
Datos de disefio

Perfil 36x160

tpiaca = 60cm

f'c=280 kg/cm2

Perno SAE 1010

Fy perno=4200 kg/cm2

YV V V VY VY

Tendremos la geometria de la plancha embebida, plancha de corte y perno.

5cm
|'—l

|
(o]

olfe=|15cm

‘ 40cm LE

o e '

Se tendra que hallar la capacidad de traccion del perno con la siguiente expresion:
¢P; = 0.94,F,

PP, = 0.9 * 2.85 x 4200 = 10773 kgf

Para el concreto la carga de traccion seré:
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de
@P. = 2.841,(l, + dy)\/f'cle

De las caracteristicas del perno tendremos:

Le = 16.8cm
Dh =3.175cm
De = 15cm

15
@P, = 2.84 x 16.8 * (16.8 + 3.175)/ 280168

@P. = 17439 kgf
Entonces usaremos el menos de los dos (perno, concreto):
¢P, = 10773 kgf
Capacidad de corte
@V; = 0.754,F,
@V, = 0.75 * 2.85 x 4200 = 8977.5 kgf

Del ETABS:

[J{ Diagram for Beam B164 at Story Story3 (W36X160)

Load Case//Load Combination End Offzet Location
) Load Case @ Load Combination () Modal Case 0.0000
ENVOLVENTE v |[Maxsndmin - 1.7650
Shear V2
Max = -213.0083 kN
at 0.0000 m
{ { { i Min = -794.7558 kN
at 0.0000 m
Axial Force P
Max = 126504 kN
at 1.7650 m
| | | | Min = -214.1158 kN
at i

Vy = 794.7 kN = 81036.8 kgf
Ny = 214.1 kN = 21832 kgf

Entonces el nimero de pernos por corte requeridos sera:

_810368 .
n= 8977 = 7. pernos

Determinar resistencia al corte por falla del concreto

@V, = 32124,n/f ¢
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@V, = 0.75 212 % 2.85 % 212 % 10 * /280
@V, = 75826.5 kgf < 81036.8 kgf
Por lo que se aumentaran 2 pernos, para hacer un total de 12 pernos:
Teniendo asi:
@V, = 0.75 212 % 2.85 % 212 % 12 /280
@V, = 90991.8 kgf > 81036.8 kgf OK!!!!!

Resistencia alatraccién del grupo de pernos

15cm - o '_7715cm
vl . 1 Y=7.5cm
Q4o g o—-
de1=15cm 30em 7
T  de2
o g o
o | o
60cm

Tendremos:

@N, = 31.06,/f c(x + del + de2)(y + 2le)

@N, = 0.85 % 1.06v280(30 + 15 + 15)(7.5 + 2 * 16.8)
@N, = 371789 kgf > 1.5 x 21832
@N, = 37178.9 kgf > 32748 OK!!!

Verificamos las dimensiones de la plancha de conexién embebida
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oI ceracioanE== fl 1, 9Nu
h o —
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e
T

0,8

ool

e

\Placa

ki = Teapacidad — 15Ny,
d (0.85 * fc)b

371789 —1.5+21832 _

4= 085x280%40 0™

Dando una distancia de perno superior

_ 1.5eV, +0.425bf ckd? + 0.75N,,d’
B 0.85bf ckd + 0.75N,

d= 1.5 % 7 x 81036.8 + 0.425 % 40 * 280 * 0.5% + 0.75 = 21832 = 6.25

— 48,
0.85 * 280 * 0.5 » 40 + 0.75 = 21832 8.8 cm

Profundidad h = d+d"=48.8+6.25=55cm
Espesor de plancha:

2

2
tp = §@pernos =3*3= 1/2in

S~ w

“tendremos una placa embebida de dimensiones 40x55cm con 12 pernos SAE

1010y con un espesor de ¥2in”

Disefio de conexiones con uso del software ETABS (2013)

Una vez elaborado la geometria del modelo matematico, analizado y comprobado
los resultados. Utilizaremos el software para la realizacion del disefio de conexiones
de la estructura, viga —viga y la comprobacién del disefio manual viga-columna
como la de placa base. Los resultados del disefio por software ETABS se adjuntan

en los anexos.
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a) Introduccion de datos

m Steel Connection Design Prefere
- L - S N

—
nces for AISC 360-10
4 P e W W |

Preview - Beam Column Shear Major Auis

[[ox

Beam-Beam | Beam-Column | Column-Footing
[ Beam Column Shear Major Axis
ltem Value
» 01 | Bolt Types A325-N

02 |Bolt Size M3z
03 | Hole Types STD
04 | Weld Material E7OMX
05 | Weld Thickness, [1/16]D {mm) 100
0E | Plate Material ACERO EST...
07 | Plate Thickness, T {mm) 125
08 | Cffset. G (mm) 125
09 | Length, a {mm) 625
10 | Length, Leh {mm) 375
11 || Length, Lewv {mm) 375

=

E

Beam-Beam | Beam-Column | Column-Footing |

[ Vertical Plate {Ful) ~] [ Pate Depth Sched... |
ttem Walue =
» 0 AZ25-N
02 |Bolt Size M3z
03 |Hole Types STD
04 | Weld Material E70XX L
05 | Weld Thickness, [1/16]D {mm) 100 1
0B | Plate Material ACEROD EST...
07 | Plate Thickness, T {mm) 954
03 |Cffset, G (mm) 125 L
03 | Cffset, Gt {mm) 25
10 |[Length. a {mm) 625
11 || Length, Leh {mm) 375

Beam-Beam Column-Footing

Preview - Column Footing Preferences

Value B

| JUM With Concrete Pedestal Tes

02 |Base Plate Offset {mm) 300

03 | Plate Thickness, T {mm) 50

04 | Min Width, Nmin {mm} 850 3

05 | Min Height, Bmin {mm) 650

06 | Anchor Rod Size M25

07 | Embedment Length, hef {mm) 500 m

08 |Weld Thickness, [1/16]D {mm) 150

09 | Plate Material ACERO EST...

10 | Anchor Rod Materal [ASTM] F1554 Gr 36

11 | Anchor Rod Heads and Muts Square

12 | Weld Material E70XX

13 | Pedactal Material A000Psi i

b)Disefio y revision

Leh 51

_ Leh

Lev

Conexion viga-columna, viga trabe y columna placa base.
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¢) Resultados

m Connection: B29-CJ !
Designed Connection Diesigned Partz 3D View
W P o m g aq W
o
Beam B25CJ Weld Size 100 1/16mm
Beam Section Bol: Type A325N
Connection Type Bm-Col-M-Minar Number of Bolts
Results
Combo Mazx D/C Ratio Result Design Control
1.20+1.6L+0.
1.20+185+0... Pazsed Shear rupture of column web
1.20+0.5L+0... Pazsed Shear rupture of column web
1.2D+1E+05... Pazsed Shear rupture of column web
1.2D-1E+0.5... |0.3865 Pazsed Shear rupture of column web
m Connection: B14-CJ !
Designed Connection Designed Parts 3D View
Wbt Tidmes 51 |m @ @ QWD
ol |
Beam B14CJ Weld Size 100 1/16mm
Beam Section W16X57 Bolt Type A3Z5N
Connection Type  |B-B Number of Bolts
Results
Combo Max D/C Ratio Design Control
ear upture strength of web plat
1.2D+1.65+0... | 0.4120 Passed Shear rupture of girder web
1.20+0.5L+0... | 0.4120 Paszed Shear rupture of girder web
120+1E<D5..|0.4120 Passed Shear rupture of girder web
120-1E+05... 0.4120 Passed Shear rupture of girder web
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Connection: C248-BP _
i .

Designed Connection Designed Pars 3D View
Story Story] Base Plate Thickness | 90 e Q @l Q '—'_‘ o
]
Calumn C248-BP Weld Size 150 1/16mm
Column Section W14X59 Anchor Bolt Type A307
Connection Type F-B-Moment Number of Bolts i
Results
Combo Max D/C Ratio Resutt Deesign Contral
N |
1.2D+1.65+0... |0.3562 Passed Base plate thicknsss
1.2D0+0.5L+0... |0.3530 Passed Base plate thickness
12D+1E+D5... |0.8531 Passed Base plate thickness
120-1E+05... |0.8639 Passed Base plate thickness

Disefio de Placa base y pedestal

Eles d
t‘.tJ.uL:va'tara | Li | f |
N ! |
! |
AN | PN
T | | T
“® é - | - (B é e
£ s Y 5
o—r 7 U .
M 0,95d m
M

Figura 53: Geometria tipica de una placa base.

Fuente: AISC (2010). Manual of Steel Construction Load and Resistance Factor Design.

En donde:

v' B = Ancho de la placa base

v' N = Largo de la placa base

v' bf = Ancho del patin de la columna

v' d = Peralte de la columna

v' f = Distancia entre el ancla y el centro de linea de la placa base.

v’ 'm = Superficie de apoyo en voladizo, paralela al patin de la columna.
v’ n = Superficie de apoyo en voladizo, paralela al alma de la columna.

La presente Tesis cubre el caso principalmente, en los que se requiere del disefio

de placa base para columnas de acero, mostrado en la Figura 53, incluye carga
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axial, momento flector y cortante. Esta situacion se presenta principalmente en

marcos resistentes a momento y también en columnas sujetas a cargas excéntricas.

4@%&

v

E—

[ |
Carga Axlal

Momernto Flector

y Cortante

Figura 54: Caso de disefio de placa base para columna de acero.

Fuente: AISC. (2010). Seismic Provisions for Structural Steel Buildings.

a) Datos de disefo

[J{ Diagram for Column C14 at Story Storyl (W14X99)

Load Case/Load Combination
) Load Case

@ Load Combination

ENVOLVENTE

v”f\.l'lamam:l Min -

Axial Force P

) Modal Case

Moment M3

Sh

ear W2

End Offset Location

(+End ] [0.0000 m
4-Ena | [4.0858 m

Max = -§53.3900 kN
at 0.0000 m
Min = -2382.8833 kN
at 0.0000 m

Max = 157.8027 kN-m
at 4.0856 m
Min = -124.3182 kN-m
at 0.0000 m

Max = -14.3105 kN
at 4.0856 m
Min = -78.8430 kN
at 4.0856 m

Tendremos que disefiar la placa base que soporte una columna W 14x99:

Carga axial de 2382.98 kN,

Momento flector de 197.8 kN-m

Cortante de 78.8kN.

Se utilizara un acero A-36 para la placa y una zapata de concreto f'c = 3 ksi 0 210

kg/cm2.

b)Procedimiento
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Determinar la carga axial ultima Pu y el momento ultimo Mu.

Pu = 2382.98 kN
Mu = 197.8 KN-m

Proponer las dimensiones N y B de la placa base.

Probar con anclas de diametro D, = 1 3/4in =4.445cm

N >d+ (10D,) = 36.07cm + 10 x 4.445m = 80.5cm
B > bf + (6D,) = 37.08cm + 6x 4.445cm = 63.78

ProbarconN=85cm y B =65cm

A, = largo x ancho = 85x 65 = 5.52 x 103 cm?

Dimensionar el &rea del pedestal.
D, = 1.75 D,
Largo > N + 2(6D, — D) = 80.5cm + 2 x(6 x 4.445cm — 1.75 x 4.445cm)
= 118cm
Largo = 118cm
Ancho > B + 2(6D, — D)) = 65cm + 2 x(6 x 4.445 — 1.75 x 4.445) = 103cm
Ancho = 103cm
Probar con un pedestal de largo = 120cm y Ancho = 110cm.
A, = largo x ancho = 120cm x110cm = 13.2 x 103 cm?
Calcular A, geométricamente similar a 4,.

Ay =NxB =85x65=5.52x103cm?

Tomar el lado mayor del pedestal: N, = 120cm.
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B  65cm

Proporcion = N 85em Proporcion = 0.76
B, = (proporcion)N, = 0.76 x 120cm B, = 92cm
A, = N, x B, = 120cmx 92cm A, = 11.04 x 103 cm?

Determinar la excentricidad equivalente y la excentricidad critica.

M, _ 197.8kN-m

P, 2382.98KkN e = 0.08m = 8.26cm

e =

Tendriamos con este resultado una excentricidad de caso B(momento pequefio sin

elevacion).

~~

SR R [ & __,

Pu
I’JJ r\/( ﬂ
7

i
- ——— o ol
(L Ll L LR L P{

|
T

Tu it
AVn

N

- e ——— s

Figura 55: Momento sin elevacion.

Fuente: AISC. (2010). Seismic Provisions for Structural Steel Buildings.

Revisién del estado limite de volteo del concreto

A, 11.04 x 103 cm?
fomax = $c(085 f'¢) |72 =065x085x210x | 5o

fomax = 165 kg/cm2

k
Amax = fpmax x B =165 kg/cm2 x 65cm Gmax = 10752 %
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P, 85 244016.05kg

ecrit = 31 cm

Ccrit = 5 — -
2 2qmax 2 3510752 f—rﬁ

Debido a que e < e, estariamos en el caso B, el cual es momento sin

levantamiento de placa base, o presencia de excentricidad pequefia.

Verificar si se cumple la siguiente desigualdad

5) =

(f +N)2 _ 2 P, e+ f)

Qmax

m
—3.81cm f = 38.69cm

Ny 2 85cm \2
(f +E) = (39.69cm + T) = 6591.8 cm?

2P (e+f) 2x244016.05kgx (8.26cm + 38.69cm)

. kg = 2131 cm?
max 10752 =

Como 6591.8 cm? > 2131 cm?, entonces existe una solucion real para (Y).

Determinar la longitud de soporte equivalente (Y) y la fuerza de tension Tu en las

anclas.
N N\?> 2P,(e+f)
- (o) e
2 \] 2 Qmax
Y = 81.18cm — /6591.8 cm2 — 2131 cm? Y = 14.4cm

Ty = Gmax Y — B4
kg
T, = 10752 % x 14.4cm — 244016.05kg T, = —89187 kg

Determinar el espesor minimo requerido en la interface de compresion.
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N —-095d B 85cm — 0.95 x 36.1cm

> > m = 25.4cm

m =

_ B—095bf 65-0.95x37.1

5 > n = 15cm

n

fp = fomax = 165 kg/cm2

Como Y < m entonces:

f ¥ (m—2)

y

165 kg/cm2 x 14.4cmx (25.4cm — 14.421cm)
t =211
e 2549kg/cm?2

165 kg/cm2 x 14.4cmx (15cm — 14.421cm)
=211
fozreq 2549kg/cm?2

tpareq = 5-68cm

Determinar el espesor minimo requerido en la interface de tension.

N d ) 85cm 36.1

X=—=—=—15in= ————3.81cm X = 20.64cm
2 2 2

. 11 TuX ) 89187 kg x 20.64cm . _

p3rea = <% |BF, 65 x 2549kg/cm2 pareq = 7CI

187



tpreq = max(tmreq, threq,tp3req) = max( 8.7cm, 6.68cm , 7cm)
tpreq = 8.7cm
Utilizar un espesor de placa t, = 9cm

Revisidn de las anclas por tension y cortante

Se asumira que se utiliza un total de 12 anclas (dos sometidas a tension, es decir,
nr = 6).

Determinar el cortante ultimo Vu.

Vu = 78.8 kN = 8035.36kgf

Calcular el esfuerzo al cortante de las anclas.

_ V., _ 8035.36kgf
" n,xA4, 6x2567cm?

fo f, = 52.17kgf

Calcular el momento flector Ml en las anclas.

t, + 0.125in _ 9cm + 0.3175cm
2 B 2

Brazo = Brazo = 4.56cm

V, x Brazo  8035.36kgf x 4.56cm
M1 = " = o4 M1 =6106.87kg — cm
T

Determinar el esfuerzo f;, debido a la tension y el esfuerzo f;;, debido a la flexion.
. D} _ (4.445cm)?

c c S =33cm?
M1 6106.87kg — cm
th= 5 = 33 o’ ftp = 1850kg/cm?2
T, _ 89187kg

fta = fta = 579kg/cm2

n,xA, 6x25.67cm?
Verificar que se cumpla la siguiente desigualdad:

Fn

¢V an fv) < ¢V Fnt

fo< by (13 Fe -
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579kg 1850kg
+
cm?2 cm?2

fe=ftatfor = f, = 2429kg/cm?2

Probar con anclas Grado A-36: Fu = 58ksi = 400MPa = 4078.86 kg/cm2

Kk

F,. =0.75F, = 0.75 x 4078.86% Fp = 3059.1kg/cm2
kg

F,, =04F, =0.4x 4078.86cm—2 F,, = 1631.5kg/cm?2

OF = by (13F -2 f,)
¢V an

) 3059.1
¢ Fpe = 0.75 (1.3 x3059.1 —

0.75x 16315 52'17)

¢ F're = 2916.7 kg/cm2

¢ Fpe = ¢y Fpe = 3240.7 kg/cm?2

¢ F e < ¢ Fpe— 2916.7 kg/cm2< 3240.7 kg/cm?2

fi <@ Fpp—— 2429kg/cm2 < 3240.7 kg/cm2 Es correcto!!

Proponer una profundidad de anclaje h. Yy revisar si es suficiente para que el ancla
no se zafe del concreto. La Norma ACI 318-14, nos menciona una dimension
minima de 48 veces el diametro del anclaje.

Proponemos un h,s = 90cm

1.5 her > 6D, —— 135cm > 26.67cm

Aye = [12D, + (n, —1) 3D, )] x (6 D, + 1.5 her)

Aye = [12x4.445+ (6 — 1) (3 x 4.445)] x (6 x 4.445 + 1.5 x 90)

Anc = 10832.7 cm?
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Anco = (6 Dy + 1.5 hop )" = (6 x 4.445 + 1.5 x 90)?

Anco = 26137cm?

5 A
PNepg = Pp xP3x16x\[fcx hep3 x ANC

Nco

10832.7 cm?

5
PNepg = 0.70x 1.25x 16 x V210 x 903 x — ———

¢Nepg = 151980 kg

¢Ncpg > T,—— 151980 > T, = 89187 Es correcto!!!

Utilizar 12 pernos de anclaje ASTM F1554, Grado 36, de diametro iguala 1 % iny
una longitud de 90 cm.

Pedestal

La seccion del pedestal queda en general determinada por las dimensiones de la
placa base, debiendo ser mayor que ella. Como criterios generales, la seccion de
los pedestales debe cumplir lo siguiente:

v" Sea alo menos 10 a 15 cm mayor que la placa base por cada lado.

v Longitud menor a los 3.0 metros.

v" El disefo es similar al disefio de columnas de concreto armado.

Poseemos unas dimensiones de pedestal hallados anteriormente en placa base,
las cuales cumplen con los criterios generales. Estas dimensiones son: 1.20m x
1.10m.

El acero minimo tendra una cuantia de 1% y una méaxima de 6% del area de seccion,
asi tendremos: 132cm2y 792cm2 (Segun el RNE norma E-060). Se propondra 30
barras de 1” cuya area acumulada sera 152cm2 repartidas uniformemente

alrededor del &rea confinada del pedestal.

Esta cuantia sobrepasa en gran manera la cantidad acero requerida por el pedestal,

porque la dimensién del pedestal es mucho mayor a la requerida, es que se puede
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tomar en cuenta lo indicado en el item 1 0.8.3 en el que se indicas que se podra

usar hasta la mitad de lo requerido (0.5% de cuantia). Asi mismo en la norma ACI

318S14, indica en el capitulo 15 que la cantidad de acero que se debe de anclar a

la zapata proveniente del pedestal debe ser como minimo 0.005 veces el area del

pedestal; entonces se coloca el 0.5% de cuantia de acero para los pedestales.

Amin = 0.0054,,4 = 0.005(13200cm2) = 66cm2

Entonces tendremos:

v

v
v
v
v

Ancho de pedestal = 1.2m
largo de pedestal = 1.1m
Recubrimiento = 0.04m

Concreto = 210kg/cm?2

Acero de refuerzo = 4200kg/cm?2

Se utiliza fuerzas amplificadas para los puntos en el diagrama de interaccion, con

las combinaciones de carga.

Load Case/Combo P
tonf
1.4D 107.3472
1.2D+1.6L+0.5S 242.0154
1.2D+1.6S+0.5L 142.5615
1.2D+0.5L+0.5S 139.7626

1.2D+1E+0.5L+0.2S 136.2735
1.2D-1E+0.5L+0.2S  141.7251
0.9D+E 66.2832
0.9D-E1 71.7347

Andlisis del pedestal

DN N NN

Cuantia a utilizar = 0.5%

V2

tonf
-3.2864
-7.6799
-4.3543
-4.3408
-3.5706
-5.1037
-1.3461
-2.8792

Area del pedestal = 13200 cm?2

0.5% de cuantia = 66 cm2

Acero colocado = 26@3/4” = 75cm2

Cuntia real colocada = 0.56%
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V3

tonf
-0.0357
-0.0798
-0.0472
-0.0463
-0.0306
-0.0615
-0.0075
-0.0384

M2

tonf-m

-0.0825
-0.1878
-0.1103

-0.108
-0.0536
-0.1612

0.0007
-0.1069

M3

tonf-m

-5.1891
12.1258
-6.8747
-6.8538
-4.6963
-8.9998
-1.1841
-5.4876
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Tendremos un diagrama de interaccion:
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Disefio por corte

El disefio por fuerzas cortantes se basa en la norma ACI 318-14, donde nos
indica:
v, =V,
Donde:
Vu = fuerza cortante magnificada de disefio.

Vn = Resistencia nominal al cortante.

La resistencia nominal sera:
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Vn=Vc+Vs

La norma ACI 318-14, para elementos sometidos a compresion nos indica que Vc:

- Ny
V. = 0.53,/f c<1 + 140Ag> b,d

Donde:

Nu = fuerza axial mayorada.

Ag = area bruta del pedestal = 13200 cm?2.
d = peralte efectivo del pedestal = 150cm.

bw = base del pedestal = 110cm.

Tendremos:

242000
V. = 0.53v210 (1 +

Ta0xiT031z0) 110¥150 = 143.32t0n/

La resistencia que deberéa proveer el acero seré:

Vu
Ve =—-"Vc

@

8
VS—E—143.32—0

El RNE norma E-060, nos brinda algunos parametros para el trabajo con estribos:

v/ Acero 8mm para barras longitudinales de hasta 5/8” de diametro.
v' Acero 3/8” para barras longitudinales de hasta 1” de diametro.
v Acero 1/2” para barras longitudinales de mayor diametro.

Se colocaran estribos de 3/8”.

Para el espaciamiento dentro de la zona de confinamiento no debe exceder al

menor entre:

v 8db (longitudinal @ 3/4”) = 8x1.91 = 15.28cm.
v la mitad de la menor dimesion = % = 55cm.

v 10cm.
So=10cm.

Fuera de la zona de confinamiento no sera mayor que:
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v _g50m.
2 2

v 16db = 16x1.91 = 30cm.
v 48db (estribos @3") = 48x3/8x1.91) = 34cm.

v'no mayor de 20cm.

Ss=20cm.
El disefio final del pedestal sera:

Columna C-1 (110x120)

26 Q%
E
Estribos 3/8” 3@5,6@10, rto@20
P
Placa base
%_L

75 -125mm

7

Zona de
confinamiento

75 -125mm.

T

Disefio de cimentacién

La cimentacion de un de edificio en estructura metéalica no difiere de la de un de
Concreto Armado y las caracteristicas de la misma dependen de la zona de
influencia sismica, de condiciones quimicas y mecénicas del terreno, de las cargas
permanentes y temporales y del tipo de edificio, por tanto esta debe cumplir con la
Norma E-030 (2016).

La Edificaciones de Acero tiene menor peso que una Edificacion de Concreto
Armado, la cimentacion de un edificio metalico siempre serd mas liviana en
comparacion con la de un edificio tradicional de Concreto y para las condiciones

sismicas de nuestro pais, dependiendo de la zona de riesgo, un sistema de
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cimentacion que sea acorde con las propiedades del terreno, que considere una
profundidad hasta el estrato terreno con capacidad soporte y en este caso se
resolvera igual a la de un edificio tradicional. (Mendoza, 2007)

Disefo

A continuacion se presentara el disefio realizado para la cimentacion las zapatas
aisladas y de la Placa del ascensor, se extraera el modelado por el software para
disefio de cimentaciones como es el SAFE, tratando de modelar y presentar lo mas
cercano posible a lo real. Asi también se disefiara una cimentacién para una
columna C-1 entre los ejes A-3, de manera manual a fin de corroborar los resultados

obtenidos por el software.

Disefio manual

Del predimensionamiento y andlisis de la zapata, observamos que la seccion
cumple con los limites de presién admisible y presion minima, por lo tanto las
dimensiones pre-dimensionadas son las adecuadas. Se realizara el disefio con la

verificacién del corte por punzonamiento y disefio por flexion.

Verificacién del corte por punzonamiento
El punzonamiento se verifica en el perimetro del pedestal mas la mitad del peralte
efectivo de la zapata.
El cortante por punzonamiento se define como:
Vu =0, x (A— Ao)

Donde:

v A = areade la zapata.

v' Ao = area de punzonamiento.

v o, = reaacion amplicada del suelo. (1.25)

Entonces: o, = 1.25 x 10.5 = 13.12ton/m?2

Vu=13.12x (9 — 1.32) = 100.76ton
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La resistencia a cortante por punzonamiento se calcula con el menor valor de las

siguientes expresiones:

2
Ve=0.53x (1+—)x,/f’cxboxd

B
2d
Ve=027x <a5+%+2>x,/f'cxboxd

Ve=1.06x./f'cxboxd
Donde:
v bo = perimetro de la seccion de punzonamiento = 460cm
v ay = 30 para columnas exteriores.

v' B = lado mayor de la columna entre lado menor = 1.09

Los valores de Vc seran:

Ve = 600.9 tonf

Vc = 3483 tonf

Ve =423.9 tonf
El valor menor de Vc sera:

Ve =423.9 tonf

Se debera cumplir;
@Ve >Vu

360 ton > 100.76 ton OK!!!
Por lo tanto el valor del peralte es correcto.

Verificacién por flexion

Para el disefio de las zapatas en concreto armado se utiliza las combinaciones de

carga amplificadas para el concreto.

Combinacion Pu (tonf) Mu (tonf-m)  ou=(tonf/m2)
de carga
1.2D+1.6L+0.5S 258.31 12.13 7.67

El disefio por flexion se calcula con respecto a los volados de la zapata.

Entonces:
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Donde:
v’ m = distancia del borde del pedestal al borde de la zapata =1.8m

7.67 x 1.8"2
Mu = — = 12.4tonf —m

Asmin = 0.0018bd = 0.0018 x 110 x 60 = 11.88cm?2

Por lo tanto se dara una distribucion de acero utilizando acero 3/4":

284

Finalmente el acero para la zapata sera 3/4” @20cm. Para ambos sentidos.

@ 3/4" @ 20cm
L

__I(:x
123400

| |
Top Mone
Bot|12-3/4in

|
|
|
|
|
wooz ® .p/E @

|
|
|
|
.

Disefio con software ETABS & SAFE

Se modela la cimentacion en el programa ETABS cuyas dimensiones propuestas
de las zapatas aisladas son de 3.0m x 3.0m, con espesor de 0.60m y de la caja de

ascensor y escaleras en planta son 11mx16m y espesor 0.60m, f'c=210kgf/cm2.
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En el programa SAFE V12.3.1 se obtienen las reacciones en la cimentacion
exportadas del ETABS.
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0.00
: -0.10
| -0.20
| -0.30
| -0.40
D50
. 060
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| 080
: -0.90
- 100
| 110
: -1.20
| 130

Se obtiene una presion maxima en el suelo de 1.30kgf/cm2, este valor es menor
gue la presion admisible del terreno 1.5 kgf/cm2 (estudio de suelos Capacidad

Admisible del terreno, se encuentra en el anexo 3) CUMPLE.

Calculo del acero para las zapatas y platea

Platea
354 Slab Design
Choose Digplay Type Reirforcing Direction and Location
0 WL Il Finite Element Based - @ Direction 1 - Top Rebar
Display Type | Enveloping Flexursl Reinforcament v ©) Direction 1 - Bottom Rebar
Impose Minimum Reinforcing (7 Direction 2 - Top Rebar
- - (7 Direction 2 - Bottom Rebar

Disefiamos la cantidad de acero en la direccion X superior = direccién 1 SAFE.
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PESO (kg/m) SEGUN DIAMETRO

DIAMETRO DEL AREA NOMINAL PESO NOMINAL PESO MINIMO*
FIERRO. mm? kg/mt kg/mt
6mm 28 0222 0.207
8mm 50 0.395 0371
3/8" Al 0.56 0526
12mm 113 0.888 0.835
172" 129 0994 0934
5/8” 199 1.552 1.459
3/4" 284 2235 2.101
¥ 510 3.973 3.735
13/8" 1006 7.907 7.433

Este resultado nos indica que la distribucion de acero seré:

- Para acero corrugado de 3.4”

2.84
0.1117

e

'._.._i._ _.._._._._1:_._._
i
SN R

+_____..i_:_.___i_.i_._i.._i___._._i._._._.
SLES e i

Refuerzo necesario en la cimentacion para la combinacidon ultima

Recubrimientos: 7.5cm
EJEXyY

Acero superior
17 ¢ 3/4”
INFERIOR

17 ¢ 3/4”
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INTERPRETACION DE LOS RESULTADOS

Estudio de mecanica de suelos

El estudio de suelos segun el RNE en la norma E-050(2006), nos menciona los
casos de obligatoriedad para efectuar el Estudio de Mecanica de Suelos, en la
presente tesis abarca un EMS obligatorio debido a que el area es mas de 500m2 y
es una edificacion que aloja a gran cantidad de personas. El EMS esta firmado por
un profesional responsable. (EMS se encuentra en el anexo 3)

Con respecto a la cantidad de puntos a investigar, se realiz6 3 calicatas cumpliendo
asi la cantidad minima de puntos a investigacion que nos da el RNE norma E-
050(2006) en su tabla N°6:

) TABLA N° 6
NUMERQ DE PUNTOS DE INVESTIGACION
Tipo de edificacion Nimero de
puntos de investigacion (n)
A 1 cada 225 m?
B 1 cada 450 m?
G 1 cada 800 m?
Urbanizaciones para Viviendas 3 por cada Ha. de terreno habilitado
Unifamiliares de hasta 3 pisos

Nuestra edificacién es de tipo B “edificaciones importantes”, entonces:

area del terrenom2 _ 1400 m2

= = = = I
Npuntos 250m2 250 M2 3.1 = 3 OK!!

De los resultados del EMS tenemos una Capacidad portante admisible promedio el

cual nos demuestra la presencia de un terreno medianamente rigido intermedio.
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5. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE

Es la capacidad admisible del terreno que se debera usar como parametro de
disefio de la estructura. También se le conoce “Carga de Trabajo” o “presion

de Trabajo”.
=Ju
Yadm 7S
DONDE:
qu = La capacidad portante ultima (kg/cm2)

gadm = Capacidad portante Admisible (kg/cm2)
FS = Factor de seguridad (adimensional)

5.1. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE: CALICATA C-1
Yaam = 1.50 (kg/cm2)

5.2. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE: CALICATA C-2
Gaam = 1.52(kg/cm2)

5.3. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE: CALICATA C-3

daam = 151 (kg/cm2) eiaa s

0 T L

iiiema IN 7 N 220%

Resultados del Analisis

Periodos y frecuencias

De los resultados obtenidos vemos que dos primeros periodos son de
translacioén, los cuales son cercanos en su valor a lo cual nos brinda la idea

de que nuestra estructura es semi-simétrica regular.

MODOS Periodo UX uy Sum UX Sum UY
(seg) (%) (%)
1 0.488 2.09 0.0002124 2.09 0.00
2 0.324 0.04 82.4 2.13 82.40
3 0.297 84.77 0.04 86.90 82.44
4 0.16 0.23 0 87.13 82.44

El porcentaje de masa participativa (Sum UX, UY), estando en el 3ery cuarto

modo superando el 80%, nos indica que nuestra estructura es regular.
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Comportamiento de la estructura

El sistema estructural elegido (EBF), tendra un comportamiento apropiado debido
al control de sus deflexiones y distorsiones 6ptimos. Los resultados del analisis para
sus distorsiones de entrepiso no sobrepasan los maximos valores de
desplazamiento relativo permisible de entrepiso para el acero que nos da el RNE
norma E-030 (2016) en su tabla N°11.:

) Tabla N° 1:I
LIMITES PARA LA DISTORSION DEL ENTREPISO
Material Predominante (A.1h_)
Concreto Armado 0,007
Acero 0.010
Albafiileria 0,005
Madera 0,010
Edificios de concreto armado
con muros de ductilidad 0 005
limitada
Del andlisis se obtuvo:
Piso Carga Desplazamiento Altura Derivas Derivas Deriva limite
maximo (mm) (m) Qelastica Ainelastica  Alimite
NIVEL3  Sismo xx 457 13.00 0.000366 0.00220 0.01 oOkK!!
NIVEL2 Sismo xx 3.22 9.00 0.000427 0.00256 0.01 oOK!!
NIVEL1 Sismo xx 1.61 5.00 0.000352 0.00211 0.01 oOK!!
Piso Carga Desplazamiento Altura Derivas Derivas Deriva limite
maximo (mm) (m) Qelastica Ainelastica Alimite
NIVEL3 Sismoyy 5.58 13.00 0.000531 0.00319 0.01 oOkK!!
NIVEL2 Sismovyy 3.58 9.00 0.000513 0.00308 0.01 oOK!!
NIVEL1 Sismovyy 1.60 5.00 0.000442 0.00265 0.01 oOkK!!

Los desplazamientos en el sentido y-y son ligeramente mayor que en el sentido x-

X, esto debido a que el edifico tiene una mayor rigidez direccion x-x.
Cortante basal

Teniendo los resultados de la cortante estatica y dinamica apreciamos que los

resultados son muy similares.
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Siendo el cortante sismico igual a:

0.35%1.3%x2.5%1.15
V= 3

* 45341575 = 644.70 tonf

Siendo el cortante dinamico igual a:
Vx = 635.45 tonf
Vy = 623.00 tonf

Distribucién de la Fuerza Cortante

Debido a las fuerzas de la cortante en los ejes X-X & Y-Y, los elementos que disipan
0 absorben estas fuerzas son:

v" Columnas

v" Placas (muros)

v’ arriostres

Panes

AR

= T — Fi)

Teniendo una fuerza cortante dinAmica en la base:

Vx = 635.45 tonf
Vy = 623.00 tonf

En las figuras siguientes se muestran el porcentaje de absorcién de la fuerza

cortante que tiene cada elemento estructural.
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[ Section Cut Forces

[ section Cut Forces

Secion Cutting Line Lozd Case
Start Point End Poirt prep
Giobal X -30.5005. 301061 m
Giobal Y -3.0805 34773 m
m [ Brax
(] Links
Integrated Forces
Right Side
X Y z X
Force 91857 00764 02622 91657
Moment 2513905 4345633 26173628 2513905
Section Cutting Line Load Case:
Start Point End Point E
Globdl X -30.5005 30,1041 m
Global Y -3.0805 34173 m Obiects to Include
m [ Coumns [ Beams
[ Foors [ wals [T Lnks
Irtegrated Forces
Right Side
X Y z X
Force 2284z 5541 0.0%% 342
Moment 92,8197 12420691 147279084 938197
Section Cutting Line Load Case
Start Point End Foirt Fo
Giobal X 305005 n104 m
Global Y -3.0805 34773 m Obiecs to Iclude
m [ Columns [ Beams [ Braces
[ Roors wals | [ Links
Integrated Forces
Right Side:
S Y z X
Force 603.4337 93031 01647 6034337
Momert 759.2659 56897.999 143538.9109 759.2659
‘Save Right Side Cut C

Section Cuting Line: Load Case
Start Poirt End Point =
Global X -30.6988 312943 m
Global Y -3.0805 -3.0805 n Objectsto Include
m Columns | ] Beams [ Braces
[ Floors ] wals [ Links
Integrated Forces
Right Side.
X Y z X
Force 01823 28817 10283 0.1922
Moment 14567 8188 145.2284 4735635 14567.8188
Section Cutting Line Load Case
Start Foirt End Point =
Giobal X -30.6988 312943 m
Giobal Y -3.0805 -3.0805 m Objects to Include:
m [ Cotumns [ Beams
[ Foors [Jwals [ Links
Integrated Forces
Right Side.
X Y z X
Force 0.4829 88,5331 0.0136 04829
Momert 4798.923 249188 15024.0576 4798.923
Section Cuting Line Load Case
Start Point End Point =
Giobal X 306928 312043 m
Giobal Y -3.0805 -3.0805 m Objects to Include
™ [7] Coumns ~_[] Beams [ Braces

[ Floors Walls | [ Links

Integrated Forces

Fight Side
i ]
Force 13788 5320514 10418 113788
Moment 434122134 1152.4187 89540.867 434122134
Save Rght Side Cut &=

Teniendo asi mayor porcentaje de participacion de los muros y los arriostres. Lo

gue el sistema estructural de EBF que ayuda a disipar las fuerzas sismicas a

comparacion del porcentaje de absorcion de las columnas en un sistema estructural

con pérticos a momento.

Vx = (Vxcolumna + Vxarriostres + Vxmuros) = 635.45 tonf

Vx = (9.1657 + 22.942 + 603.4337) = 635.5 tonf

oK!!

Vy = (Vycolumna + Vyarriostres + Vymuros) = 623.00 tonf

Vx = (2.8817 + 88.5331 + 532.0514) = 623.06 tonf

Disefio de elementos

Placa colaborante

oK

Para disefiar una losa con placa colaborante se realizé el analisis estructural para

dos tipos de comportamiento de la

placa, actuando como encofrado y en

combinacién con el concreto actuando como una seccion compuesta.

Del predimensionamiento se eligié una placa colaborante tipo:
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- Usar Acero DECK AD - 600.
- Distancia entre apoyos 3.20m 5 J
- Calibre (Gage) de 20 s

ancho atil 900 mm

Las caracteristicas técnicas de la placa colaborante AD — 600 se muestra en el

anexo 05.

Para unir el acero Deck a las vigas de soporte se utilizaran 84 conectores a corte,
42 a cada lado para un comportamiento total compuesto. Teniéndose asi un
comportamiento optimo como encofrando y como seccién compuesta junto con las

vigas de soporte.

Viga principal

Teniendo una seccion W36x160 con dimensiones en (cm) de:

[ w3ex160 |

3]

d=91.4

bf=30.5 ‘|

Para el disefio, primero se determina su compacidad, si su ala o alma son esbeltos,
compactos o0 no compactos, para luego utilizar estos datos en las tablas que nos
proporciona las especificaciones americanas AISC 360-10, reflejadas en la
propuesta de norma RNE E-090, el cual nos indicara cuales son los estados limites

a revisar para dicha seccion.
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Con resultados del andlisis obtenido por el software ETABS, se reviso las
limitaciones y exigencias para el disefio, resultando un perfil W36x160 optimo para

cumplir la funcién de viga principal.

Viga de soporte

Se le denomino vigas de soporte debido a que su funcién es soportar las cargas
provenientes de la losa con placa colaborante. Su comportamiento estructural es
conjuntamente con la placa colaborante de concreto, su disefio es para una seccion

compuesta.

Teniendo un perfil W16x57 con dimensiones en (cm) de:

W16X57

3|
>

d=41.66

le
|"\

Se revisoO primero que no sobrepase los valores de flechas maximas producidas en
el proceso constructivo, y en el disefio final es cuando se produce el vaceado de
concreto en la placa colaborante, teniéndose asi una seccién compuesta el cual

presenta un optimo disefio.

Portico especial arriostrado excéntricamente

El pértico cuenta con elementos estructurales tales como:
» Vigas
Columnas

Arriostres

YV V V

Enlace
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El disefio de la viga se realiza con el mismo procedimiento anteriormente

mencionado para la viga principal.

Para el disefio de la columna primero se determina su compacidad, si su ala o alma
son esbeltos, compactos o0 no compactos, para luego utilizar estos datos en la tabla
21, de esta tesis, tabla diferente a la de las vigas el cual nos indicara cuales son los
estados limites a revisar para elementos sometidos a compresién. Se revisa la
resistencia por esfuerzos combinados (flexiébn y compresién), para lo cual se emplea

las especificaciones americanas AISC 360-10 el capitulo H.

Arriostres

Su principal funcién es poder reducir los desplazamientos laterales, se toma en

cuenta los arriostres del segundo nivel del eje A, entre 1y 2.

Teniendo una seccion W10x45 con dimensiones en (cm) de:

W10X45

d=25.65

bf=20.37 ‘|

= 7
Para el disefio, primero se determina su compacidad, si su ala o alma son esbeltos,
compactos 0 no compactos, para luego utilizar estos datos en la tabla N° 21 ,
estados limites para elementos en compresibn que nos proporciona las
especificaciones americanas AISC 360-10, reflejadas en la propuesta de norma
RNE E-090, el cual nos indicara cuales son los estados limites a revisar para dicha
seccion. Se revisa la resistencia por esfuerzos combinados (flexion y compresion),

para lo cual se emplea las especificaciones americanas AISC 360-10 el capitulo H.
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Enlace o “link”

Se considera un tramo del portico arriostrado que se encuentra en el tercer nivel

eneleje Aentrelosejesly 2.

Las dimensiones del enlace seran las mismas de la viga de su eje. Para el disefio
se seguira las especificaciones americanas AISC, en su complemento “Seismic

Provisions for Structural Stell buildings”. En el capitulo F3.

Se determina su comportamiento estructural para su clasificacion;
» Por presencia de fluencia por corte:
- presenta la falla en su alma,

- también esta falla es la que mas se deforma,

e WL ke [ IR

» Fluencia por flexion: presenta falla en los extremos del ala.
- presenta la falla en su ala,

- son considerados los enlaces largos

- posee un angulo de rotaciéon =0.08rad
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También se presentan los enlaces intermedios, para los cuales tendré& fluencia por

flexion y corte.

De los resultados obtenidos, contamos con un enlace intermedio, para el angulo de
rotacion existen dos maneras de encontrarlo, usando el Software ETABS y de
manera manual (como la que usamos en la presente tesis), el cual utiliza dos

abacos y asi poder encontrar este valor.

Tendremos un angulo de rotacién de 0.08rad.

También tenemos la presencia de atiesadores, los cuales son elementos que se

encargan de transferir los esfuerzos al peralte del alma de la viga.

Utilizaremos atiesadores intermedios:

[ wiaxss |

d=30.7

bf=254

bsf

En total tendremos 8 atiesadores intermedios en el enlace con un espesor de

10mm.
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Placa base

Segun el AISC (2010). Manual of Steel Construction Load and Resistance Factor

Design, tendremos una distribucion de coeficientes de la siguiente manera:

Ejes d .
Comvatara | £ | £ I
7 |
|
AR | IS E
T | | T
‘-_5 é \' | - é) % o
( I
oI S
™ 0,954 m
N

Donde se realiza el predimensionamiento de los valores de m, ny x, teniendo con

estos resultados longitudes iniciales de By N.

El Manual of Steel Construction Load and Resistance Factor Design, nos menciona
4 casos de momento los cuales se diferencian por el valor su excentricidad los

cuales son:

CASO A: Valor nulo de momento sin elevacion.
CASO B: Valor de momento pequefio sin elevacion:
CASO C: Valor de momento maximo sin elevacion.

CASO D: Valor de momento con elevacion.

Con los valores obtenidos de B y N, hallamos el tipo de caso de excentricidad de la

placa base de e=31cm, se obtuvo un valor para el caso B.

Tenemos valores de disefio proporcionados por ETABS y dimensiones de columna
W 14x99:

Carga axial de 2382.98 kN,

Momento flector de 197.8 kN-m
Cortante de 78.8kN.
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Obtuvimos los siguientes resultados:

Se utilizara un acero A-36 para la placa y una zapata de concreto f'c = 210 kg/cm2.

Las dimensiones de la placa base sera de 90cm x 70cm y teniendo un pedestal de
dimensiones 120cm x 110cm.

El espesor minimo en la interface de la placa base sera de 9cm.

Utilizar 12 pernos de anclaje ASTM F1554, Grado 36, de diametro igual a 1 % in 90
con una profundidad de anclaje de 90 cm.
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Para el pedestal vemos que las dimensiones del pedestal se encuentran
sobredimensionadas, ante las solicitudes de carga. Esto es debido a que las
dimensiones del pedestal van de acuerdo a las dimensiones de la columna

de acero y de la placa base.

En el RNE norma E-060 inciso 7.10.5.6. Nos indica que el cuando existe
pernos de anclaje en el extremo de un pedestal, estos deberan ser
circundados por el acero lateral en almenos cuatro barras verticales de la
columna pedestal y en los primeros 12.45cm de la parte superior del
pedestal, debera presentar como minimo 02 aceros de 2" 6 03 aceros de

3/8” en funcion de estribos.

Cimentaciones

Se realiz6 el disefio en base a las respuestas de esfuerzos que proporciona el
programa ETABS, se importa estos valores al programa SAFE el cual analiza y

disefa los requerimientos de acero.

Del ETABS tendremos las propuestas de las zapatas aisladas de 3.0m x 3.0m, con
espesor de 0.60m y de la caja de ascensor y escaleras en planta son 11mx16m y
espesor 0.60m, fc=210kgf/cm2, para que puedan ser verificados y corregidos por
SAFE.

+ 0+ +1+ + 0+ +F43+ +F_].l+ +.=_15+
o+ o+ o+ T B e e
e T
+ +
+ +
S N I
+ o+ + o+ T4+ 4 + o+
+ + o+ P o+ ¥
+ o+ + o+
+H o
+ +
+ o+ + o+
1 12
+ |+ + o+
tl R
<. 3 v 2 it
+ o+ o+ o+ o+ o+ + o+ o+ o+ o+ o+
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Se procede a introducir valores de soporte del suelo:

Con el estudio de mecéanica de suelos realizado (anexo 3), tendremos un valor

promedio de la capacidad portante admisible del suelo de:
qadm-prom = 1. 51kg/cm2

El programa SAFE utiliza el valor del médulo de balasto o WINKLER, para realizar
el analisis y disefio de cimentaciones. Existe un cuadro comparativo del valor
Cap.adm con el mdédulo de balasto o WINKLER, del cual tendremos el siguiente

valor (cuadro anexo 5).

1.51kg
Qadm-prom = ————— ==> modulo balasto = 3.10kg/cm3
cm2
E_’! Soil Subgrade Property Data [ ? -
General Data
Property Name CapADM=1 Skgicm2
v
Froperty Notes ’ Madify/Show Motes.. ]
Property
Subgrade Modulus 31E+00 kaf/cm3

En el programa SAFE V12.3.1 se obtienen las reacciones en la cimentacion.

Verificacion de la presién de contacto parala combinacion de servicio

0.00
-0.10
-0.20
-0.30
-0.40
-0.50

-0.60
=070
-0.80
-0.90
-1.00
-1.10
-1.20

-1.30




Se obtiene una presion maxima en el suelo de 1.30kgf/cm2, este valor es menor
gue la presién admisible del terreno 1.51 kgf/lcm2 (estudio de suelos Capacidad

Admisible del terreno, se encuentra en el anexo 3), CUMPLE.

Para el célculo de acero en las zapatas el programa nos muestra la cantidad de

acero requerida para cada eje, tanto acero superior como inferior.

Calculo del acero para las zapatas y platea

Disefiamos la cantidad de acero en la direccién X superior = direccion 1 SAFE.

— - —- - —400
360.
320.

280.

E-3
oL 520.
480.
440.

240.
200.

De estos valores se procede a buscar un diametro de acero corrugado con el cual
trabajar como es el acero corrugado %4”

- Para acero corrugado de 3/4”

2.84

01117 - 25 cm Esto quiere decir varillas de 3/4" @25cm de separacion.
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Viabilidad del Proyecto de Investigacion

Viabilidad técnica

La presente Tesis estara regida por los lineamientos del Reglamento Nacional de
Edificaciones y especificaciones técnicas americanas, como también las
diferentes investigaciones realizadas sobre el disefio de edificaciones de acero
estructural que en la actualidad es el material predominante en edificaciones que
contienen grandes luces. A esto la hueva tecnologia en construccién ya presente

en el Peru hace a esta investigacion por ende viablemente técnico.
Viabilidad Social

La ciudad de Juliaca es un eje comercial en el sur del Perl. La sociedad en su
mayoria se dedica a la actividad del comercio, motivo por la necesidad de contar
con edificaciones modernas tal es el caso del edificio de Saga Falabella en el
distrito de Miraflores y muchos méas en el interior del pais, hace por ende

viablemente social.
Viabilidad Econémica

La importacion de aceros ya es una actividad cotidiana en el Peru, paises como
China, México, Indonesia y los EEUU ofrecen perfiles de aceros acorde a los
estandares de calidad internacional. Proyectos ejecutados en el Pais hacen de

esta investigacion viable econémicamente.

218



CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. CONCLUSIONES

El presente capitulo tiene como objetivo presentar las conclusiones vy
recomendaciones a las cuales se llegaron a través del andlisis estructural de los

modelos realizados, los cuales son:

v Los resultados que el programa de calculo estructural electronico ETABS
arroj6 demuestran que los arriostramientos excéntricos y las placas son las
que toman las fuerzas sismicas cuando este actua en la direccion del plano
de los mismos, cuando se revisa los resultados del programa efectivamente
se cumple con esta hipétesis, es decir los arriostramientos estan trabajando

unos a tension y otros a compresion.

v" Se pudo observar el buen desempefio de los arriostramientos para dar
estabilidad a los pérticos en los dos ejes, ademas se pudo observar que los
porticos rigidos mixtos trabajan eficientemente para proporcionar rigidez en
sus ejes, concluyendo se puede decir que la mezcla de pérticos rigidos
mixtos con porticos simples bien arriostrados son una buena solucion para

proyectos de edificaciones de acero con grandes luces.

v' La estructuracion principal propuesta para el proyecto de un centro
comercial con elementos de acero, cumple con los estados limites de
acuerdo a las normativas actuales, lo que la hard una estructura segura y

funcional.
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Debido a los arriostres en forma semi simétrica y en el contorno de la
estructura los efectos que se producen en el sentido X y Y son similares, por

lo tanto el comportamiento es similar para las dos direcciones.

Al aumentar las secciones de las columnas se logré rigidizar el poértico
especial a momento, sin embargo este procedimiento puede resultar en
elementos muy grandes y en gran manera costosa; al utilizar los sistemas
de arriostramientos excéntricos se proporciona una rigidez adicional a la
estructura por cual se puede optimizar de mejor manera las dimensiones de

los elementos.

El uso de arriostres excéntricas en edificios de acero proporciona gran
estabilidad y rigidez debido a que disminuyen los efectos provocados por las

fuerzas sismicas, como se puede observar en los resultados del analisis.

Los resultados que se obtienen de los programas ETABS y SAFE son muy
confiables y de facil interpretacion para el usuario, esto implica una gran
ayuda para el disefio de estructuras ademas de un ahorro en tiempo en la

resolucion de un proyecto de estructuras.

El uso de las especificaciones americanas AISC 360-10 proporciono una
completa informacién para el analisis y disefio de elementos estructurales
de acero, en complemento con las normas del Reglamento Nacional de
Edificaciones — PERU.
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5.2. RECOMENDACIONES

v' El uso de programas de computadora para el analisis y disefio de
estructuras, actualmente nos ayudan a minimizar tiempos en la elaboracion
de proyectos, sin embargo, se debera de tener presentes los fundamentos
tedricos basicos para sustentar y dar credibilidad a los resultados arrojados

por dichos programas.

v' Para disefiar una edificacion de acero implementando los elementos de
arriostres, se debe verificarse que cumplan con las especificaciones
americanas AISC 360-10 y el RNE norma E-030 (2016).

v' Es indispensable que las secciones tengan la direccion propuesta en el
disefio, debido a que las secciones de acero W no son simétricas por la que
pueden causar la disminucién de la rigidez de un sector y la estructura no

se comportara de acuerdo a su disefio.
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INFORME TECNICO

1. GENERALIDADES

1.1. OBJETIVO DEL ESTUDIO

El presente informe tiene por objetivo reportar las caracteristicas geotécnicas
del terreno en el cual se ubica el centro comercial, el estudio del area elegida
se ha efectuado mediante una investigacion geotécnica que involucra trabajos
de exploracion de campo y ensayos de laboratorio, necesarios para definir el
perfil estratigrafico del are de emplazamiento.

1.2. UBICACION

Regién: Puno
Provincia: San Roman
Distrito: Juliaca
Ubicacién: San José

LARNRATORIO DRAUFLOS MATER '
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1.3. VIAS DE ACCESO

El acceso para llegar a la zona de investigacion es como indica el siguiente

cuadro (referencial):

Cuadm N° 01

1.4. TOPOGRAFIA

El relieve topografico en la zona de estudio es ligeramente inclinado, con una
pendiente de 2%

Area y perimetro.

El érea levantada correspondiente al terreno para el proyecto es del municipio
distrital de Juliaca, cuya area y perimetro corresponde.

Area: 1400.00 m2
Perimetro: 150.00 ml

w
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Linderos.
Los linderos del perimetro corresponden a:

Por el Norte: colinda con propiedad de terceros
Por el Sur: colinda con el Jr. Ayaviri

Por el Este: colinda con la Calle San Jorge

Por el Oeste: colinda con propiedad de terceros

2. DESCRIPCION GEOLOGICA

2.1. GEOGRAFIA

El distrito de Juliaca, donde se ubica el centro comercial limita con los
siguientes distritos y provincias

Por el Norte: Limita con el distrito de Caracoto
Por el Sur: Limita con la provincia de Azangaro
Por el este: Limita con el distrito de san miguel
Por el oeste: Limita con la provincia de lampa

22 CARAGTERlsncas!»DEL PROYECTO

- El pmyecto contampla la wmuoclon del centro comercial en Juliaca,
Provincia de San Roman Reglon‘

2 3. GEOLOGIA GENERAL

2.3.1. GEOLOGIA LOCAL

En la zona de estudio no se distinguen afloramientos de roca
seguidamente se observan sedimentos cuaternarios, constituido de
segmentos heterogéneos angulosos a sub angulosos de una matriz arena
arcillosa de color marrén a amarillo predominante; se encuentran en las
partes altas de los cerros, es la cobertura casi continua que cubre la zona
y varia segun su naturaleza geoldgica de la roca madre.

En la zona del proyecto no se observa afloramiento de aguas subterraneas,
mas por las precipitaciones pluviales.

2.3.2. GEOLOGIA GENERAL

LABORATORIO DESGRLOS " 3

—Z
-

HACON -J

G v -CIP. 1765050
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De la geologia regional, se desprende que tanto el area estudiada como
las areas circunvecinas han estado sometidas a movimientos tecténicos a
través de los diferentes periodos geolégicos. El tectonismo se evidencia
por el levantamiento de los andes hasta alturas considerables y por la
presencia de fallas

Se hace descripcién de la unidad estratificada del grupo puno.

GRUPO PUNO

En la zona de estudio, este grupo esta conformado por areniscas arcosicas
y tufaceas de color rojo a gris pardusco con intercalaciones de lutitas
yesiferas, gruesos niveles conglomeradicos de naturaleza muy variada,
cuarcitas y algo de calizas.

Los afloramientos de este grupo son pequerfios, pero con una distribucion
que abarca el norte, centro y sur de la Zona.

CUATERNARIO-RECIENTE

Esta conformada por unidades fluvio-aluviales y unidades lacustres; que
se han formado desde la ultima glaciacion y que continian formandose
actualmente; asi como, algunas estan siendo erosionadas.

Cabe destacar que las formaciones fluvio-aluviales recientes se formaron
en condiciones climaticas mas lluviosas, por lo que tiene una mayor
amplitud, respecto a las condiciones actuales de precipitacion.

~ Segun la NTE - 030, de acuerdo con los tipos de suelos encontrados,
predominantemente gravosos y arenosos, los parametros de disefio sismo
resistentes se consignan en cada calculo, pero mayormente son:

Cuadro N° 03 -
Suelo intermedio S2 0.35 1.15 0.6

Fuente: Reglamento Nacional de Edificaciones E.030

(Z) Factor de zona
(S) Factor de amplificacion del suelo
(Tp) Periodo que define la Plataforma del espectro

RN B SELLD
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2.4. GEOMORFOLOGIA GENERAL

Dentro de la zonacién geomorfologia y estructural que existe hacia el sur del
Perd, Puno esta comprendido dentro de la unidad morfol6gica del altiplano.
Esta unidad morfo-estructurales reconocida desde a falda Oriental de la
Cordillera Occidental hasta las estribaciones de la cordillera oriental y hacia
el S.E. hasta el lago Titicaca y de aqui hasta Bolivia (incluyendo las grandes
depresiones de las cuencas del lago Titicaca y Poop6).

Esta unidad se caracteriza por su topografia llana, a veces con muy suave
~ ondulamiento, y por una cadena de cerros circundando a conos volcénicos,
con altitudes que van de 3,800 a 4800 m.s.n.m.

La altiplanicie, se considera como resto de una peniplanicie formada a una
altura relativamente baja durante el tercio medio a superior. Del material
aluvial, fluvio-glaciar y lacustre que conforman las planicies o pampas, se
desprende que ellas se han producido por el relleno parcial de cuencas
relativamente cerradas.

Dentro de esa unidad, se observa la existencia de terrazas de origen fluvio-
aluvial, asimismo, se observa que dentro de las planicies o0 pampas se han
- desarrollado pequefias areas pantanosas a los que se conoce localmente co
el nombre de bofedales.

PRINCIPAL: JR. JOSE MARIA EGUREN H-5B CELULAR: RPM #948474265 - 910406543
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2.5. GEODINAMICA EXTERNA

De acuerdo a sus caracteristicas topograficas, el area de estudio presenta
susceptibilidad media a movimientos de masa sobre el area del centro

comercial.

4 ’m
=
. MAPADE SISMICIDAD DELPERU
Enero 1900 - Junio 2001
'MAGNITUD (mb)
e 0

LABORATORIO
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El termino peruano se encuentra divido en cuatro Zonas, la zonificaciéon
establecida estd sustentada en la distribucién espacial de la sismicidad
observada, las caracteristicas generales de los movimientos sismicos y la
atenuacion de estos con la distancia epicentral. La zona de estudio se
encuentra ubicada en el distrito de Juliaca perteneciente a la regién de puno.
En el cuadro siguiente se muestran los valores de los factores de zona de lugar

del proyecto:
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MAPA DE DISTRIBUCION DE MAXIMAS INTENSIDADES SISMICAS DEL PERU
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3.

3.1. TRABAJOS DE CAMPO

Con la finalidad de definir el perfil estratigrafico del terreno de fundacion
del area en estudio, se ha ejecutado 03 calicatas a cielo abierto,
asignandole desde C-1 hasta C-3 el cual fue ubicado convenientemente
en el Area limitado por el proyecto.

3.1.1. MUESTREO

Realizado el trabajo de la ubicacién de calicata se ha procedido con la

excavacion y obtencién de muestras por estratos de terreno de fundacion

con la finalidad de realizar los ensayos correspondientes en laboratorio y
definir el perfil estratigrafico.

Cuadro N° 04 — Muestreo del terreno de fundacion

' DESCRIPCION | PROFUNDIDAD | N° DE MUESTRAS | ESTADO
CalicataC-1 | 190 01 Alterado
CalicataC2 | 190 o _ Alterado

- Fuente: Elaboracion Propia

3.1.2. REGISTRO DE EXPLORACION DE CAMPO

La investigacion de campo implica realizar una serie de actividades que
nos permitan identificar el tipo de suelo existente y el posible
comportamiento frente a las cargas actuantes, para dicho fin en cada fase
de los trabajos se realizan las descripciones del suelo de manera que nos
ayuden a comprender mejor el suelo como parte resistente de la estructura
y elementos que va alojar las distintas instalaciones el cual implica la
dificultad que ofrece el suelo para realizar los trabajos de excavacion.

En este proceso se realiz6 una clasificacion de campo de forma manual y
visual de cada uno de los estratos registrados en cada calicata, en los que

£ £
LABORATOP
AQS:I"T)\—)U“ L
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CALICATA ESTRA:TO PROF. (m) N.F. ESTRUCTURA
Calicata C-1 E-01 1.90 N.P. -
Calicata C-2 E-01 1.90 N.P. -
Callicata C-3 E-01 1.90 N.P. -

Fuente: Elaboracion Propia

3.2. TRABAJOS DE LABORATORIO
3.2.1. ENSAYOS BASICOS

Los trabajos de laboratorio realizados para determinar las propiedades
fisicas del suelo de fundacién, se efectuaron sobre muestras
representativas obtenidas en la fase de investigacion de campo, el
procedimiento empleado para realizar los ensayos basicos es de acuerdo
a las recomendaciones establecidos por para la exploracion del suelo del
reglamento Nacional de Edificaciones E.050 suelos y cimentaciones.

Los ensayos basicos practicados sobre las muestras del suelo de
fundacion comprenden la ejecucién y anélisis de las muestras con la
finalidad de determinar basicamente el tipo de suelo, contenido de
humedad, ensayos de granulometria, los limites de consistencia. Etc. La
normativa empleada como guia para la ejecumén de los ensayos bésncos
se ilustra en el stguiem cuadm

CuadmN“OG ensayosreahzadosen 'abomono :

‘ 5 Ensayo ASTM ! omripdon del Ensayo
' | Contenido de ‘ D—2216 | Para Determinar su contenido de

Humedad TS | humedad natural )

' Andlisis | D—422 ' Para determinar la distribucién del
jranulométrico - ~ | tamafio de particulas del suelo
‘ 5 | Hallar el contenido de agua entre los

Gwiea gt § . | estados liquido y plastico ]

(—— ‘ — Hallar el contenido de agua entre los

o |~ 77" | estados plasticos y semisdlidos. ]
‘ . Hallar el rango de contenido de agua por

indice Plastico | D-4318 ' encima del cual, el suelo estd en un
| . estado plastico. .
| Clasificaciobnde | Para determinar el tlpo de suelo segun |
| D - 2487 ‘ 1
 suels | " sues

‘-‘—A X ﬂ(\
.uf CVIEHg(l.‘P i OS
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3.2.2. ENSAYOS ESPECIALES

Los trabajos de laboratorio realizados para determinar las propiedades
mecénicas del suelo de fundacién, se efectuaron sobre muestras
representativas obtenidos en la fase de investigacion de campo, el
procedimiento empleado para realizar los ensayos especiales es de
acuerdo a las recomendaciones establecidas para ensayos sobre
muestras de suelo del reglamento Nacional de edificaciones, E.050 Suelos
y Cimentaciones.

Cuadro N° 07 - Ensayos especiales

T S IS NS == XS = = ] : L) TN
Ensayo de corte directo D3060)

Ensayo de Densidad NTP 339.137 (ASTN
Relativa D4253)

Fuente: RNE E.050

3.3. CLASIFICACION DE SUELOS

e han t:lasfm'd Segun el snst‘"’“‘a de
el siguie c |

C1 M-1 1.50 24.66 | 20.37 | 4.28 SM

C-2 M-1 1.50 24.71 | 19.74 | 4.98
C-3 M-1 1.50 24.23 | 18.49 | 5.73

L.L.: Limite Liquido
L.P.: Limite Plastico
I.P.: Incide Plastico

R agie
€O, DE LABORATOR1r

NY  daas

::w:’ T
ING. CIVIL - CiP. 17893
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3.4. ESTRETIGRAFIA

De las investigaciones efectuadas en el campo a través de las exploraciones,
se ha podido establecer la siguiente estratigrafia de suelo.

En el lugar de emplazamiento de la calicata C-1, la informacion obtenida nos
permite establecer la siguiente estratigrafia.

En el lugar de emplazamiento de las calicatas C-1, C-2 y C-3 la estratigrafia
muestra una capa homogénea de un material de ARENA LIMOSA, hasta |
2.70 de profundidad. '

LABORATORIQBE SUELOS MATERIALES
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4. ANALISIS DE CIMENTACION
De acuerdo a los trabajos de campo, ensayos de laboratorio, estratigrafia del

ASAQAL\L AS6QMLL INGEMIEROS =

suelo, se determiné la capacidad portante en cada una de las calicatas
teniendo en cuenta las siguientes consideraciones.

Se estima con un criterio conservador los siguientes pardmetros de
Resistencia al esfuerzo cortante del subsuelo.

Segun el disefio estructural, la alternativa de cimentacién ser4 mediante
zapatas de concreto armado de geometria rectangular, cuyas dimensiones se
especifican en los planos estructurales. La profundidad minima de
cimentacion sera de 1.50m.

CAPACIDAD PORTANTE

La capacidad portante admisible se calcula aplicando la teoria de Alexander
Vesic para las cimentaciones superficiales adoptado el criterio de falla local,
~ mediante la siguiente relacion,

Donde:

Qi = Capacidad portante admisible (kg/cm2)
C = Cohesion (kg/cm2)

Y = Peso unitario del suelo (gr/cm3)

Df = Profundidad de Cimentacién

B = Ancho de cimiento

N¢, N4, Ny = Factores de capacidad de carga
S¢,Sq, Sy = Factores de forma
F.S. = Factor de seguridad

Reemplazando datos, segln corresponda para cada calicata.

;wf

[ LY

SO
NG cw.‘E”‘éﬁ?ﬁ’;@Q% |
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4.1. ANALISIS DE CIMENTACION
4.1.1. CAPACIDAD PORTANTE ULTIMA CALICATA C-01

“CHACON RUSELLO
ING. CIVIL - CIP. 176933,
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4.1.2. CAPACIDAD PORTANTE ULTIMA CALICATA C-02

A SAQ ﬂ ASAQATL INGENIERQS =

PARAMETROS MECANICOS DEL SUELO DE FUNDACION: CALICATA - 01
Descripcion Abreviada | Estrato | Unidad | Valor | Observaciones

Calicata C-01 E-02 -

Peso Especifico de la Masa Y E-02 |gr/cm3| 1.78
Angulo de Friccién Interna (1) E-02 | grados | 9.00
Cohesién del Suelo € E-02 |Kg/cm2|0.265
Angulo de friccion Interna Corregido ¢’ E-02 | grados | 6.12
Cohesién Corregida del Suelo c E-02 |kg/cm2|0.159
Humedad Natural del Suelo w E-02 %

Df Qadm B L c ¥z

qu
(cm) | (Kg/cm2) | (Kg/em2)| 5 | N¢ | Na | Ny

0 2.22 0.74
0 2.22 0.74
50 2.28 0.76
100 2.46 0.82
150 4.58

| (cm) | (cm) | (Kg/cm2) | (gr/cm3)

100 | 100 | 0.265 1.78

Peso Especifico de la Masa srgue E- gr/cm

Angulo de Friccién Interna () E-02 | grados |18.00
Cohesion del Suelo @ E-02 |Kg/cm2|0.104
Angulo de friccion Interna Corregido ' E-02 | grados |12.24
Cohesion Corregida del Suelo c E-02 |kg/cm2 |0.062
Humedad Natural del Suelo w E-02 %
Df Qadm B L c ¥

qu

(em) | (kg/em2) |(Kg/em2)| ©>+ | N¢ | N9 | NV | iem) | (cm) | (kg/ema) | (gr/em3)
0 2.22 0.74
0 2.22 0.74
50 2.28 0.76
100 2.46 0.82
150 4.54 151 3.00 {15.12| 6.04 | 2.59 | 100 | 100 0.104 1.80
200 4.93 1.64
250 5.32 1.77

300 | 568 | 189 T
350 | 601 | 2.00 7 '/l
LABORATORIO DESUELOS MATERIALES . ‘\/@ WA ’ S / 3
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5. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE

Es la capacidad admisible del terreno que se debera usar como parametro de
disefio de la estructura. También se le conoce “Carga de Trabajo” o “presion
de Trabajo”.

_
Qadm = FS
DONDE:
qu = La capacidad portante ultima (kg/cm2)

gadm = Capacidad portante Admisible (kg/cm2)
FS = Factor de seguridad (adimensional)

5.1. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE: CALICATA C-1
daam = 1.50 (kg/cm2)

5.2. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE: CALICATA C-2
Gaam = 1.52(kg/cm2)

5.3. CAPACIDAD PORTANTE ADMISIBLE: CALICATA C-3

Gaam = 1.51 (kg/cm2)

J@M@W
LABORATORIO DE /éﬁ.\.;{.{;} G
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6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1. CONCLUSIONES

* Se ha realizado la exploracién del suelo de fundacion para el proyecto
“"ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DE UN CENTRO COMERCIAL
EN BASE A PORTICOS ARRIOSTRADOS DE ACERO EN LA CIUDAD
DE JULIACA", para tal fin se ha ejecutado tres calicatas nombrandose C-
01, C-02y C-03.

» Durante la excavacion de las calicatas a cielo abierto se ha logrado llegar
hasta una profundidad maxima de -1.90 m. por debajo de! nivel de ia
superficie de terreno.

» El suelo de fundacién explorado a través de calicatas en la fecha y
durante la excavacion no se ha observado presencia de nivel fredtico.
o Los parametros sismicos del suelo de fundacion se ilustran en el siguiente

cuadro;
[ZONA_ [Z [Tpis) |8 U
3 ~Jo3 fob0 148 1.30

» Se concluye que el suelo presente por la ubicacién de las estructuras
corresponde a (SM Arena Limosa)

» La capacidad portante Admisible del terreno, para la calicata C-1 es de
gadm = 1.50 kg/em2, C-02 de gqadm = 1.52 kg/cm2 y C-03 de gadm =
1.51. calculado a una profundidad de desplante de -1.50 m. a partir de la
cota 0.00 m. del nivel de terreno natural.

s El presente estudio de Mecénica de Suelos se ha realizado en la fecha
indicada en los certificados de laboratorio.

PRINCIPAL: JR. JOSE’ MARIA EGUREN H-5B CELULAR: RPM #948474265 - 910406543
JULIACA - SAN ROMAN - PUNO
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6.2. RECOMENDACIONES

e Se recomienda considerar el tipo de suelo existente en la zona del proyecto
para cada estructura de cimentaciéon prevista, ademas se recomienda
considerar un suelo de consistencia blanda a dura para fines del
planteamiento de los rendimientos del movimiento de tierras (excavacion
de zanjas).

¢ Los resultados del analisis de cimentacion seran de aplicacién exclusiva
del area estudiada.

e Para desplantar la cimentacion de las estructuras proyectadas se
recomienda realizar a una profundidad no menor de Df = 1.50m. del nivel
del terreno natural existente.

e Se recomienda usar como parametro de disefio de las estructuras
proyectadas de concreto armado y Albafileria Confinada a una capacidad
portante del terreno de qadm = 1.50 kg/cm2 a una profundidad de Df=-
1.50m. por debajo del terreno natural.

o Para fines de disefio de las estructuras existentes (contemplados en el
proyecto) considerar como parametros sismicos el contenido del cuadro
del item de conclusiones del presente estudio de suelos.

* Para las estructuras que requieren cimentacién se recomienda realizar
durante la ejecucion de la obra, la verificacion de las caracteristicas fisicas
del suelo de fundacién (consistencia y humedad) y la capacidad portante.
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ACERO DE CALIDAD

Vigas|HJAlasJAnchas) (WF

Standard/Americano

Fabricadas en Korea y U. S A =

Norma ASTM ASTMA36 ASTM
Técnica A36 A572 A992
Propiedades GR50

Mecanicas (Kglcm?)  (Kg/cm?)
Limite de Fluencia (min.)
Resistencia a la Traccion

Fluencia / Traccion max.

DIMENSIONES
medidas disponibles desde B

4" x 13 Ibs/pie |

hasta g_;
18" x 76 Ibs/pie =
= de20’, 30' 40’ pies de largo &8

Telf.: (511) 512 3376
ventasacero@molicom.com.pe
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Su Centro del Hierro y el Acero

Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.

PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF

PERFILES WE DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO

DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA = PESO EJE X-X EJEY-Y PLASTICO TORS
DESIGNACION h S b t r c d Ix Sx rx ly Sy ry Zx Zy Jt
mm mm mm mm mm mm mm cm2 = kg/mt cmé cm3 cm cm4 cm3 cm cm3 cm3 cmé

WF 4 X13 102.00 . 650  100.00 | 940 = 6.00 8320 @ 7120 = 2450 = 19.35 = 441.00 8640 424 = 157.00 3140 = 253 = 99.50  48.00 6.90
WF4X138 10200 = 800 10200 940 ' 6.00 @ 8320 7120 = 2610 20.54 = 456.00 8940 © 418 = 167.00 3270 = 253  104.00  50.40 8.13
WF4X16.3 © 107.00  7.90 © 100.00 : 12.00 : 6.00 83.00 : 71.00 3090 @ 2426 = 587.00 ' 11000 4.36 = 200.00 4010 '@ 2.55 129.00 | 6150 = 13.70

WF5X16 12700 © 610 ©127.00 = 910 ' 800 6 108.80 = 9280 @ 30.30 . 2381 = 886.00 = 139.00 ' 541 ' 311.00 : 49.00 . 320 @ 157.00 = 74.70 8.10
WF5X19 131.00 690 128.00  10.90 = 8.00  109.00 9320 = 36.00 @ 2828 ' 1.099.00 168.00 A 553 = 381.00 = 5960 = 326 191.00 . 90.90 = 13.40

WF6X9 150.00 - 430 : 100.00 = 550 : 6.00 @ 139.00 127.00 : 17.30 : 13.50 @ 685.50 9140 629 = 91.80 18.36  2.30 | 10240 = 28.26 1.74
WF6X12 153.00 © 580 10200 710 ' 6.00 @ 13840 12640 : 2290 @ 18.00 - 91590 12210 ' 633 = 12590 @ 2537 = 236  138.60 39.29 3.86
WF6X16 160.00  6.60  102.00 10.30 = 6.00 @ 139.40 12740  30.60 @ 24.00 = 1.342.00 16780 @ 6.63 18260 @ 3580 @ 245 19150 55.24 9.35

WF6X15 15200 - 580 15200 6.60 @ 6.00 @ 138.80 126.80 : 28.40 ' 2232 = 1.205.00 = 159.00 ' 6.51 = 387.00 : 50.90 ' 3.69 ' 176.00 = 77.50 4.31
WF6X20 15700 - 660 : 153.00 930 ' 6.00 @ 13840 12640 @ 37.90 @ 29.76 = 1.714.00 218.00 ' 6.73 = 556.00 : 72.60 = 3.83 ' 244.00 111.00 = 10.20
WF 6 X 25 162.00 © 810  154.00 11.60 = 6.00 ' 138.80 126.80 ' 47.30 = 37.20 ' 2.219.00 27400 ' 6.85 @ 707.00 @ 91.80 @ 3.87 ' 310.00 140.00 @ 19.50

WF8X10 200.00 : 4.30  100.00 : 520 @ 8.00 : 189.60 : 173.60 : 19.10 = 15.00 ' 1.280.00 : 128.00 : 8.18 = 86.89 17.38 213 £ 14520 = 27.10 1.93
WF8X13 203.00 580  102.00 6.50 8.00 ' 190.00 : 174.00 24.80 = 19.30 = 1.662.00 = 163.70 = 817 = 11540 = 2263 = 215 188.10 = 35.69 3.99
WF 8 X 15 206.00 620 © 102.00 : 8.00 ' 8.00  190.00 : 174.00 28.60 2250 @ 2.004.00 A 19450 = 836 @ 14200 2785 @ 222 222.80 @ 43.72 5.97

WF 8 X 14 203.00 - 500  133.00 = 6.40 ' 8.00 8 190.20 = 17420 A 27.08 = 21.00 = 1.980.00 = 19510 ' 855 = 25130 = 37.78  3.05 217.70  58.03 3.74
WF8X18 207.00 - 580  133.00 @ 840 = 8.00 ' 190.20 ' 174.20 1 3390 = 26.79 = 2.585.00 = 250.00 ' 873 = 330.00 A 4960 3.2 ' 279.00 76.20 7.31
WF 8 X 21 210.00 - 6.40  134.00 ' 10.20 = 8.00 ' 189.60 ' 173.60 : 40.00 = 31.25 ' 3.124.00 = 299.00 : 8.86 = 410.00 @ 6110  3.20 ' 336.00  93.80 ' 12.10

WF 8 X 24 201.00 - 6.20 © 165.00 : 10.20 = 10.00 : 180.60 : 160.60 : 45.70 = 35.72 ' 3.437.00 ' 342.00 : 867 = 764.00 A 9260  4.09 ' 379.00 = 141.00 = 14.50
WF 8 X 28 205.00 1 7.20  166.00 | 11.80 = 10.00 : 181.40 ' 161.40 : 5310 = 41.67 = 4.086.00 = 399.00 : 8.77 = 900.00 ' 108.00 = 4.12 ' 44500 = 165.00 ' 22.30

WF 8 X 31 203.00 - 7.20 © 203.00 : 11.00 : 10.00 @ 181.00 : 161.00  58.60 ' 46.13 = 4.543.00 . 44800 = 881 ' 1.535.00 151.00 @ 512 ' 495.00 : 229.00 = 22.20
WF 8 X35 206.00  7.90  204.00 12.60 10.00 : 180.80 - 160.80 66.50 = 52.09 @ 5.270.00 - 512.00 890 1.784.00 17500 . 518 = 569.00 = 266.00 - 32.50
WF 8 X 40 210.00 = 910 © 205.00 1 14.20. 10.00 ~181.60 : 161.60 7560 = 59.53 ' 6.111.00 ' 582.00 = 8.99 ' 2.040.00 199.00 ' 520 ' 653.00 - 303.00 = 46.80
WF 8 X 48 216.00 = 10.20 © 206.00 - 17.40 ' 10.00 ~181.20 : 161.20  91.00 = 7143 ' 7.660.00 - 709.00 = 9.17 ' 2.537.00 246.00 @ 528 ' 803.00 ' 375.00 = 82.10
WF 8 X 58 222.00  13.00 : 209.00 : 20.60 : 10.00 = 180.80 : 160.80 @ 110.00 = 86.31  9.469.00 : 853.00 ' 9.26 ' 3.138.00 = 300.00 : 533 ' 981.00 : 458.00 ' 141.00
WF 8 X 67 229.00 = 14.50 © 210.00 : 23.70 : 10.00 = 181.60 : 161.60 = 127.00 = 99.71  11.330.00 . 989.00 ' 945 ' 3.664.00 349.00 @ 538 1.149.00. 533.00 ' 211.00

WF10X12 25100 480 ' 101.00 = 530 ' 800 24040 22440 2280 @ 17.90 = 225200 @ 179.50 9.92 ' 91.34 18.09 ~ 2.00 @ 207.80 = 28.67 2.50
WF10X15 25400 580 : 102.00 = 6.90 - 800  240.20 1 22420 = 28.50 ' 2230 = 2.901.00 ' 22840 10.06 = 12260 = 24.03 '@ 2.07 = 264.60 = 38.20 4.68
WF10X17  257.00 . 6.10  102.00 - 840 - 8.00 ' 24020 22420 3220 = 2530 = 3.430.00 266.90 1030 14920 = 2925 215 307.50 . 46.20 6.77
WF10X19 © 260.00 640 ° 102.00 : 10.00 = 8.00 = 240.00 : 224.00 36.30 = 28.40  3.998.00 ' 307.50 10.51 ' 177.50 3481 ' 221 = 352.90 = 54.71 9.80

WF10X16  253.00 500 @ 14500 @ 640 = 800 = 240.20 : 22420 = 3112 = 24.00  3.477.00 . 27480  10.57 @ 32560 @ 4490 '@ 3.23 = 307.50 : 69.02 4.16
WF10X22 25800 @ 6.10  146.00 - 910 - 8.00 = 239.80 223.80  41.70 = 3274 489500 379.00  10.80  473.00 6470 = 336 42500 @ 99.50 ~ 10.00
WF10X26 © 26200 6.60 ' 147.00 @ 11.20 = 8.00 = 239.60 : 223.60 4930 = 38.69 = 6.014.00 A 459.00 11.00 = 594.00  80.80 '@ 3.47 = 514.00 ' 124.00 = 17.00
WF10X30 © 266.00 7.60 ' 14800 ' 13.00 = 8.00 ~ 240.00 : 224.00 5730 = 4465 7.11500 @ 53500 11.10 = 703.00 9510 ' 3.50 603.00 : 146.00 = 26.40

WF10X33 © 247.00 740 © 202.00 @ 11.00 ' 13.00 22500 : 199.00 62.50 = 49.11  7.069.00 @ 572.00  10.60 : 1.513.00 150.00 @ 4.92 = 634.00 ' 228.00 = 24.50
WF10X39 25200 8.00 ' 203.00 @ 13.50 ' 13.00 225.00 : 199.00 74.30 = 58.04 = 8.736.00 = 693.00 10.80  1.884.00 186.00 @ 5.04 ' 771.00 : 283.00 = 41.10
WF10X45  257.00 890 @ 204.00 1570 13.00 225.60 @ 199.60 85.60 @ 66.97 10.360.00  807.00  11.00 2.224.00 218.00 @ 510 = 902.00 = 332.00 = 62.60

WF10X49 25300 860 ' 254.00 @ 14.20 ' 13.00 224.60 : 198.60 92.90 = 72.92 11.280.00 : 892.00  11.00 ' 3.880.00 306.00 ' 6.46 = 986.00 : 463.00 = 57.80
WF10X54 © 256.00 940 ° 255.00 @ 15.60 ' 13.00 224.80 ' 198.80 102.00 = 80.36  12.570.00 @ 982.00  11.10  4.314.00 338.00 ' 6.50 1.091.00° 513.00 = 76.20
WF10X60 ~ 260.00 . 10.70 = 256.00 : 17.30 : 13.00 : 22540 199.40 ' 114.00  89.29  14.260.00 : 1.097.00 : 11.20  4.841.00 378.00 = 6.51 1.227.00. 575.00 ~105.00

.
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Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.

PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF

PERFILES WF DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO

DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA = PESO EJE X-X EJE Y-Y PLASTICO TORS
DESIGNACION h S b t r c d Ix Sx rx ly Sy ry Zx Zy Jt
mm mm mm mm mm . mm mm cm2 = kg/mt cmé cm3 cm cmé cm3 cm cm3 cm3 cmé

WF 10 X 68 264.00 - 11.90 : 257.00 : 19.60 : 13.00 : 224.80 = 198.80 : 129.00 : 101.20 - 16.380.00 - 1.241.00 - 11.30 : 5.549.00 ' 432.00 ' 6.56 = 1.397.00 : 657.00 : 150.00
WF10X77 269.00 - 13.50  259.00 < 22.10  13.00 1 224.80 = 198.80 . 146.00 114.59 = 18.940.00 1.409.00 . 11.40 6.405.00 495.00 A 6.62 = 1.600.00 =~ 753.00 = 216.00
WF 10 X 88 275.00 : 1540 ' 261.00 1 25.10 1 13.00 1 224.80  198.80 ' 167.00 = 130.96 ' 22.160.00 1.611.00 = 11.50 ' 7.446.00 = 571.00 ' 6.68 = 1.848.00 = 870.00 : 316.00
WF10X 100 © 282.00 ' 17.30 = 263.00 ' 28.40  13.00  225.20 ' 199.20 = 190.00 ' 148.82 = 25.940.00 ' 1.840.00 1 11.70 = 8.622.00 ' 656.00 | 6.74 = 2.129.00 ' 1.001.00 = 457.00
WF10X112 + 289.00 : 19.20 = 265.00 @ 31.80 - 13.00 ' 225.40 - 199.40 = 213.00 : 166.67 = 30.020.00 : 2.078.00 : 11.90 = 9.879.00 ' 746.00 : 6.81 = 2.427.00 : 1.139.00 = 640.00

WF 12 X 14 303.00 © 510  101.00 : 5.70 ' 8.00 ' 291.60 A 27560 26.80 ' 21.00 = 3.708.00 ' 24480 ' 11.75 = 98.31 19.47 191 287.10 31.19 317
WF 12X 16 305.00 © 5.60 101.00 ' 6.70 ' 8.00 = 291.60 A 27560 3040 @ 23.80 = 4.280.00 ' 280.70 ' 11.87 = 11560 @ 22.89 ' 1.95 328.60 36.70 4.50
WF 12X 19 309.00 © 6.00 @ 102.00 : 8.90 : 8.00 @ 291.20 1 27520 3590 : 28.30 @ 5431.00 ' 351.50 ' 12.27 = 15810 @ 30.99 ' 2.09 - 406.90 49.15 7.72
WF 12X 22 313.00 - 6.60 = 102.00 : 10.80 : 8.00 ' 291.40 : 27540 41.80 : 3270 = 6.507.00 ' 41580 ' 1247 = 19190 '@ 3762 ' 214 = 480.90 59.63 12.36

WF 12X 21 306.00 - 5.00  164.00 | 7.40 : 8.00 @ 291.20 1 27520 = 39.38 | 31.00 @ 6.554.00 ' 42840 ' 12.90 | 54440 @ 6639 @ 3.72 47630  101.60 6.25
WF 12 X 26 310.00 © 5.80  165.00 | 9.70 : 8.00 : 290.60 : 274.60 = 49.40 ' 38.69 @ 8.518.00 . 550.00 ' 13.10 : 727.00 - 88.10 @ 3.84 = 611.00 = 135.00 @ 12.70
WF 12X 30 313.00 6.60  166.00 : 11.20 8.00 290.60 27460 56.90 = 4465 9.93400 & 63500 ' 1320 = 855.00 6 103.00 3.88 708.00 = 158.00 A 19.30
WF 12 X 35 317.00  7.60 @ 167.00 13.20 8.00 290.60 ' 274.60 @ 66.70 = 52.09 ' 11.850.00 = 747.00 ' 13.30 1.026.00 = 123.00 0 3.92 = 838.00 ' 189.00 = 31.10

WF 12 X 40 303.00 - 7.50 : 203.00  13.10 15.00 276.80 : 246.80 @ 75.88 @ 60.00 ' 12.860.00 = 84890 = 13.02 = 1.829.00 = 180.20 - 4.91 = 940.70 = 27520 = 39.15
WF 12 X 45 306.00 850 ' 204.00 14.60 15.00 276.80 @ 246.80 @ 85.03 = 67.00 = 14.510.00 = 94840 ' 13.06 = 2.069.00 = 202.80 A 4.93 = 1.057.00 : 310.30 = 54.03
WF 12 X 50 310.00 = 9.40 @ 205.00 16.30 15.00 277.40 ' 24740 @ 94.84 = 7400 ' 16.450.00  1.061.00 @ 13.17 = 2.344.00 = 228.70 - 4.97 = 1.188.00 | 350.20 = 74.05

WF 12 X 53 306.00  8.80 : 254.00  14.60 15.00 276.80 : 246.80 - 100.00 = 78.87 ' 17.670.00 = 1.155.00 = 13.30 = 3.990.00 ' 314.00 : 6.30 = 1.275.00 : 478.00 = 65.50
WF 12 X 58 310.00 = 9.10 @ 254.00 16.30 15.00 277.40 ' 247.40 @ 110.00 86.00 ' 19.850.00 = 1.280.00 = 13.43 = 4.455.00 = 350.80 ' 6.36 = 1.417.00 | 533.10 = 86.96
WF 12 X 65 308.00  9.90 @ 305.00 1540 15.00 277.20 ' 247.20 1 123.00 = 96.73 ' 22.240.00 ' 1.444.00  13.40 7.286.00 = 478.00 : 7.69 = 1.591.00 : 725.00 = 91.50
WF12X72 311.00 - 10.90 : 306.00 : 17.00 : 15.00 : 277.00 = 247.00 : 136.00 : 107.15 = 24.790.00 = 1.594.00 : 13.50 : 8.123.00 = 531.00 - 7.72 = 1.765.00 : 806.00 : 122.00
WF12X79 314.00 - 11.90 : 307.00 : 18.70 1 15.00 : 276.60 = 246.60 : 150.00 : 117.57 = 27.510.00 = 1.753.00 = 13.60 : 9.024.00 ' 588.00 - 7.76 = 1.949.00 : 893.00 : 161.00
WF 12 X 87 318.00 : 13.10 | 308.00 ' 20.60 : 15.00 1 276.80 = 246.80 ' 165.00 = 129.47 ' 30.770.00 1.935.00 ' 13.70 : 10.040.00 = 652.00 ' 7.80 = 2.164.00 ' 991.00 : 214.00
WF 12 X 96 323.00 - 14.00 = 309.00 : 22.90 ' 15.00 ' 277.20 : 247.20 182.00 ' 142.86 = 34.760.00 ' 2.153.00 = 13.80 @ 11.270.00 : 729.00 = 7.86 = 2.419.00 1.109.00 = 288.00
WF12X106  327.00.  15.50 = 310.00 8 25.10  15.00 ' 276.80 ' 246.80 = 200.00 : 157.75 = 38.630.00 @ 2.363.00 : 13.90 12.470.00  805.00 : 7.89 ' 2.672.00 ' 1.225.00  380.00
WF12X120 © 333.00 ' 18.00 = 313.00 : 28.10 ' 15.00 ' 276.80 . 246.80 = 228.00 : 178.58 = 44.530.00 : 2.675.00 . 14.00 ' 14.380.00 0 919.00 : 7.95 = 3.053.00 : 1.401.00 = 544.00
WF12X136  341.00 - 20.10  315.00 31.70 15.00  277.60 247.60 : 257.00 202.39 = 51.870.00 3.042.00 . 14.20 16.540.00 1.050.00: 8.01 = 3.502.00  1.603.00 777.00
WF12X152 © 348.00 2210 = 317.00 ' 35.60 ' 15.00  276.80 ' 246.80 289.00 ' 226.20 = 59.560.00 ' 3.423.00 | 14.40 ' 18.930.00 11.194.00: 8.10 : 3.975.00 ' 1.825.00 = 1.089.00

WF 12 x 170 356.00 - 24.40 = 319.00 : 39.60 ' 15.00 ' 276.80 : 246.80 = 322.00 : 252.99 @ 66.230.00 : 3.833.00 : 14.60 ' 21.460.00 : 1.346.00: 8.16 : 4.490.00 ' 2.059.00 A 1.495.00
WF 12 x 190 365.00 - 26.90  322.00 ' 44.10  15.00  276.80 : 246.80 360.00 : 282.75 78.680.00 ' 4.311.00 : 14.80 ' 24.590.00 1.527.00: 8.26 ' 5.096.00 ' 2.340.00 2.062.00
WF 12 x 210 374.00 - 30.00 325.00 : 48.30 ' 15.00 ' 277.40 | 247.40 399.00 ' 312.52 89.560.00 ' 4.789.00 : 15.00 ' 27.700.00 :1.705.00: 8.33 ' 5.716.00 ' 2.617.00 2.742.00
WF 12 x 230 382.00  32.60 : 328.00 52.60 15.00 276.80 @ 246.80 A 437.00 342.28 ' 100.500.00 5.262.00 | 15.20 = 31.020.00 1.892.00: 8.42 ' 6.334.00 ' 2.907.00 : 3.552.00
WF 12 x 252 391.00 - 35.40 : 330.00 ' 57.20 15.00  276.60 : 246.60 . 477.00 = 375.02 : 112.800.00 5.769.00 | 15.40 = 34.370.00 2.083.00: 8.49 @ 7.004.00 : 3.205.00 : 4.570.00
WF 12x 279 403.00 = 38.90 = 334.00 62.70 15.00 277.60 = 247.60 = 529.00 = 415.20 - 129.900.00 : 6.448.00 15.70 - 39.080.00 : 2.340.00. 8.60 : 7.902.00 : 3.607.00 : 6.065.00
WF 12 x 305 415.00 - 41.30  336.00 ' 68.70 ' 15.00 ' 277.60 : 247.60 578.00 ' 453.89 147.900.00 7.130.00 : 16.00 ' 43.610.00 2.596.00° 8.66 = 8.816.00 = 4.001.00 7.868.00
WF 12 x 336 427.00 4510  340.00 ' 75.10 ' 15.00 ' 276.80 : 246.80 637.00 : 500.02 168.800.00 7.907.00 @ 16.30 @ 49.420.00 2.907.00° 8.61 ' 9.875.00 = 4.487.00 10.330.00

WF 14X 22 349.00 580 127.00 - 850 10.00 332.00  312.00 41.90 @ 3290 @ 8.258.00 @ 47320 1407  291.00 = 4582 264 54150 71.80 8.65
WF 14 X 26 353.00 6.50 128.00  10.70 10.00 331.60 = 311.60 49.60 = 39.00 = 10.231.00 = 579.70 = 14.33 = 375.00 = 5860 274  661.50 91.60 15.04

WF 14 X 30 352.00 690 171.00 - 9.80  10.00 332.40 31240 57.30 @ 4465 12.160.00 = 691.00 . 1460 = 818.00 . 9570 378  778.00 = 148.00 = 16.20
WF 14 X 34 355.00  7.20 @ 171.00  11.60 10.00 331.80 ' 311.80 . 64.40 = 50.60 ' 14.120.00 = 796.00 ' 14.80  968.00 ' 113.00 = 3.88  893.00 ' 174.00 = 23.80
WF 14 X 38 358.00 1 7.90 @ 172.00 1 13.10  10.00  331.80 311.80 @ 7210 ' 56.55 ' 16.040.00 =~ 896.00 ' 14.90 ' 1.113.00 = 129.00 ' 3.93 = 1.009.00 ' 199.00 : 33.50

WF 14 X 43 347.00 - 7.70 © 203.00 13.50 ' 15.00 1 320.00  290.00 : 81.30 ~ 64.00 ' 17.830.00 1.027.00 14.80 1.885.00 185.70 ' 4.81 ' 1.141.00 = 284.30 = 43.21
WF 14 X 48 350.00 © 8.60 @ 204.00 H 15.10 1 15.00 : 319.80 289.80 @ 91.00 ' 72.00 @ 20.100.00 ' 1.149.00 = 14.86 ' 2.140.00 = 209.80 = 4.85 1.282.00 = 321.60 = 59.71
WF 14 X 53 354.00 940  205.00 16.80 15.00 : 320.40 = 290.40 - 101.00 . 79.00 . 22.650.00 : 1.280.00  14.98  2.416.00 A 235.70 = 4.89 ' 1.433.00 = 361.60 . 80.72

WF 14 X 61 353.00 © 9.50 ' 254.00 16.40 15.00 ' 320.20 = 290.20 ' 116.00 : 90.76  26.690.00 : 1.512.00 15.20 : 4.483.00  353.00 = 6.23 | 1.676.00 = 538.00 : 91.20
WF 14 X 68 357.00 - 10.50 = 255.00 ' 18.30 ' 15.00 ' 320.40 ' 290.40 = 129.00 : 101.20 = 30.150.00 8 1.689.00 = 15.30 @ 5.062.00 ' 397.00 = 6.27 = 1.880.00 605.00 @ 125.00
WF 14 X 74 360.00 - 11.40  256.00 ' 19.90 ' 15.00 ' 320.20 ' 290.20 = 140.00 : 110.12 = 33.090.00 : 1.838.00 = 15.40 @ 5.570.00 ' 435.00 6.30 = 2.055.00 664.00 ' 160.00
WF 14 X 82 363.00  13.00 257.00  21.70  15.00  319.60 @ 289.60 = 155.00  122.03 @ 36.530.00 ' 2.013.00 1540 @ 6.147.00 = 478.00 6.30 = 2.266.00 732.00 @ 212.00
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Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.
‘ PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF
PERFILES WF DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO
DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA ' PESO EJE X-X EJEY-Y PLASTICO TORS
DESIGNACION h s b t r c d Ix Sx rx ly Sy ry Zx Zy Jt
mm mm mm  mm  mm _ mm mm cm2  kg/mt cmé cm3 cm cmé cm3 cm cm3 cm3 cmé

WF 14 X 90 356.00 : 11.20 : 369.00 : 18.00 : 15.00 : 320.00 = 290.00 : 171.00 = 133.93 @ 41.510.00 : 2.332.00 ' 15.60 : 15.080.00 = 817.00 : 9.40 ' 2.562.00 : 1.237.00 : 169.00
WF 14 X 99 360.00 : 12.30 : 370.00 : 19.80 : 15.00  320.40 = 290.40 - 188.00 = 147.33 @ 46.290.00 : 2.572.00 ' 15.70 ' 16.720.00 - 904.00 - 9.43 ' 2.838.00 : 1.369.00 : 224.00
WF 14 X109  364.00 13.30  371.00  21.80 15.00 320.40 = 290.40 206.00 162.21 = 51.540.00 = 2.832.00 15.80  18.560.00 = 1.001.00 = 9.49 = 3.139.00 A 1.516.00 = 296.00
WF 14 X120 368.00 - 15.00 : 373.00 : 23.90 - 15.00 = 320.20 = 290.20 - 228.00 178.58 ' 57.440.00 ' 3.122.00 = 15.90 ' 20.680.00 ' 1.109.00 = 9.52 ' 3.482.00 ' 1.683.00 . 394.00
WF14 X132 372.00 16.40 374.00 26.20 15.00 319.60 289.60 250.00 196.44 63.630.00 @ 3.421.00 15.90 22.860.00 = 1.222.00 9.56 = 3.837.00 A 1.856.00 = 517.00

WF 14 X145  375.00 17.30 1 394.00 ' 27.70 - 15.00  319.60 = 289.60 = 275.00 215.78 = 71.140.00 ' 3.794.00 ' 16.10 ' 28.250.00 = 1.434.00 : 10.10 = 4.262.00 : 2.176.00 . 637.00
WF 14 X159  380.00: 18.90 : 395.00 ' 30.20 - 15.00 ' 319.60 = 289.60 = 301.00 236.62 = 78.780.00 ' 4.146.00 ' 16.20  31.040.00 = 1.572.00 : 10.20 : 4.686.00 : 2.387.00 . 625.00
WF14 X176 387.00 21.10 : 396.00 : 33.30 : 15.00 : 320.40 ' 290.40 @ 335.00 = 261.92 = 89.410.00 : 4.620.00 : 16.30 : 35.020.00 = 1.760.00 : 10.20 - 5.260.00 = 2.676.00 : 1.116.00
WF14 X193 393.00 22.60 : 399.00 : 36.60 : 15.00 | 319.80 ' 289.80 = 366.00 = 287.22 = 99.710.00 : 5.074.00 : 16.50 : 38.780.00 = 1.944.00 : 10.30 - 5.813.00 = 2.957.00 : 1.464.00
WF 14 X211 399.00: 24.90  401.00 ' 39.60 ' 15.00 : 319.80 ' 289.80 = 399.00 = 314.00 = 110.200.00 : 5.525.00 : 16.60 : 42.600.00 2.125.00 : 10.30 ' 6.374.00 = 3.236.00 : 1.870.00
WF 14 X233 407.00: 27.20 1 404.00 ' 43.70 ' 15.00 : 319.80 ' 289.80 = 442.00 = 346.74 = 124.900.00 : 6.140.00 @ 16.80 ' 48.090.00 2.380.00 : 10.40 ' 7.139.00 = 3.629.00 : 2.510.00
WF 14 X257 416.00 - 29.80 : 406.00 : 48.00 : 15.00 : 320.00 : 290.00 @ 487.00 = 382.46 - 141.300.00 : 6.794.00 : 17.00 : 53.620.00 = 2.641.00 : 10.50 : 7.965.00 = 4.031.00 : 3.326.00
WF 14 X283 425.00 32.80  409.00 : 52.60 : 15.00 : 319.80 ' 289.80 @ 537.00 = 421.15 = 159.600.00 : 7.510.00 : 17.20 : 60.080.00 = 2.938.00 : 10.60 : 8.880.00 = 4.489.00 : 4.396.00
WF 14 X311 43500 3580 412.00 57.40 15.00 320.20 @ 290.20 = 590.00 ' 462.82 = 180.200.00 = 8.263.00 ' 17.50 67.040.00 : 3.254.00 10.70 9.878.00 ' 4.978.00 5.735.00
WF 14 X342 446.00  39.10 416.00 62.70 ' 15.00 320.60 = 290.60 = 649.00 ' 508.95 = 204.500.00 = 9.172.00 ' 17.80 75.400.00 : 3.625.00 10.80 11.030.00 5.552.00 7.513.00
WF 14 X370 + 455.00  42.00 418.00 67.60 15.00 319.80 @ 289.80 = 701.00 : 550.62 = 226.100.00 = 9.939.00 ' 18.00 82.490.00 : 3.947.00 10.80 12.050.00° 6.051.00 9.410.00

WF 14 X398  465.00  45.00 421.00 72.30  15.00 320.40 @ 290.40 = 755.00 : 592.29 = 250.200.00 ' 10.760.00 : 18.20  90.170.00 : 4.284.00 10.90 13.140.00 6.574.00 11.560.00
WF 14 X426  474.00  47.60 424.00 77.10 15.00 319.80 @ 289.80 = 808.00 : 633.96 = 274.200.00 ' 11.570.00 : 18.40 98.250.00 ' 4.634.00 11.00 14.220.00 7.117.00 14.020.00
WF 14 X455 + 483.00° 51.20 ' 428.00  81.50 ' 15.00 = 320.00 : 290.00 = 863.00 : 677.12 = 299.500.00 - 12.400.00 : 18.60 106.900.00 4.994.00 ' 11.10 15.350.00  7.680.00 :16.790.00
WF 14 X500  498.00 : 55.60 : 432.00 : 88.90 : 15.00 : 320.20 : 290.20 @ 948.00  744.08 ' 342.100.00 : 13.740.00 : 19.00 : 119.900.00 ' 5.552.00 : 11.20 : 17.170.00 : 8.549.00 :21.840.00
WF 14 X550  514.00 : 60.50 : 437.00 ' 97.00 ' 15.00 : 320.00 = 290.00 '1.043.00 818.49 ' 392.200.00 : 15.260.00 : 19.40 ' 135.500.00 6.203.00 : 11.40 ' 19.260.00 9.561.00 28.510.00
WF 14 X605  531.00 ' 65.90 ' 442.00 ' 106.00  15.00 : 319.00 = 289.00 '1.149.00 900.34 ' 450.200.00 : 16.960.00 : 19.80 : 153.300.00 6.938.00 : 11.60 ' 21.620.00 10.710.00 37.350.00
WF 14 X665  550.00 : 71.90 ' 448.00  115.00  15.00 ' 320.00 = 290.00 '1.262.00 989.63 ' 518.900.00 : 18.870.00 : 20.30 : 173.400.00 7.739.00 : 11.70 ' 24.280.00 11.960.00 48.210.00
WF 14 X730 569.00 : 78.00 : 454.00 : 125.00 15.00 : 319.00 : 289.00 :1.386.00 1.086.36  595.700.00 : 20.940.00 : 20.70 : 196.200.00 ' 8.645.00 : 11.90 : 27.210.00 13.380.00:62.290.00

WF 16 X 26 399.00 0 6.40 140.00 8.80 10.00 381.40 36140 49.50 ' 38.80 = 12.620.00 = 632.60 1593  403.50 5765 285 72780 = 90.55 1117
WF 16 X 31 403.00 . 7.00 140.00  11.20 = 10.00  380.60 @ 360.60 58.80 = 46.10 = 15.550.00 @ 771.90 16.26 513.60 7337 295 883.60 11490 @ 19.25

WF 16 X 36 403.00: 7.50 1 177.00 ' 10.90 - 10.00 ' 381.20 = 361.20 ~ 68.00 = 53.57 ' 18.600.00 : 923.00 © 16.50  1.009.00 ' 114.00 ' 3.65 ' 1.045.00 = 177.00 = 22.80
WF 16 X 40 407.00: 7.70 1 178.00 ' 12.80 - 10.00  381.40 = 36140 7580 = 59.53 ' 21.570.00 ' 1.060.00 ' 16.90 @ 1.205.00 = 135.00 ' 3.99 ' 1.194.00 = 209.00 ' 32.80
WF 16 X 45 410.00: 8.80 : 179.00 : 14.40 - 10.00  381.20 = 361.20 = 86.00 = 66.97 @ 24.550.00 : 1.197.00  16.90 @ 1.379.00 = 154.00 ' 4.01 @ 1.356.00 : 239.00 : 47.10
WF 16 X 50 413.00: 9.70 - 180.00 : 16.00 - 10.00 = 381.00 - 361.00 = 9540 = 74.41 ' 27.480.00 ' 1.331.00 ' 17.00 : 1.559.00 - 173.00 ' 4.04 ' 1.512.00 = 269.00 - 64.00
WF 16 X 57 417.00 10.90 : 181.00 ' 18.20 - 10.00 ' 380.60 = 360.60 = 108.00  84.63 ' 31.530.00 : 1.512.00 ' 17.10 ' 1.803.00 ' 199.00 ' 4.08 ' 1.725.00 = 310.00 : 93.10

WF 16 X 67 415.00: 10.00 : 260.00 : 16.90 : 10.00 : 381.20 + 361.20 - 127.00 = 99.71 ' 39.760.00 : 1.916.00 ' 17.70  4.954.00 = 381.00 ' 6.25 ' 2.129.00 : 581.00 : 99.70
WF 16 X 77 420.00: 11.60 - 261.00 : 19.30 : 10.00 - 381.40 = 361.40 - 146.00 = 114.59 @ 46.140.00 ' 2.197.00 17.80 5.725.00 - 439.00 : 6.27 ' 2.456.00 | 671.00 : 149.00
WF 16 X 89 42500 13.30  263.00 22.20 ' 10.00  380.60 : 360.60 168.00 - 132.45 53.830.00 ' 2.533.00 : 17.90 6.739.00 = 512.00 ' 6.33 = 2.850.00 785.00 @ 227.00
WF 16 X100 + 431.00  14.90  265.00 25.00 ' 10.00  381.00 = 361.00 = 190.00 : 148.82 61.840.00 ' 2.870.00 : 18.00 7.765.00 = 586.00 ' 6.39 = 3.247.00 900.00 = 324.00

WF 18 X 35 450.00 . 7.60  152.00 10.80 = 10.00 - 428.40 40840 = 66.20 = 52.09 = 21.200.00 . 942.00 = 17.90 634.00 8340  3.09 ' 1.088.00 131.00 @ 21.20
WF 18 X 40 455.00 . 8.00  153.00 13.30 10.00 428.40 408.40 @ 75.80 = 59.53 ' 25.480.00 = 1120.00 18.30 796.00 = 104.00 A 3.24 1284.00 = 163.00 = 33.60
WF 18 X 46 459.00. 9.10  154.00 1540 10.00 428.20 408.20 | 87.30 = 68.46 . 29.680.00 = 1293.00 18.40 941.00 = 122.00 : 3.28 1487.00 . 192.00 = 51.10

WF 18 X 41 450.00 8.10  189.00 10.80 ' 10.00 428.40 = 408.40 76.40 - 61.00 = 25.380.00 : 1.128.00  18.23 1.217.50 = 128.80 = 3.99 1.286.00 200.50 = 26.02
WF 18 X 45 454.00 8.50 190.00 12.70 10.00 428.60 408.60 8550 = 67.00 = 29.470.00 @ 1.298.00 1856 1.454.40 15310 412 1.473.00 23750 = 37.46
WF 18 X 50 457.00  9.00 190.00 : 14.50 = 10.00 ' 428.00 = 408.00 | 9450 = 74.41 ' 33.250.00 1.455.00 18.80 ' 1.661.00 ' 175.00 ' 4.19 ' 1.649.00 | 271.00 = 51.90
WF 18 X 55 460.00 1 9.90 1 191.00 : 16.00 - 10.00 : 428.00 - 408.00 : 104.00 - 81.85 : 36.990.00 = 1.608.00 ' 18.80 @ 1.862.00 : 195.00 ' 4.22 ' 1.828.00 : 303.00 = 69.50
WF 18 X 60 463.00  10.50 - 192.00 : 17.70 = 10.00  427.60 = 407.60 = 114.00 . 89.29 ~ 40.940.00 - 1.768.00 = 19.00 2.093.00 = 218.00 4.29 = 2.011.00 339.00 : 91.10
WF 18 X 65 466.00 : 11.40 : 193.00 : 19.00 : 10.00 - 428.00 = 408.00 ' 123.00 96.73 ' 44.490.00 ' 1.909.00 ' 19.00 = 2.280.00 ' 237.00 ' 4.31 ' 2.179.00 : 368.00 : 114.00
WF 18 X 71 469.00 : 12.60 : 194.00 | 20.60 - 10.00 = 427.80 = 407.80 = 135.00 = 105.66 @ 48.810.00 ' 2.081.00 ' 19.00 = 2.515.00 @ 259.00 ' 4.32 ' 2.387.00 | 405.00 : 147.00
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Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.

PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF

PERFILES WF DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO

DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA PESO EJE X-X EJE Y-Y PLASTICO TORS
DESIGNACION h S b t r c d Ix Sx X ly Sy ry Zx Zy Jt
mm . mm. mm mm mm mm mm = cm2 = kg/mt cmé cm3 cm cmé cm3 cm cm3 cm3 cmé

WF 18 X 76 463.00 £ 10.80 - 280.00 : 17.30 = 10.00 : 428.40 : 408.40  144.00 1 113.10 ' 55.600.00 = 2.402.00 19.60 = 6.335.00 = 452.00 6.63 = 2.673.00 = 691.00 = 119.00
WF 18 X 86 467.00 1 12.20 - 282.00 = 19.60 = 10.00 : 427.80 : 407.80 : 164.00  127.98 63.700.00 = 2.728.00 = 19.70 1 7.333.00 = 520.00 = 6.70 = 3.049.00 = 796.00 = 173.00
WF 18 X 97 472.00 13.60 © 283.00 = 22.10 ' 10.00 ' 427.80 407.80 184.00 ' 144.35 72.610.00 ' 3.076.00 : 19.90 ' 8.358.00 @ 591.00 = 6.74 = 3.454.00 © 906.00 = 246.00
WF 18 X 106 476.00 15.00 1 284.00 = 23.90 ' 10.00 ' 428.20 408.20 201.00 ' 157.75 79.630.00 ' 3.346.00 : 19.90 : 9.137.00 ' 643.00  6.74 = 3.774.00 | 989.00 = 314.00
WF 18 X 119 482.00  16.60 : 286.00 = 26.90 : 10.00  428.20 408.20 : 226.00 : 177.09 © 91.010.00 : 3.776.00 : 20.10 : 10.510.00 : 735.00 = 6.82 ' 4.280.00 = 1.131.00 = 445.00
WF 18 X 130 489.00  17.00 : 283.00 = 30.50 : 10.00 ‘ 428.00 ' 408.00 : 246.00 : 193.46 = 102.400.00 : 4.186.00 : 20.40 : 11.540.00 : 816.00 = 6.85 = 4.754.00 ' 1.253.00 = 607.00
WF 18 X 143 495.00 18.50 1 285.00 = 33.50 ' 10.00 ' 428.00 408.00 ' 271.00 8 212.81 114.300.00 = 4.619.00 ' 20.50 : 12.950.00 © 909.00 = 6.91 = 5.272.00 ' 1.398.00  803.00
WF 18 X 158 501.00 : 20.60 ' 287.00 : 36.60 | 10.00 427.80 ' 407.80 299.00 235.13 ' 127.300.00 = 5.083.00 @ 20.60 ' 14.450.00 = 1.007.00 : 6.95 @ 5.839.00 ' 1.554.00 : 1.059.00
WF 18 X 175 509.00 : 22.60 - 289.00 : 40.40 : 10.00  428.20 : 408.20 ' 331.00 ' 260.43 : 143.700.00 - 5.646.00 : 20.80 : 16.300.00 . 1.128.00 : 7.01 : 6.525.00 : 1.743.00 : 1.423.00
WF 18 X 192 517.00 : 24.40 - 291.00 : 44.40 @ 10.00  428.20 : 408.20 ' 364.00  285.73 ' 161.100.00 - 6.231.00 : 21.00 : 18.290.00 . 1.257.00 : 7.09 @ 7.243.00 : 1.945.00 : 1.877.00
WF 18 X 211 525.00 26.90  293.00 - 48.50 = 10.00 428.00 408.00: 400.00 : 314.00 - 179.800.00 - 6.851.00 : 21.20 20.400.00 1.393.090 7.14 8.021.00 2.161.00 : 2.461.00
WF 18 X 234 535.00 1 29.50 ' 296.00 : 53.60 | 10.00 427.80  407.80 444.00 348.23 ' 204.200.00 = 7.635.00 @ 21.40 ' 23.260.00 = 1.572.00 ' 7.24 = 9.006.00 ' 2.443.00 : 3.323.00
WF 18 X 258 545.00 1 32.50 ' 299.00 | 58.40 ' 10.00 428.20  408.20  489.00 383.95 ' 229.400.00 = 8.417.00 ' 21.70 ' 26.140.00 = 1.749.00 : 7.31  10.000.00 : 2.725.00 : 4.339.00
WF 18 X 283 555.00 : 35.60  302.00 : 63.50 : 10.00  428.00 : 408.00 6 537.00  421.15  256.600.00 : 9.246.00 : 21.90 : 29.310.00 . 1.941.00 : 7.39 ' 11.070.00 : 3.033.00 : 5.621.00
WF 18 X 311 567.00 : 38.60  305.00 : 69.60 : 10.00  427.80 : 407.80 ' 591.00 ' 462.82 ' 289.900.00 ' 10.230.00 : 22.20 : 33.120.00 . 2.172.00 : 7.49 ' 12.340.00 ' 3.398.00 : 7.385.00

WF 21 X 44 525.00: 8.90 - 165.00 - 11.40 : 13.00 A 502.20 : 476.20 : 83.80 = 65.48 : 35100.00 - 1337.00 8 20.50 | 857.00 104.00 & 3.20 ' 1563.00 : 166.00 = 33.30
WF 21 X 50 529.00: 9.70 - 166.00 : 13.60 : 13.00 A 501.80 475.80 95.30 = 74.41 = 41100.00 @ 1554.00 8 20.80 = 1042.00 : 125.00 - 3.31 = 1810.00 : 200.00 : 49.20
WF 21 X 57 535.00 10.30  166.00 - 16.50 = 13.00 502.00 476.00 108.00 84.83 = 48580.00 = 1816.00 2120 1264.00 15200 342 2105.00 242.00 = 74.50

WF 21 X 62 533.00: 10.20 - 209.00 : 15.60 : 13.00 ' 501.80 : 475.80  118.00  92.27 ' 55.290.00 = 2.075.00 : 21.70 ' 2.379.00 : 228.00 - 4.49 = 2.365.00 : 355.00 . 77.20
WF 21 X 68 537.00  10.90 : 210.00 = 17.40 : 13.00 ' 502.20 476.20 : 129.00 : 101.20 - 61.740.00 : 2.300.00 : 21.90 : 2.692.00 @ 256.00 = 4.56 = 2.622.00 - 400.00 - 103.00
WF21X73 539.00 11.60 0 211.00 = 18.80 ' 13.00 ' 501.40 475.40 139.00  108.64 66.770.00 ' 2.478.00 ' 21.90 1 2.951.00 @ 280.00 = 4.61 = 2.829.00 A 437.00 ~ 128.00
WF 21 X 83 544.00 13.10 : 212.00 = 21.20 ' 13.00 ' 501.60 475.60 157.00 ' 123.52  76.120.00 ' 2.799.00 : 22.00 ' 3.377.00 @ 319.00 = 4.64 = 3.210.00 ' 499.00 = 183.00
WF 21X 93 549.00  14.70 - 214.00 = 23.60 : 13.00 : 501.80 475.80 176.00 : 138.40 - 86.120.00 ' 3.138.00 : 22.10 - 3.870.00 ' 362.00 ~ 4.69 ' 3.615.00 = 569.00 = 254.00

WF 21 X101 543.00 12.70 ° 312.00 = 20.30 ' 13.00 ' 502.40 476.40 192.00 ' 150.30 - 100.900.00 : 3.716.00 : 22.90 : 10.290.00 : 659.00 = 7.32 = 4.148.00 ' 1.010.00  218.00
WF 21 X 111 546.00 1 14.00 ' 313.00 : 22.20 ' 13.00 501.60 : 475.60 211.00 165.19 ' 111.000.00 = 4.066.00 8 23.00 ' 11.360.00 . 726.00 = 7.34 = 4.556.00 ' 1.113.00 . 286.00
WF 21 X122 551.00 1 15.20 ' 315.00 : 24.40 | 13.00 502.20 : 476.20 ' 232.00  181.56 ' 123.600.00 : 4.486.00 : 23.10  12.730.00 . 808.00 : 7.41 = 5.042.00 : 1.241.00 : 378.00
WF 21 X132 554.00 : 16.50 - 316.00 : 26.30 : 13.00 501.40 : 475.40 ' 250.00 = 196.44 ' 134.000.00 ' 4.839.00 : 23.10 ' 13.850.00 . 877.00 - 7.44 = 5.459.00 @ 1.349.00 : 475.00
WF 21 X 147 560.00 : 18.30 ' 318.00 : 29.20 ' 13.00 501.60 : 475.60 279.00 218.76 ' 151.100.00 ' 5.396.00 ' 23.30 ' 15.680.00 = 986.00 = 7.50 = 6.116.00 ' 1.520.00 : 650.00
WF 21 X 166 571.00 : 19.00 ' 315.00 : 34.50 ' 13.00  502.00 : 476.00 314.00 247.04 ' 177.500.00 = 6.219.00 ' 23.80 ' 18.000.00 ' 1.143.00 ' 7.57 = 7.063.00 ' 1.759.00 : 986.00
WF21X182 577.00 21.10 ' 317.00  37.60 = 13.00 : 501.80  475.80 : 346.00  270.85 196.800.00 : 6.821.00 ' 23.90 : 20.000.00 = 1.262.00 = 7.61 ' 7.793.00 ' 1.947.00 1.289.00
WF 21 X 201 585.00 : 23.10 - 319.00 . 41.40 @ 13.00  502.20 : 476.20 : 382.00  299.12 ' 220.800.00 - 7.548.00 : 24.10 : 22.450.00 . 1.408.00 : 7.67 @ 8.672.00 : 2.176.00 : 1.718.00
WF 21 X 223 593.00 2540 322.00 = 4550 = 13.00 502.00 476.00 422.00 331.86 247.800.00 @ 8.356.00  24.20 25.390.00 1.577.00 7.76 9.658.00 2.442.00 : 2.290.00

WF 21 X 248 603.00 : 26.20 - 324.00 - 50.50 : 13.00 ' 502.00 : 476.00 : 460.00 ' 369.07 : 278.900.00 - 9.252.00 : 24.60 : 28.710.00 . 1.772.00 : 7.90 : 10.730.00 : 2.739.00 : 3.030.00
WF 21 X275 613.00 : 31.00 - 327.00 : 55.60 @ 13.00  501.80 : 475.80 ' 521.00 ' 409.25 ' 316.900.00 - 10.340.00 : 24.70 : 32.530.00 - 1.990.00 : 7.90 ‘ 12.120.00 : 3.096.00 : 4.191.00
WF 21 X 300 623.00 : 33.50 ' 330.00 : 60.50 | 13.00 < 502.00 : 476.00 ' 569.00 446.45 353.300.00 ' 11.340.00 : 24.90 ' 36.400.00 = 2.206.00 : 8.00 ' 13.380.00 = 3.438.00 : 5.400.00
WF 21 X 333 635.00 : 37.10 ' 334.00 : 66.50 ' 13.00 = 502.00 : 476.00 ' 632.00 495.56 400.600.00 ' 12.620.00 : 25.20 ' 41.520.00 = 2.486.00 : 8.11  15.000.00 ' 3.885.00 : 7.236.00
WF 21 X 364 647.00 : 40.40 ' 337.00 : 72.40 ' 13.00 502.20  476.20 ' 692.00 541.69 ' 448.400.00 ' 13.860.00 : 25.50 ' 46.470.00 = 2.758.00 : 8.19  16.600.00  4.319.00 : 9.364.00
WF 21 X 402 661.00 : 43.90 - 340.00 : 79.50 @ 13.00  502.00 : 476.00 : 762.00  598.24 - 507.000.00 : 15.340.00 : 25.80 : 52.440.00 - 3.085.00 : 8.29 : 18.520.00 = 4.841.00 :12.350.00

WF 24 X 55 599.00: 10.00 ' 178.00 : 12.80 : 13.00  573.40 547.40 104.00 81.85  56.030.00 = 1.871.00 ' 23.20  1.209.00 = 136.00 = 3.40 2.199.00 ' 218.00 : 50.60
WF 24 X 62 603.00 10.90  179.00 - 15.00 - 13.00 573.00 547.00  118.00 . 92.27 = 64.680.00 = 2.145.00 2350 1.441.00 161.00 = 350 251500 259.00 = 72.80

WF 24 X 68 603.00 10.50 1 228.00 = 14.90 ' 13.00 ' 573.20 547.20  130.00 ' 101.20 = 76.410.00 ' 2.534.00 ' 24.30 ' 2.950.00 @ 259.00 = 4.77 = 2.902.00 : 404.00 = 79.60
WF 24 X 76 608.00 11.20 1 228.00 = 17.30 ' 13.00 ' 573.40 547.40 145.00 113.10 87.600.00 ' 2.882.00 : 24.60 = 3.425.00 @ 300.00 ~ 4.87 = 3.292.00 ' 469.00 = 113.00
WF 24 X 84 612.00 11.90 © 229.00 19.60 = 13.00 ' 572.80 546.80 159.00 ' 125.01 98.590.00 ' 3.222.00 ' 24.90 = 3.932.00 = 34300 4.97 3.676.00  535.00 ~ 156.00
WF 24 X 94 617.00 13.10 1 230.00 = 22.20 . 13.00 < 572.60 546.60  179.00 : 139.89 ' 112.000.00 : 3.631.00 : 25.00 - 4.514.00 : 393.00 5.03 ' 4.152.00 | 613.00 = 220.00
WF 24 X103 623.00  14.00  229.00 - 24.90 - 13.00 A 573.20  547.20 196.00 153.00  125.200.00 = 4.019.00 2529 ' 4.998.00 @ 436.50 = 5.05 = 4.602.00 = 682.40 = 297.50
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Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.

PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF

PERFILES WF DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO

DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA  PESO EJE X-X EJE Y-Y PLASTICO TORS
DESIGNACION h S b t r c d Ix Sx rx ly Sx ry Zx Zy Jt
mm mm mm  mm_ mm_  mm mm cm2  kg/mt cmé cm3 cm cmé cm3 cm cm3 cm3 cmé

WF24x104  611.00 12.70 324.00 : 19.00 : 13.00 A 573.00 : 547.00 : 197.00 154.77  129.000.00 @ 4.222.00 - 25.60 10.780.00 = 666.00 '@ 7.39 @ 4.728.00 : 1.022.00 : 198.00
WF 24 x117 616.00  14.00 325.00 : 21.60  13.00 : 572.80 : 546.80  222.00 174.12 147.200.00 = 4.778.00 = 2570 12.370.00 761.00 = 746 = 5362.00 = 1.170.00 = 283.00
WF 24 x131  622.00 1540 327.00 8 24.40 13.00 573.20 1 547.20  249.00 194.95 167.900.00 @ 5.398.00 ' 26.00 14.240.00 871.00 ' 7.56 @ 6.074.00 ' 1.340.00 : 401.00
WF 24 x146  628.00 16.50 328.00 6 27.70 ' 13.00 572.60  546.60  278.00 217.27 ' 190.800.00 @ 6.076.00 = 26.20 16.310.00  995.00 ' 7.67 ' 6.848.00 = 1.531.00 = 565.00
WF 24 x162  635.00  17.90 - 329.00 : 31.00 : 13.00 A 573.00 : 547.00 : 308.00 ' 241.08 : 215.400.00 : 6.785.00 - 26.40 18.430.00  1.120.00 : 7.74 = 7.671.00 : 1.725.00 : 776.00
WF 24 x176  641.00 19.00 327.00 : 34.00 : 13.00 ' 573.00 : 547.00 : 333.00 261.92 ' 236.000.00 @ 7.363.00 - 26.60 19.850.00  1.214.00 : 7.72 ' 8.349.00 ' 1.871.00 : 998.00
WF24x192  647.00 20.60 329.00 8 37.10 ' 13.00 ' 572.80 ' 546.80 364.00 285.73 ' 260.700.00 @ 8.059.00 ' 26.80 22.060.00 1.341.00 = 7.79 = 9.175.00 @ 2.071.00 = 1.295.00
WF 24 x207  653.00 22.10 330.00 : 39.90 ' 13.00 ' 573.20 1 547.20  391.00 ' 308.05 ' 283.700.00 ' 8.688.00 ' 26.90 23.950.00 1.452.00 7.82 = 9.929.00 ' 2.245.00 = 1.608.00
WF 24 x229  661.00 : 24.40  333.00 : 43.90 : 13.00 - 573.20  547.20 : 434.00 ' 340.79 : 318.300.00 : 9.630.00 : 27.10  27.090.00 : 1.627.00 - 7.90 ' 11.070.00 : 2.522.00 @ 2.153.00

WF 24 x250  669.00 ' 26.40 ' 335.00 : 48.00 : 13.00 ' 573.00 547.00 @ 474.00 372.04 @ 353.200.00 : 10.560.00 : 27.30 ' 30.170.00 : 1.801.00 ' 1.98 ' 12.190.00 : 2.796.00 = 2.802.00
WF24x279  679.00  29.50 338.00 : 53.10 : 13.00  572.80 546.80 @ 529.00 '415.20 1 399.800.00 : 11.780.00 : 27.50 ' 34.300.00 : 2.030.00 : 8.05 ' 13.690.00 : 3.160.00 @ 3.824.00
WF 24 x306  689.00 : 32.00 - 340.00 : 57.90 : 13.00 : 573.20  547.20 : 579.00  455.38 : 444.500.00 : 12.900.00 : 27.70 : 38.090.00 : 2.241.00 - 8.11 © 15.090.00 : 3.496.00 = 4.948.00
WF 24 x335 699.00 : 35.10 - 343.00 : 63.00 : 13.00 - 573.00 ' 547.00 : 635.00 498.54 1 494.700.00 - 14.150.00 : 27.90 ' 42.580.00 : 2.483.00 = 8.19 ' 16.670.00 : 3.885.00 : 6.420.00
WF 24 x370  711.00 : 38.60 ' 347.00 : 69.10 : 13.00  572.80 546.80 @ 702.00 550.62 @ 557.500.00 : 15.680.00 : 28.20 ' 48.400.00 : 2.790.00 ' 8.30 ' 18.600.00 : 4.377.00 = 8.525.00
WF 24 x408  725.00  41.90 351.00 : 75.90 : 13.00  573.20 547.20  774.00 607.17 : 630.700.00 : 17.400.00 : 28.50 ' 55.060.00 ' 3.137.00 : 8.43 ' 20.780.00 : 4.931.00 : 11.280.00
WF 24 x450  739.00 : 46.00 ' 354.00 : 83.10 : 13.00 - 572.80 ' 546.80 : 853.00 ' 669.67 . 709.400.00 : 19.200.00 - 28.80 : 61.920.00 : 3.498.00 : 8.52 ' 23.110.00 : 5.514.00 : 14.850.00
WF 24 x492  753.00 : 50.00 - 359.00 : 89.90 : 13.00 - 573.20 ' 547.20 : 934.00 732.18 : 793.500.00 : 21.080.00 - 29.20 : 69.930.00 : 3.896.00 : 8.66 ' 25.550.00 : 6.155.00 : 18.980.00

WF 27 x 84 678.00 11.70 1 253.00 : 16.30 ' 15.00 ' 645.40 1 615.40  160.00 ' 125.01 ' 118.500.00 ' 3.495.00 ' 27.20 4.410.00 = 349.00 ' 525 ' 4.009.00 ' 546.00 119.00
WF 27 x 94 684.00 - 12.40 1 254.00 : 18.90 : 15.00  646.20 1 616.20 - 178.00  139.89 | 136.100.00 @ 3.979.00 ' 27.60 = 5.174.00 = 407.00 ' 539 ' 4.549.00 ' 636.00 168.00
WF 27 x102  688.00 13.10 254.00 : 21.10 : 15.00 645.80 1 615.80 : 194.00 151.79 ' 150.600.00 : 4.378.00 - 27.90 = 5.777.00 = 455.00 ' 546 '@ 5.002.00 : 710.00 '@ 221.00
WF27x114  693.00 14.50 256.00 : 23.60 ' 15.00 645.80 1 615.80 216.00 169.65 169.900.00 ' 4.904.00 = 28.00 6.618.00 = 517.00 ' 553 ' 5618.00 = 809.00 307.00
WF27x129  702.00 15.50 254.00 27.90 15.00 646.20 616.20 244.00 192.00 197.900.00 @ 5.639.00 @ 28.49 7.643.00 601.80 560 = 6.457.00 941.00 = 463.20

WF 27 x 146 695.00 ' 15.40 ' 355.00 : 24.80 : 15.00 ' 645.40 615.40  277.00 ' 217.27 = 234.300.00 ' 6.742.00 = 29.10 ' 18.510.00 - 1.043.00 ' 8.17 ' 7.566.00 = 1.603.00 : 459.00
WF 27 x161  701.00 ' 16.80 ' 356.00 : 27.40 : 15.00 ' 646.20 616.20 - 306.00 ' 239.59 ' 261.200.00 ' 7.451.00 = 29.20 ' 20.630.00 - 1.159.00 ' 8.22 ' 8.386.00 = 1.784.00 : 612.00
WF27 x 178 706.00 ' 18.40 ' 358.00 : 30.20 : 15.00 ' 645.60 615.60 @ 337.00 ' 264.89 ' 290.300.00 ' 8.223.00 = 29.40 ' 23.130.00 : 1.292.00 ' 8.29 ' 9.285.00 = 1.992.00 : 817.00
WF 27 x194  714.00 - 19.00  356.00 : 34.00 : 15.00 : 646.00 616.00 : 367.00 $ 288.70 : 324.700.00 : 9.096.00 : 29.80 ' 25.610.00 : 1.439.00 : 8.36 : 10.270.00 : 2.215.00 = 1.099.00
WF27 x217 722.00  21.10 1 359.00 38.10 - 15.00 645.80 615.80 412.00 = 322.93 = 369.500.00 10.240.00 30.00 : 29.430.00 . 1.640.00 = 8.45 11.620.00 2.530.00 = 1.543.00
WF 27 x235  728.00 ' 23.10 - 360.00 : 40.90 : 15.00 ' 646.20 616.20 = 446.00 349.72  401.900.00 : 11.040.00 : 30.00 ' 31.870.00 : 1.771.00 ' 8.46 ' 12.590.00 : 2.739.00 ' 1.927.00
WF 27 x258  736.00 24.90 362.00  45.00  15.00 646.00 616.00 489.00 383.95 447.400.00 ' 12.160.00 = 30.30 35.670.00 . 1.971.00 = 8.54 13.920.00 = 3.052.00 = 2.541.00

WF27x281  744.00 26.90 364.00 49.00 15.00 646.00 616.00 532.00 ' 418.17 = 493.900.00 = 13.280.00 = 30.50 : 39.500.00 - 2.170.00 = 8.61 15.260.00 3.366.00 = 3.270.00
WF 27 x307  752.00 : 29.50 ' 367.00 : 53.10 : 15.00 ' 645.80 615.80 @ 582.00 456.87 @ 545.000.00 : 14.500.00 : 30.60  43.890.00 : 2.392.00 ' 8.68 ' 16.760.00 : 3.720.00 @ 4.200.00
WF 27 x336  762.00 : 32.00 ' 369.00 : 57.90 : 15.00 ' 646.20 616.20 ' 636.00 500.02 ' 604.700.00 : 15.870.00 : 30.80 ' 48.670.00 | 2.638.00 ' 8.75 ' 18.450.00 : 4.111.00 ' 5.433.00
WF 27 x358  772.00 : 35.10 - 372.00 : 63.00 : 15.00 ' 646.00 616.00 | 697.00 ' 532.76 - 671.400.00 : 17.390.00 : 31.00  54.290.00 : 2.919.00 - 8.82 ' 20.340.00 : 4.562.00 : 7.047.00
WF 27 x407  784.00 38.60 376.00 69.10 15.00 645.80 615.80 771.00 605.68 754.600.00 = 19.250.00 = 31.30 : 61.540.00 - 3.273.00 = 8.93 22.660.00 5.129.00 = 9.352.00
WF 27 x 448 798.00  41.90 ' 379.00 : 75.90 : 15.00 ' 646.20 616.20 ' 848.00 666.70 - 848.900.00 : 21.280.00 : 31.60 ' 69.270.00  3.656.00 ' 9.04 ' 25.210.00 : 5.739.00 ' 12.330.00
WF 27 x494  812.00 ' 46.00 ' 383.00 : 83.10 : 15.00 ' 645.80 615.80 1 936.00 ' 735.15 ' 954.400.00 : 23.510.00 © 31.90 ' 78.350.00 : 4.091.00 : 9.15 ' 28.060.00 : 6.442.00 ' 16.270.00
WF 27 x 539  826.00 : 50.00 - 387.00 : 89.90 : 15.00 - 646.20 ' 616.20 :1.021.00 802.12 11.061.700.00: 25.710.00 - 32.20 : 87.530.00 : 4.524.00 - 9.26  30.890.00 : 7.141.00 ' 20.740.00

WF 30 x 99 753.00 13.20 1 265.00 : 17.00 - 17.00 - 719.00 : 685.00 ' 187.00 ' 147.33 ' 166.100.00 ' 4.411.00 ' 29.80 5.289.00 =~ 399.00 ' 531 ' 5.110.00 ' 631.00 162.00
WF 30x108  758.00 ' 13.80 266.00 : 19.30  17.00 ' 719.40 685.40 : 204.00. ' 160.72 ' 186.100.00 : 4.909.00 ' 30.20 ' 6.073.00 = 457.00 ' 545 ' 5.666.00 @ 720.00 212.00
WF30x116  762.00 : 14.40 267.00 : 21.60 : 17.00 - 718.80 684.80 = 221.00 ' 172.63 ' 205.800.00 : 5.402.00 = 30.50 ' 6.873.00 . 515.00 : 557 ' 6.218.00 - 810.00 274.00
WF30x124  766.00 14.90 267.00 6 23.60 17.00 718.80  684.80  236.00 184.53 ' 223.000.00 @ 5.821.00 = 30.80 = 7.510.00 = 563.00 ' 5.65 @ 6.691.00 : 884.00 337.00
WF30x132  770.00 15.60 268.00 8 25.40  17.00 719.20 1 685.20  251.00 196.44 ' 240.300.00 ' 6.241.00 = 31.00 8.175.00 ~ 610.00 ' 571 ' 7.174.00 - 959.00 409.00
WF30x148 779.00 : 16.50 : 266.00 : 30.00 : 17.00 : 719.00 : 685.00 : 281.00 : 220.00 : 278.200.00 : 7.143.00 = 31.40 : 9.440.00 : 709.90 :@ 5.80 : 8.198.00 : 1.113.00 : 609.00
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Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.

PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF

PERFILES WF DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO

DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA = PESO EJE X-X EJEY-Y PLASTICO TORS
DESIGNACION h S b t r c d Ix Sx rx ly Sx ry Zx Zy Jt
mm mm  mm  mm  mm mm mm cm2  kg/mt cm4 cm3 cm cm4 cm3 cm cm3 cm3 cmé

WF30x173  773.00 - 16.60 381.00 27.10 1 17.00  718.80 ' 684.80  328.00 = 257.45 @ 341.900.00 : 8.845.00 ' 32.30 : 25.010.00 1.313.00 8.73 ' 9.934.00 : 2.019.00 . 643.00

WF 30 x 191 779.00 + 18.00 1 382.00 30.10  17.00 : 718.80 = 684.80 362.00 = 284.24 = 381.500.00 = 9.794.00 ' 32.50 28.000.00 1.466.00 8.80 11.020.00 2.258.00 = 866.00

WF 30 x 211 786.00 - 19.70 ' 384.00 33.40  17.00 6 719.20 685.20 © 401.00 = 314.00 : 427.700.00 ' 10.880.00 32.70 : 31.570.00 1.644.00' 8.88 ' 12.290.00 ' 2.536.00 : 1.172.00
WF30x235  795.00 ' 21.10 382.00 38.10 17.00 718.80 ' 684.40 44500 = 349.72 ' 485.700.00 ' 12.220.00 : 33.00 ' 35.460.00 11.856.00 8.92 13.830.00 2.863.00 : 1.662.00
WF 30 x 261 803.00 - 23.60 : 385.00 41.90 1 17.00 : 719.20 685.20 0 495.00 = 388.41 : 544.000.00 ' 13.550.00 A 33.20 : 39.940.00 2.075.00: 8.98 ' 15.420.00 : 3.209.00 : 2.237.00
WF30x292 = 813.00 ' 25.90 387.00 47.00 : 17.00  719.00 ' 685.00  552.00 = 434.54 = 617.700.00 : 15.190.00 : 33.40 - 45.510.00 12.352.00 9.08 : 17.370.00 ' 3.644.00 : 3.117.00
WF30x326  823.00 ' 29.00 390.00 52.10 17.00 718.80 ' 684.80 617.00 = 485.14 = 697.600.00 ' 16.950.00 : 33.60 ' 51.660.00 12.649.00 9.15 19.500.00 4.118.00 ' 4.276.00

WF 30x357  833.00 : 31.50 393.00 56.90 : 17.00  719.20 ' 685.20 ' 676.00 = 531.28 = 775.500.00 : 18.620.00 : 33.90 - 57.760.00 12.939.00 9.24 ' 21.520.00 ' 4.577.00 : 5.567.00
WF 30 x 391 843.00 - 34.50  396.00 62.00  17.00 : 719.00 685.00 @ 742.00 = 581.87 : 860.400.00 ' 20.410.00 34.10 : 64.430.00 3.254.00: 9.32 ® 23.720.00 : 5.080.00 : 7.238.00
WF30x433  855.00 ' 38.10 399.00 68.10  17.00 718.80 ' 684.80 820.00 = 644.38 = 964.400.00 ' 22.560.00 : 34.30 ' 72.440.00 13.631.00 9.40 26.390.00 5.687.00 8 9.634.00
WF30x477  869.00 41.40 ' 403.00 74.90 17.00: 719.20 8 685.20 904.00 : 709.86 1.086.000.00 24.990.00 ' 34.70  82.140.00 4.077.00: 9.53 ' 29.410.00 ' 6.396.00 12.780.00
WF30x526 = 883.00 : 45.50 407.00 82.00 : 17.00  719.00 : 685.00  997.00 = 782.78 $1.218.500.00  27.600.00 : 35.00 : 92.720.00 14.556.00 9.64  32.700.00 ' 7.170.00 :16.860.00
WF 30 x 581 899.00 - 50.00 $ 411.00  89.90 : 17.00 : 719.20 A 685.20 1.101.00 864.62 : 1.372.500.00 30.530.00 ' 35.30 : 104.800.00 5.099.00: 9.76 ' 36.450.00 : 8.050.00 :22.310.00

WF33x118  835.00 14.00 1 292.00 18.80 18.00 0 797.40 761.40 224.00 : 175.60 246.400.00 ' 5.901.00 ' 33.10 7.823.00 ' 536.00 591 ' 6.816.00 844.00 = 227.00
WF33x130  840.00 = 14.70 1 292.00  21.70  18.00 : 796.60 : 760.60 = 247.00 : 193.46 = 278.400.00 @ 6.630.00 : 33.60 = 9.029.00 ' 618.00 = 6.05 = 7.627.00 = 971.00 @ 310.00
WF 33 x 141 846.00 - 15.40 $ 293.00 24.40 18.00 : 797.20 ' 761.20  269.00 : 209.83 : 310.700.00 = 7.346.00 ' 34.00 - 10.260.00 - 700.00 : 6.18 - 8.430.00 : 1.093.00 = 409.00
WF33x152  851.00 16.10 1 294.00 26.80 18.00 @ 797.40 761.40 289.00 : 226.20 = 340.100.00 @ 7.992.00 ' 34.30 11.380.00  774.00 6.28 = 9.163.00 1.213.00 = 518.00
WF33x169  859.00  17.00 : 292.00 ' 31.00 18.00 0 797.00 ' 761.00 319.00 : 251.00 = 386.500.00 @ 8.999.00 ' 34.79 12.900.00 ' 883.60 6.36 ' 10.304.00 1.383.00 = 737.60

WF33x201  855.00  18.20  400.00 29.20  18.00  796.60 760.60 381.00 = 299.12 = 479.400.00 11.210.00 35.50 31.190.00 1.560.00: 9.04 ' 12.640.00 2.406.00  863.00
WF 33 x 221 862.00 - 19.70 ' 401.00 32.40  18.00 ' 797.20 761.20  420.00 = 328.88 ' 534.800.00 ' 12.410.00 37.70 : 34.880.00 1.739.00: 9.12 ' 14.020.00 ' 2.686.00 : 1.155.00
WF 33 x 241 868.00 - 21.10 $ 403.00 35.60  18.00 : 796.80 760.80 @ 458.00 = 358.65 ' 590.600.00 ' 13.610.00 35.90 : 38.900.00 1.931.00: 9.22 ' 15.400.00 ' 2.984.00 : 1.507.00
WF33x263 = 877.00 ' 22.10 401.00  39.90 : 18.00 ' 797.20 : 761.20 : 499.00 = 391.39 = 658.600.00 : 15.020.00 : 36.30 : 42.960.00 12.143.00 9.28  17.010.00 ' 3.310.00 : 2.021.00
WF 33 x 291 885.00 - 24.40 $ 404.00 43.90  18.00 : 797.20 761.20  552.00 - 433.06 : 735.300.00 ' 16.620.00 = 36.50 : 48.350.00 2.394.00: 9.36 ' 18.900.00 : 3.706.00 : 2.702.00
WF33 x 318 893.00 | 26.40 $ 406.00 48.00 : 18.00 : 797.00 761.00 603.00 = 473.24 ' 812.200.00 ' 18.190.00 36.70 : 53.670.00 2.644.00° 9.43 ' 20.770.00 ' 4.100.00 : 3.512.00
WF 33x354  903.00 ' 29.50 409.00 53.10  18.00 796.80 : 760.80 ' 672.00 = 526.81 @ 914.100.00 : 20.250.00 : 36.90 ' 60.730.00 12.970.00 9.51 23.250.00 4.620.00 ' 4.788.00
WF33x387  913.00 - 32.00 411.00 57.90 : 18.00  797.20 : 761.20 : 734.00 = 575.92 -1.010.800.00 22.140.00 : 37.10 - 67.230.00 13.271.00 9.57 ' 25.540.00 ' 5.100.00 : 6.190.00
WF33x424 + 923.00 - 3510 414.00 63.00 : 18.00  797.00 ' 761.00  804.00 = 630.98 '1.118.600.00 24.240.00 : 37.30 - 74.810.00 13.614.00 9.64 28.110.00 ' 5.650.00 : 8.026.00
WF 33 x468 = 93500 ' 38.60 418.00 69.10 18.00 796.80 ' 760.80 888.00 = 696.46 1.252.200.00 26.780.00 : 37.60 : 84.510.00 14.043.00 9.76 31.250.00 ' 6.340.00 '10.640.00
WF33x515 = 949.00 ' 41.90 421.00 75.90 18.00 797.20 ' 761.20 976.00 = 766.41 1.402.200.00 29.550.00 : 37.90 : 94.900.00 14.508.00 9.86 34.670.00 ' 7.083.00 :14.030.00
WF 33x567  963.00 ' 46.00 425.00 83.10 18.00 796.80 ' 760.80 1.076.00 843.79 1.569.500.00 32.600.00 : 38.20 : 107.000.00 5.035.00 9.97  38.490.00 ' 7.934.00 '18.490.00
WF33x619 = 977.00 - 50.00 430.00 89.90 : 18.00  797.20 : 761.20 1.175.00 921.18 :1.741.700.00 35.650.00 : 38.50 : 120.000.00 15.581.00 10.10 ' 42.350.00 : 8.818.00 :23.600.00

WF36x135  903.00 15.20 ' 304.00  20.10 19.00 ' 862.80 ' 824.80 256.00 : 200.90 = 325.200.00 @ 7.203.00 ' 35.60 9.442.00 ' 621.00 6.07 = 8.356.00 982.00 = 298.00
WF36x150  911.00 - 15.90 304.00 23.90  19.00  863.00 : 825.20 ' 286.00 = 223.23 @ 376.800.00 : 8.273.00 ' 36.30 : 11.220.00 = 738.00 - 6.27 = 9.540.00 : 1.163.00 . 427.00
WF36x160  915.00 = 16.50 : 305.00 ' 25.90 ' 19.00 : 863.20 : 825.20  304.00 : 238.11 = 406.400.00 @ 8.883.00 ' 36.60  12.290.00 - 806.00 = 6.36 ' 10.230.00 ' 1.267.00 : 519.00
WF36x170 = 919.00 = 17.30 ' 306.00 27.90 19.00 @ 863.20 ' 825.20 323.00 : 252.99 = 437.500.00 @ 9.520.00 ' 36.80 13.370.00  874.00 6.43 = 10.960.00 1.375.00 = 631.00
WF36x182  923.00 18.40 ' 307.00 30.00 19.00 863.00 ' 825.00 346.00 : 270.85 471.600.00 @ 10.220.00 : 36.90 14.520.00 = 946.00 6.48 = 11.780.00 1.491.00 = 775.00
WF36x194  927.00 = 19.40 ' 308.00 32.00 19.00 863.00 ' 825.00 368.00 : 288.70 = 504.500.00 @ 10.880.00 ' 37.00 15.640.00 1.016.00 6.52 ' 12.570.00 1.603.00 = 930.00
WF36x210  932.00  21.10 : 309.00 34.50 19.00 ' 863.00 8 825.00 398.00 ' 312.52 @ 548.200.00 ' 11.760.00 ' 37.10  17.040.00 1.103.00: 6.54 ' 13.630.00 = 1.748.00 1.171.00

»



Perfil H americano de ala ancha - WF

A -
STECKERL HIERROS Y ACEROS ;
_ Yoy
Su Centro del Hierro y el Acero
Tabla 3.4. Perfil H americano de ala ancha o WF.
PERFIL H AMERICANO DE ALA ANCHA - WF
PERFILES WF DIMENSIONES Y PROPIEDADES PARA EL DISENO
DIMENSIONES PROPIEDADES ELASTICAS MODULO PLASTICO CONS
ALTURA ALA DISTANCIAS AREA  PESO EJE X-X EJEY-Y TORS
DESIGNACION h s b t r c d Ix Sx X ly Sx ry Zx Zy Jt
mm mm mm  mm _ mm mm mm cm2  kg/mt cmé cm3 cm cm4 cm3 cm cm3 cm3 cm4
WF 36 x 230 912.00 : 19.30 418.00 : 32.00 1 24.00 . 848.00 : 800.00 : 436.00 = 342.28 . 624.900.00 : 13.700.00 : 37.90 : 39.010.00 : 1.867.00 : 9.46 15.450.00 : 2.882.00 = 1.193.00
WF 36 x 245 916.00 : 20.30 419.00  34.30  24.00 . 847.40 : 799.40 - 464.00 = 364.60 . 670.500.00 : 14.640.00 : 38.00 : 42.120.00 - 2.011.00 : 9.52 16.520.00 : 3.106.00  1.446.00
WF 36 x 260 921.00  21.30 420.00 36.60 24.00 847.80 $799.80 493.00 386.92 718.300.00 15.600.00 38.20 45.280.00 2.156.00 9.58 17.630.00 3.332.00 1.734.00
WF 36 x 280 928.00 $ 22.50  422.00 39.90 24.00 @ 848.20  800.20  533.00 : 416.69 = 787.600.00 ' 16.970.00 ' 38.50 = 50.070.00 = 2.373.00 - 9.70 ' 19.210.00  3.668.00 = 2.200.00
WF 36 x 300 933.00 $ 24.00  423.00 42.70 24.00  847.60 ' 799.60 570.00 ' 446.45 846.800.00 ' 18.150.00 ' 38.60 = 53.980.00 2.552.00 ' 9.73 ' 20.600.00  3.951.00 ' 2.685.00
WF 36 x 328 942.00 : 25.90 422.00 : 47.00  24.00 . 848.00 : 800.00 . 621.00 = 488.12 . 935.400.00 : 19.860.00 : 38.80  59.010.00 : 2.797.00 : 9.75 22.610.00: 4.336.00 = 3.514.00
WF 36 x 359 950.00 < 28.40 425.00 51.10 24.00  847.80 $799.80 680.00 @ 534.25 1.031.200.00 21.710.00 38.90 65.560.00 3.085.00 9.82 24.830.00 4.796.00 4.542.00
WF 36 x 393 960.00  31.00  427.00 55.90 24.00 @ 848.20 6 800.20  745.00 ' 584.85 1.143.100.00 23.810.00  39.20 72.770.00 3.408.00 ' 9.88 ' 27.360.00  5.310.00 ' 5.932.00
WF 36 x 439 972.00  34.50  431.00 62.00 24.00  848.00 6 800.00 832.00 ' 653.31 1.292.100.00 26.590.00 ' 39.40 = 83.050.00 = 3.854.00 ' 9.99 ' 30.730.00 ' 6.022.00 ' 8.124.00
WF 36 x 485 984.00 : 38.10 434.00  68.10 1 24.00 . 847.80 = 799.80 1 919.00 = 721.76 : 1.444.100.00 : 29.350.00 : 39.60 : 93.200.00 : 4.295.00 : 10.10  34.120.00 : 6.733.00 : 10.800.00
WF 36 x 527 996.00 : 40.90 437.00  73.90  24.00 . 848.20 : 800.20 . 998.00 = 784.26 - 1.592.500.00 = 31.980.00 : 40.00 : 103.300.00 4.728.00 : 10.20 37.340.00 : 7.424.00 :13.730.00
WF 36 x588  1.012.00 4550 442.00 82.00 24.00 848.00 800.00 1.116.00° 875.04 ' 1.811.300.00  35.800.00 40.30 : 118.700.00: 5.372.00 10.30 42.090.00 = 8.463.00 :18.850.00
WF 36 x650  1.028.00  50.00 446.00 ' 89.90  24.00 848.20 800.20 1.231.00° 967.31  2.032.600.00 ' 39.540.00 40.60 : 133.900.00: 6.003.00 10.40 46.810.00  9.486.00 124.930.00
WF36x720  1.046.00 : 55.00 1 451.00 : 99.10 : 24.00 . 847.80 . 799.80 : 1.365.00 1.071.48. 2.299.000.00 : 43.960.00 - 41.00 : 152.700.00 : 6.774.00 : 10.60 52.410.00 : 10.740.00:33.450.00
WF36x798  1.066.00 : 60.50 : 457.00 1109.00: 24.00 . 848.00 : 800.00 : 1.514.00 1.187.56  2.607.000.00 : 48.910.00 - 41.50 : 175.000.00  7.659.00 : 10.80 58.750.00 : 12.180.00:44.720.00
WF 36x848  1.078.00 64.00 461.00 115.10 24.00 847.80 799.80 1.609.00 1.261.97 2.805.200.00 52.040.00 41.80 189.900.00 8.237.00 10.90 62.800.00 13.120.00 52.910.00
WF 40 x 149 970.00 : 16.00 - 300.00 : 21.00 : 30.00 . 928.00 : 868.00 . 282.00 = 221.74 . 406.500.00 - 8.380.00 - 38.00  9.501.00 : 633.00 : 5.80 9.777.00 - 1.016.00 = 403.00
WF 40 x 167 980.00 : 16.50  300.00 : 26.00  30.00 . 928.00 : 868.00 . 317.00 = 248.52 . 481.100.00 . 9.818.00 - 39.00 . 11.750.00 | 784.00 : 6.09 11.350.00 1.245.00 = 584.00
WF 40 x 183 990.00  16.50 | 300.00 31.00 30.00 . 928.00 ' 868.00 347.00 : 272.33 = 553.800.00 ' 11.190.00 : 40.00 14.000.00 = 934.00 ' 6.35 12.820.00 1.470.00 = 822.00
WF40x211 1.000.00  19.00 300.00 : 36.00 : 30.00 928.00 868.00 : 400.00 @ 314.00 : 644.700.00 ' 12.890.00 40.10 : 16.280.00 : 1.085.00 6.38 14.860.00  1.716.00 : 1.254.00
WF 40x235  1.008.00 : 21.00 : 302.00 : 40.00 : 30.00 . 928.00 - 868.00 - 444.00 = 349.72 = 722.300.00 : 14.330.00 : 40.30 : 18.460.00 = 1.222.00 : 6.45 16.570.00 : 1.940.00 : 1.701.00
WF 40 x 174 970.00  16.50 | 400.00 21.00 30.00 @ 928.00 ' 868.00 329.00 : 258.94 504.400.00 @ 10.400.00 : 39.20 22.450.00 = 1.123.00  8.26  11.880.00 1.755.00 : 483.00
WF 40 x 199 982.00  16.50  400.00 27.00 30.00 @ 928.00 ' 868.00 377.00 : 296.15 618.700.00 ' 12.600.00 : 40.50 28.850.00 = 1.443.00 ' 8.75 ' 14.220.00 2.235.00 : 757.00
WF 40 x 215 990.00 : 16.50 400.00 : 31.00 - 30.00 . 928.00 : 868.00 - 409.00 = 319.96 . 696.400.00 : 14.070.00 : 41.30 - 33.120.00 - 1.656.00 - 9.00 = 15.800.00 : 2.555.00  1.021.00
WF 40 x249  1.000.00 : 19.00 : 400.00 : 36.00 : 30.00 . 928.00  868.00 - 472.00 = 370.55 = 812.100.00 : 16.240.00 : 41.50 - 38.480.00 = 1.924.00 : 9.03  18.330.00 : 2.976.00 : 1.565.00
WF40x277  1.008.00 21.00 402.00 8 40.00  30.00 928.00 868.00 524.00 @ 412.22 ' 909.800.00 ' 18.050.00 41.70 : 43.410.00 : 2.160.00 9.10 20.440.00 3.348.00 : 2.128.00
WF40x297  1.012.00 23.60 402.00 41.90 30.00 928.20 868.20 564.00 = 441.99 ' 966.500.00 @ 19.100.00 41.40 ' 45.500.00 : 2.264.00 8.98 21.780.00  3.529.00 : 2.545.00
WF40x324  1.020.00 2540 404.00 ' 46.00 30.00 928.00 868.00 615.00 @ 482.17  1.067.500.00  20.930.00 41.70 ' 50.710.00 : 2.510.00 = 9.08 23.920.00  3.919.00 : 3.311.00
WF 40x362  1.030.00 : 28.40 1 407.00 : 51.10 : 30.00 . 927.80 - 867.80 . 687.00 = 538.72  1.202.500.00 : 23.350.00 : 41.80 : 57.630.00 = 2.832.00 : 9.16  26.820.00 : 4.436.00 : 4.546.00
WF 40x397  1.040.00 31.00 409.00 55.90 30.00 928.20 868.20 753.00 590.80 ' 1.331.000.00 25.600.00 42.10 64.010.00 : 3.130.00 9.22 29.530.00 4.916.00 = 5.927.00
WF 40x436  1.050.00 34.00 412.00 61.00 30.00 928.00 868.00 826.00 648.84 ' 1.473.300.00 28.060.00 42.20 ' 71.450.00 : 3.468.00 9.30 32.530.00 5.464.00 ' 7.723.00
WF 40x480  1.062.00 37.10 416.00 67.10 30.00 927.80 867.80 910.00 ' 714.32 ' 1.646.600.00 ' 31.010.00 42.50 ' 80.960.00 : 3.892.00 9.43 36.110.00 ' 6.145.00 :10.240.00
WF40x531  1.075.00 : 40.90 1 419.00 : 73.90 : 30.00 . 927.20 : 867.20 1.006.00 790.22 - 1.842.200.00 : 34.270.00 - 42.80 : 91.190.00 : 4.353.00 : 9.52 40.140.00 = 6.896.00 : 13.670.00
WF40x593  1.092.00 4550 424.00 82.00 30.00 928.00 868.00 1.125.00 882.48  2.096.400.00 38.400.00 43.20 105.000.00 6 4.952.00 9.66 45.260.00 7.874.00 18.750.00
WF 40x 655  1.108.00 50.00 428.00 89.90  30.00 928.20 868.20 1.241.00° 974.75 ' 2.348.700.00  42.400.00 43.50 : 118.500.00: 5.538.00 = 9.77 50.300.00 : 8.839.00 124.770.00
WF 40 x 192 970.00 : 18.00  450.00 : 21.00  30.00 . 928.00 : 868.00 . 364.00 = 285.73 . 561.600.00 - 11.580.00 : 39.30  31.960.00 : 1.420.00 : 9.37 13.200.00 2.214.00 = 574.00
WF 40 x 221 982.00  18.00 450.00 27.00 30.00 928.00 < 868.00 418.00 @ 328.88 690.200.00 = 14.060.00  40.60 41.070.00 1.825.00 9.92 15.830.00 2.821.00  882.00
WF 40 x 244 992.00 | 18.00 ' 450.00 32.00  30.00 | 928.00 : 868.00 463.00 @ 363.11 = 799.800.00 ' 16.130.00  41.60 48.670.00 2.163.00 10.30 18.050.00  3.327.00 = 1.268.00
WF 40x268  1.000.00 19.00 451.00 ' 36.00  30.00 928.00 868.00 509.00 = 398.83 ' 897.400.00 ' 17.950.00 42.00 ' 55.120.00 : 2.444.00 10.40 20.100.00 ' 3.757.00 : 1.724.00
WF40x298  1.008.00 : 21.00 : 453.00 : 40.00 : 30.00 . 928.00  868.00 . 565.00 = 443.47  1.005.400.00 : 19.950.00 : 42.20 - 62.070.00 = 2.740.00 10.50 22.410.00 : 4.220.00 : 2.346.00
WF40x328  1.016.00 23.00 455.00 44.00 30.00 928.00 868.00 622.00 488.12 1.115.700.00 21.960.00 42.40  69.200.00 : 3.042.00 10.60 24.760.00 4.691.00 = 3.103.00
WF 44 x198  1.090.00 18.00 300.00 : 31.00 : 20.00 1.028.00 988.00 ' 374.00 = 294.66 = 693.500.00 ' 12.720.00  43.00  14.010.00 ' 934.00 ' 6.12 14.780.00 ' 1.483.00 . 839.00
WF 44 x 224 1.100.00 - 20.00 : 300.00 : 36.00 : 20.00 - 1.028.00 - 988.00 - 425.00 = 333.35 = 801.500.00 : 14.570.00 : 43.40 - 16.280.00 = 1.085.00 : 6.19  16.950.00 : 1.728.00 : 1.253.00
WF 44 x248  1.108.00 22.00 302.00 40.00  20.00 1.028.00 988.00 471.00 = 369.07 = 897.300.00 ' 16.200.00 43.60 18.460.00 : 1.223.00 6.26 18.890.00 1.954.00 = 1.703.00
WF 44 x285  1.118.00 26.00 305.00 ' 45.00  20.00 1.028.00 988.00 @ 545.00 @ 424.13 ' 1.034.900.00 : 18.510.00 43.60 : 21.440.00 : 1.406.00 6.27 21.770.00 2.273.00 : 2.527.00
WF 44 x230  1.090.00 - 18.00 : 400.00 : 31.00 : 20.00 - 1.028.00 - 988.00 : 436.00 = 342.28 = 867.400.00 : 15.920.00 : 44.60 : 33.120.00 = 1.656.00 : 8.71 18.060.00 : 2.568.00 : 1.037.00
WF 44 x262  1.100.00  20.00 400.00 : 36.00 : 20.00 1.028.00 988.00 @ 497.00 = 389.90 : 1.005.400.00  18.280.00 45.00 : 38.480.00 : 1.924.00 8.80 20.780.00 2.988.00 : 1.564.00
WF 44x290  1.108.00 ' 22.00 402.00 : 40.00 : 20.00 1.028.00 988.00 @ 551.00 @ 431.57  1.125.600.00 ' 20.320.00 45.20 : 43.410.00 : 2.160.00 = 8.87 23.160.00 = 3.362.00 : 2.130.00
WF 44 x335  1.118.00 26.00 405.00 45.00  20.00 1.028.00 988.00 = 635.00 498.54 ' 1.294.100.00 ' 23.150.00 45.10 49.980.00 : 2.468.00 8.87 26.600.00 3.870.00 ' 3.135.00

.




CUADRO DE MODULO DE BALASTO



MODULOS DE REACCION DEL SUELO

Distinguidos Usuarios de CSl, Morrison & Morrison Ingenieros www.morrisoningenieros.com, Coordinadores
CSl Latinoamérica, Proporciona la siguiente Tabla para uso con el SAFE.

Esta en una tabla con diferentes valores del Modulo de Reaccion del Suelo (conocido también como Coeficiente
de Balasto o Modulo de Winkler) en funcion de la resistencia admisible del terreno en cuestion. Los valores de
esta tabla son para una superficie de apoyo (Area) Estos valores son los que hay que darles al SAFE (no
requieren ninguna Modificacion).

Esta tabla es un resumen de diferentes trabajos en mecanica de suelos que han realizado el Prof. Terzaghi y
otros cinco Ingenieros connotados (en diferentes épocas).

Esta tabla se extrajo de la Tesis de maestria “Interaccion Suelo-Estructuras: Semi-espacio de Winkler”,
Universidad Politécnica de Catalufia, Barcelona- Espafia. 1993 (Autor Nelson Morrison).

Modulo de Reaccion del Suelo

Datos para SAFE
o i
(Kg/Cm?) (Kg/Cm?) | (kg/Cm’) (Kg/Cm®) (Kg/Cm?) (Kg/Cm?)
' 0.25 0.65 155 3.19 2.85 5.70
030 0.78 =T 328 2.90 5.80
035 0.91 | | 165 3.37 2.95 5.90
0.40 1.04 170 3.46 3.00 6.00
0.45 117 . 17s 3.55 3.05 6.10
0.50 1.30 . 180 3.64 3.10 6.20
055 139 185 3.73 3.15 6.30
0.60 1.48 . 190 3.82 3.20 6.40
0.65 157 1.95 391 3.25 6.50
0.70 1.66 ' 2.00 4.00 . 330 6.60
0.75 175 2.05 410 335 6.70
0.80 1.84 | | 210 420 3.40 6.80
0.85 193 215 430 3.45 6.90
0.90 2.02 220 4.40 3.50 7.00
0.95 211 . 2.325 450 3.55 7.10
1.00 220 2.30 4.60 3.60 7.20
1.05 229 2.35 4.70 3.65 730
1.10 238 240 4.80 3.70 7.40
1.15 247 ' 2.45 490 | 375 750
1.20 256 . 2.50 5.00 3.80 7.60
1.25 265 255 5.10 385 7.70
, 1.30 2.74 | 2.60 5.20 3.90 71.80
1.30 2.74 260 5.20 3.90 7.80
1.35 2.83 E 2.65 5.30 3.95 7.90
1.40 2.92 ; 2.70 5.40 4.00 8.00
1.45 3.01 g 2.75 5.50
1.50 310 | 2.80 5.60




FICHA TECNICA ACERO DECK



PRODUCTOS
ACERO-DECK"

CARACTERISTICAS TECNICAS

PERFIL TIPO
AD-600

Tipo : AD-600
Peralte : 60 mm
Am:lu;l fota: : 920 mm L ‘
Ancho otil : 200 mm
Calibre : Gage 20,22 L— —'1
Acabado : Galvanizado ancho til 900 mm
Longitud : A medida

PROPIEDADES DEL CONCRETO (F’c =210 kg/cm?)

Altura de losa Volumen concreto | Carga muerta
(em) m?/m? Kg/m?

11.00 0.075 180.80
12.00 0.085 204.80
PROPIEDADES DE LA SECCION ACERO 13.00 0.095 228.80
A i 14.00 0.105 252.80
gage m 15.00 0.115 276.80
22 912 59.04 22.73 17.36 16.00 0.125 300.80

20 | 10.88 71.66 27.58 21.06

SOBRE CARGA ADMISIBLE (kg/m?) CON CONCRETO (f’c =210 kg/cm?)

Los valores sombreados requieren apuntalamiento t: Espesor de la losa desde la base del valle
temporal al centro del claro inferior de la placa colaborante Acero-Deck
Luces mayores a 4.00 metros apuntalar a los tercios hasta la parte superior del concreto.

L: Luz Libre, separacion entre apoyos (metros).




FICHA TECNICA ACERO PERNOS Y
TORNILLOS



FICHA TECNICA

PERNO ESTRUCTURAL CABEZA HEXAGONAL
ASTM A-325TIPO 1
ASME/ANSI B18.2.6 2006

@D F H LR L

Entre | Altura | (Largo| (Largo
Caras |Cabeza|Rosca)| Total)

1/2 -13 718 5/16 1 1.1/4a5
5/8-11 | 1.1/16 25/64 1.1/4 1.1/4a5
3/4-10 1.1/4 15/32 1.3/8 1.1/2a6
7/8 -9 1.7116 35/64 1.1/2 1.3/4a8

1-8 1.5/8 39/64 1.3/4 21/4a8

Diametro

1.1/8-7 | 113116 | 11/16 2 21/2a8
1.1/4 -7 2 25/32 2 21/2a8
1.1/2-6 | 2.3/8 15/16 2.1/4 3a8

TOLERANCIAS DE LARGO (ASME B18.2.6)

Medida
Nominal 1/2 5/8 3/4a1 [1.1/8a1.1/2

Hasta 6 |+0.00 -3.05|+0.00 -3.05|+0.00 -4.83| +0.00 -6.35
Sobre 6 (+0.00 -4.83|+0.00 -6.35|+0.00 -6.35| +0.00 -6.35

LARGOS DE INCREMENO DE 1/4"
CLASE DE ROSCA : UNIFICADA CORRIENTE UNC CLASE 2B (ASME B1.1 - 2002).
RECUBRIMIENTO : GALVANIZADO POR’INMERSIéN EN CALIENTE (ASTM F-2329 Similar A-153-2000 CLASE C).
: CINCADO ELECTROLITICO (ASTM B-633 -1998).
TERMINACION : PAVONADO NEGRO.
* CUALQUIER MODIFICACION EN EL LARGO DE LA ROSCA PRODUCE QUE EL PERNO SEA REGIDO POR LA NORMA ASTM A-449 TIPO 1.

RESISTENCIA MIN.
NORMA MATERIAL DIAMETRO NOMINAL A LA TRACCION DUREZA Hrc
Acero Medio Carbono 1/2" HASTA 1" 120 KSI 25-34
ASTMA325TIPO 1| Tenlado y Revenido | SOBRE 1" HASTA 1.1/2" 105 KS| 19-30
AMERICAN SCREW DE CHILE LTDA. - Lider en Elementos de Sujecion

Camino a Melipilla 10338 - Fonos: 56-2- 440 7009/01/02/03/65/52 LC
Fax: 56 -2- 440 7060 6 56 -2- 557 5854 - E-mail: ventas@amscrew.cl -
www.amscrew.cl - Casilla Postal 1844 - Santiago - Chile CERTIFIED

I1ISO 9001
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ETABS 2013 13.1.1

Connection Design: B113-CJ

Units: kip-

in

Story: Story3

Design Code: AISC 360-10

f=—241.8 mm

37.5 mm
pm

62.5m

aene
rbm SL-.

|

Beam-Column Moment Minor Axis Connection

Summary of results

P1=279.3 mmx 380.5 mmx 12.5 mm

Design Check Type D/C Ratio Result Reference

1 Beam design flexural strength 0.017 Passed Spec. Eq F13-1

2 Strength of bolt group 0.085 Passed Pg 7-18 AISC manual

3 Shear yielding of web plate 0.036 Passed J4-3

4 Shear rupture of web plate 0.059 Passed Ja-4

5 Block shear rupture strength of web plate 0.003 Passed Ja-5

6 Design strength of weld 0.049 Passed J2-3

7 Weld strength at tension flange 0.093 Passed J2-3

8 Shear rupture of column web 0.386 Passed Manual Eq 9-2
Material Properties
Beam W16X77 A992Fy50 Fy= 50 ksi Fu= 65 ksi
Column W14X99 A992Fy50 Fy= 50 ksi Fu= 65 ksi
Web Plate A992Fy50 Fy= 50 ksi Fy= 65 ksi
Geometric Properties
Beam W16X77 tw=0.455in d=16.5in t=0.76 in bf=10.3 in
Column W14X99 tw=0.4851in d=14.2in t=0.781in bi=14.6 in
Preferences s=75in Lev=1.481in Len=1.48in

Bolts, Plate & Weld

Weld

Web Plate
Bolt

Hole

Size, D(1/16)= 3.94 in
Thickness, t= 0.49213 in
Type= A325-N
Type= STD

diameter, d,= 1.26 in
diameter, d,=1.31in
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ETABS 2013 13.1.1

Design Calculations

Shear Demand

R,= [P, 2+ V,* R, =/0.00002 2 + 7.992 R, = 7.99 kips

1 — Beam design flexural strength, Reference(Spec.Eq F13 — 1)

b= b —t, b =10.3 — 0.455 b =9.85in
h=d-2t h=165-2%0.76 h=1498in
b.d® bh3 10.3 % 16.52  9.85 % 14.983
== 77 = - S, = 133.08 in3

"7 6 6d Sex 6 6+ 16.5 > m

&M, = ¢F,S, ¢M,, = 0.9 x 65 * 133.08 ¢M,, = 7785.08 kip — in
M, 130.36

D/C Ratio = D/C Ratio = ——— D/C Ratio = 0.01674

/ M, /€ Ratio = Z7ee 08 /

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

2 — Strength of bolt group, Reference(Pg 7 — 18 AISC manual)

Compute bearing strength per bolt

P2+ V2 . _ ¥0.000027 +7.99 v = 2 kips
W= u 4
leg = Loy — % ly =148—- % l;y =0.82013 in
l.=s—d, l.=75-131 l.=73.69in
¢, = min(¢pl.2l,,tF,, p1.21 tE,)
@1 = min(0.75 * 1.2 * 0.82013 * 0.49213 * 65,0.75 * 1.2 * 73.69 * 0.49213 * 65)
¢y, = 23.61 kips
¢y = P2.4dtE,
P11 = 0.75 % 2.4 % 1.26 * 0.49213 * 65 ¢R, = 72.54 kips
min(¢1.2l.,tE,, $1.21.tE,) < ¢p2.4dtF,
sogpry,, = 23.61 kips
Compute shear strength per bolt
A, = ”sz 4, = 141267 11'262 A, = 1.25 in?
Prny = OFL,Ap @1y = 0.75% 54 « 1.25 @1y, = 50.46 kips

@1y, is less thangR,,,

Bearing controls over shear

T

D/C Ratio = ———*———
mln((»brnl,d)rnz)
D/C Ratio = 2 D/C Ratio = 0.08455
/€ Ratio = R 61,50.46) /C Ratio = 0.

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

3 — Shearyielding of web plate, Reference(J4 — 3)
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ETABS 2013 13.1.1

Agy = Lxt Ay, = 14.98 % 0.49213

R, = P0.6F/A, OR, =1%0.6*50%*7.37

D/C Ratio = R D/C Ratio = ———
PRy, 221.16

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

4 — Shear rupture of web plate, Reference(J4 — 4)

1 1
Apy = [L=n(dy + It Any = [14.98 — 4(1.31 + 79]0.49213
OR, = $0.6F,A,, @R, = 0.75 % 0.6 * 65 * 4.67
D/C Ratio = — 0= 7

/ OR, D/C Ratio 136.46

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

5 — Block shear rupture strength of web plate, Reference(J4 — 5)

1 1 1
)t A = [148 =5 (1314 )]049213

1
Ape = [Len — E(dh +E

2n —
Ay =[{(n—Ds+ Ly} — {T

1 d 1
(dn +E)}]t

2x4—1 1
Ay = [[(4=1)75+ 1.48] - [—— (131 + 711049213

Agy = [(n—1D)s + L]t Agy = [(4—1)75+ 1.48]0.49213
PR, = ¢[F,Aye + min(0.6F, Ay, 0.6F,Ay,)]

¢R,, = 0.75[65 * 0.38823 + min(0.6 * 50 * 111.45,0.6 * 65 * 109.09)]

¢R, = 2526.66 kips

R D/C Ratio = =
OR, /C Ratio = 5 o 66

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

D/C Ratio =

6 — Design strength of weld, Reference(J2 — 3)
_ §0.6F,, D * 2L

PR = 22.627
SR, = 0.75 % 0.6 * 70 * 3.94 % 2 * 14.98
n 22.627
D/C Ratio = R D/C Ratio = ———
PR, 164.21

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

7 — Weld strength at tension flange, Reference(J2 — 3)

" M, R = 130.36
] v 165
$0.6FgxxDb;1.5
Ry, =——— 1"
PRn 22.627
R = 0.75% 0.6 % 70 * 3.94 % 10.3 * 1.5
PRn = 22.627
R, 7.9
D/C Ratio = D/C Ratio = ——
/ OR,, /€ Ratio = g

Page 3 of 4

Agy = 7.37 in?

®R,, = 221.16 kips

D/C Ratio = 0.03611

Anp = 4.67 in?
®R,, = 136.46 kips

D/C Ratio = 0.05852

Ane = 0.38823 in?

App = 109.09 in?

Agy = 11145 in?

D/C Ratio = 0.00316

@R, = 164.21 kips

D/C Ratio = 0.04863

R, =79 kips

¢R,, = 84.68 kips

D/C Ratio = 0.0933



ETABS 2013 13.1.1

D/C Ratio is less than 1, Design is OK

8 — Shear rupture of column web, Reference(Manual Eq 9 — 2)

¢ o FexxD . 70%394
mn = 92.62F, min = 92,62 % 65
_ tmin 0.18744
D/C Ratio = 0= —————
/ t D/C Ratio 0.485

D/C Ratio is less than 1, Design is OK
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tmin = 0.18744

D/C Ratio = 0.38647



RENDERS 3D DEL PROYECTO CON
REVIT
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