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Resumen

En este trabajo se busca demostrar que el limite de desplazamiento inelastico relativo
del Codigo Sismico de Costa Rica 2002, puede aumentarse un 50% en naves
industriales de acero, sin necesidad de utilizar los métodos de capacidad espectral o el

método no lineal dinamico de respuesta en el tiempo y sin tener en cuenta el efecto P-A.

Para ello se realizé el analisis y disefio estructural de diversos tipos de marco, variando
la ductilidad, la distancia entre marcos, la longitud de la luz y el material de las paredes.
Se consideraron cargas gravitacionales, de viento y de sismo. Con los resultados
obtenidos se investigd la magnitud del efecto P-A y se determiné la importancia de los

momentos de segundo orden calculados de manera simplificada.

Se concluye que el diseio de los marcos industriales estda gobernado por el
desplazamiento limite y no por la resistencia; por lo tanto, poseen una capacidad extra
para soportar las fuerzas internas adicionales procedentes del efecto P-A. Ademas el
incremento de momento debido a este efecto, es pequefio en comparacion con el
momento que produce la combinacién de cargas de sismo que rige, por otro lado
también es pequefio comparado con la capacidad que le sobra a la estructura. Por lo
tanto se puede ignorar el efecto P-A en el analisis y disefio de estructuras de este tipo.
NAVES INDUSTRIALES, MARCOS, DESPLAZAMIENTOS, P-DELTA.

Ing. Miguel Cruz Azofeifa, Dr. Sc.

Escuela de Ingenieria Civil
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1 INTRODUCCION

1.1 Generalidades

El uso de los cddigos y normas de disefio en el ejercicio de la ingenieria estructural es
indispensable debido a la variedad de los sistemas estructurales, de los materiales con
que se construyen y las limitaciones que tiene el ingeniero para realizar las
suposiciones necesarias para el disefio de las estructuras, de forma que sean seguras,
econdmicas y funcionales. En Costa Rica el Cddigo Sismico ha sido relevante en el
disefio de las estructuras sismorresistentes debido a la naturaleza geoldgica que hace

de este pais un lugar susceptible de sismos.

Debido al aumento de la investigacién y desarrollo de la tecnologia en materiales
estructurales, se debe actualizar continuamente el Codigo, de manera que sea Uutil y
representativo de las necesidades actuales, reflejando el aumento en el conocimiento

adquirido.

El Cdédigo Sismico de Costa Rica 2002 (CSCR-2002), en la seccion 7.8, estipula los
limites de desplazamiento permitido para los distintos sistemas estructurales. Sin
embargo, permite un aumento de un 50% a estos limites, para las edificaciones con
categoria B, D o E disefiadas con ductilidad local 6ptima, pero si se realiza el analisis
estructural con el método de capacidad espectral o el método no lineal dindmico de
respuesta en el tiempo; tomando en cuenta el efecto P-delta. Estos métodos se
presentan en la seccidon 7.7 del Cdédigo que, para efectos practicos, son analisis
complicados, los cuales retardan el proceso de disefio. Esto no se justifica en
estructuras pequefas de un solo piso, como son las estructuras utilizadas como naves

industriales.



Se pretende que un nuevo codigo realice un cambio a esta regla, permitiendo que para
el caso de estructuras de un nivel, como es el caso de las naves industriales, se
desprecie el efecto P-A y se realice el analisis por medio del método estatico de la
seccion 7.4. No obstante, se debe verificar que al no tomar en cuenta el efecto P-A, la
estructura sigue siendo estable y no se incurre en ningun error en perjuicio de la
seguridad. Con este proyecto se procura verificar si es posible despreciar el efecto P-A

al realizar el diseno.

Los ingenieros estructurales dedicados al disefio, tienen como objetivo idear estructuras
que sean economicas, sin dejar de lado la eficiencia en el proceso de disefio, ya que de
esto depende su utilidad. Por lo tanto, en estructuras pequefias se busca utilizar el
método mas sencillo. EI hecho de despreciar el efecto P-A y utilizar el método estatico

para el analisis, le dara al disefiador mayor eficiencia.

Ademas, al permitirse aumentar los desplazamientos a las estructuras, se obtienen
estructuras con secciones mas pequefas, lo cual reduce costos en los materiales de la
edificacidén; por eso se pretende alcanzar la mayor capacidad de deformacion que
permita el Cédigo. Esto redunda en una ventaja para el pais, ya que permitira construir

edificios mas baratos y aumentar a su vez el atractivo de inversion en infraestructura.

Este proyecto pretende comprobar lo anterior, por medio del analisis estructural de
varios marcos tipo nave industrial de acero, disefiados con estos limites de

desplazamiento.

1.2 Objetivo general

Determinar la importancia del momento de segundo orden debido al efecto P-A en
marcos industriales de acero, cuando se permite un desplazamiento 50% mayor que lo

estipulado por el Codigo Sismico de Costa Rica 2002.



1.3 Objetivos especificos

1.

Disefiar veinticuatro marcos de acero tipo nave industrial, con distinto
espaciamiento, distinta luz entre columnas, paredes de laminas de acero
galvanizado, paredes de mamposteria y distinta ductilidad, utilizando los
lineamientos del CSCR-2002.

Determinar los desplazamientos producidos por las cargas de sismo y
gravitacionales.

Verificar la importancia del efecto P-delta al aumentar el limite de desplazamiento

en un 50%.

1.4 Alcances y limitaciones

Las estructuras se van a disefiar de acero laminado en caliente, utilizando placas
cortadas y soldadas entre si de grado 36.

El disefo se realizara para 24 marcos; con paredes de cerramiento liviano de
acero galvanizado y de mamposteria, con separacion entre marcos de seis y
nueve metros; luces de quince, veinte y veinticinco metros de largo; y marcos
tipo SMF con p = 6 y tipo OMF con pn = 1,5. Las caracteristicas de los materiales
sera la misma en todos los casos.

No se disefian las conexiones.

El analisis de la estructura sera en el plano.

5. Se va a tomar en cuenta el efecto P-A en las columnas de forma simplificada

como el desplazamiento horizontal del nodo de union viga columna, multiplicado
por la carga axial en el apoyo. Este desplazamiento horizontal, es la suma del
desplazamiento por cargas de sismo y el desplazamiento por cargas
permanentes. La carga axial en el apoyo es el que corresponde al apoyo mas
cargado en compresion utilizando la combinacién de cargas de 1,05 CP + CS.

Se considerara una edificacion del grupo D de ocupacién normal.



7. La edificacién se disehara para un sitio de cimentacién tipo Sz, en una zona
sismica IV debido a que es la zona con la que se obtiene el maximo coeficiente
sismico.

8. Se cumplira con los requisitos del Cédigo Sismico de Costa Rica del afo 2002
para el disefio, pero se permitira aumentar un 50% el desplazamiento inelastico
relativo limite.

9. Se considera que los marcos forman parte de un edificio regular en planta y en
altura.

10. Se utilizara el método estatico del articulo 7.4 del CSCR-2002.

11.No se realizara el disefio de las cimentaciones.

12.No se realizaran los planos de construccién para ningun disefio.

13.Para el andlisis estructural se utilizaran programas de cémputo.

14.Se considera el uso de cerramiento de acero galvanizado y de mamposteria, no

se incluye el uso de paredes compuestas por baldosas, ni otro tipo de material.



2 ANALISIS ESTRUCTURAL DE LOS MARCOS

2.1 Acero

El acero es un material formado de la mezcla entre el hierro (que es el principal
componente) el carbdén, el manganeso, fosforo y sulfuro. También se conoce como
acero estructural, ya que el uso mas comun que se le da a este material es para
estructuras, de hecho, los otros componentes que se le anaden al hierro son para
mejorar sus propiedades estructurales. Aproximadamente el 98% del acero esta

compuesto de hierro (cuya nomenclatura quimica es Fe) [ref. 6].

El carbon le proporciona dureza y resistencia, ademas rige las caracteristicas de
soldabilidad y resistencia al desgarre. El manganeso le brinda mayor ductilidad, también
aporta resistencia y dureza, pero en menor grado que el carbon, sin embargo, los
aceros que contienen este elemento son mas caros. El fosforo y el sulfuro ayudan a
aumentar el esfuerzo de cedencia, pero disminuyen la soldabilidad, por eso no es

recomendable que estos superen el 0,05% dentro de los componentes. [ref. 6]

Para poder hacer uso de las teorias de analisis estructural, se hace imprescindible el
desarrollo de investigacion en las caracteristicas mecanicas del acero. Por ejemplo una
de las pruebas de laboratorio mas realizadas que han permitido esto es la prueba de
traccion en una probeta de acero. Por medio de esta se puede obtener la curva de

esfuerzo-deformacion.

En la Figura 2-1 se puede observar un esquema simplificado que muestra la curva
obtenida en una prueba de laboratorio. La linea AB representa la parte elastica, donde
si el elemento sufre deformacion debido a una fuerza, al retirar esta, el elemento vuelve
a tomar su posicion normal, se considera que la pendiente de esta recta es constate y

se le denomina modulo de elasticidad, el cual a nivel internacional se ha designado con



la letra E. El valor de E es de 2 030 000 kg/cm? para los aceros de todos los grados.
Ademas el punto B es conocido como el punto de cedencia del acero, designado por Fy,
el cual tiene un valor que depende del grado del acero. En la seccién BC, se produce la
cedencia, donde se produce deformacién bajo una fuerza aplicada constante. La curva
CD es una linea que crece conforme aumenta la deformacion, debido al efecto llamado
endurecimiento por deformacion. Por ultimo la seccidon DE es la regién de esfuerzo
post-ultimo. Al punto D se le llama esfuerzo ultimo, el cual sefiala el final de la regién util
de la curva esfuerzo deformacion, ya que después de este punto se pierde la capacidad
del elemento y se produce la falla. Se puede obtener informacion mas detallada al
respecto en los textos de mecanica de materiales (antes llamado mecanica de sélidos).

Se puede decir que esta curva obtenida con la probeta sometida a tensién, es muy
parecida a la de una sometida a compresion, con la salvedad de que sdélo se puede
lograr si el espécimen de prueba es lo suficientemente corto como para despreciar el

efecto del pandeo.

Esfuerzo, Kg/cm?

Deformacién, cm/cm

Figura 2-1. Esquema caracteristico de la curva de Esfuerzo-Deformacion del Acero

Para efectos de disefio, se utiliza una simplificacion de la curva esfuerzo-deformacion,
por medio de otro grafico idealizado como bilineal. Este se muestra en la Figura 2-2. En
este diagrama solamente se toman en cuenta el esfuerzo de cedencia y el médulo de

elasticidad.
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Esfuerzo

Deformacion

Figura 2-2. Diagrama Bilineal del Acero

En las secciones proximas, se exponen las ventajas y desventajas del acero, las cuales
resultan principalmente de la comparacién entre el concreto reforzado y el acero, debido

a que en Costa Rica estos son los principales materiales estructurales.

2.1.1 Ventajas del acero

La homogeneidad e isotropia del acero son propiedades caracteristicas del acero, las
cuales permiten que el calculo de las deformaciones en estructuras disefiadas con este
material sea muy preciso, ademas facilita muchos otros calculos que tienen que ver con
resistencia, lo cual se refleja en el hecho de que las ecuaciones para disefio no son tan

complicadas como en otros materiales; por ejemplo en concreto reforzado.

Ademas, es un material que se puede reciclar, lo cual es un gran aporte al medio
ambiente. Esta ventaja se observa cuando todo el acero se puede volver a utilizar luego
de haber tenido que demoler edificaciones fabricadas con este material, ya sea por
haber concluido su vida util o haber cambiado el uso del terreno. En esto se diferencia
del concreto reforzado, en donde soélo la fabricacion del cemento; que es uno de los
componentes principales, produce un alto porcentaje del didéxido de carbono (CO;) a
nivel mundial. Por otro lado el uso de madera como material estructural encierra en si la

tala de arboles.



La ductilidad del acero, permite que su comportamiento cerca de la falla ante diferentes
tipos de esfuerzo, sea ductil. Por ejemplo, la falla en tensidon; en compresion; en
cortante son fallas ductiles. Esto significa que se produce gran deformacién antes de
producirse la ruptura del material. Este hecho constituye una ventaja, dado que las
deformaciones de la estructura y sus elementos, son una alarma de aviso que indica
que la estructura esta siendo sobrecargada o siendo utilizada de una forma para la cual
no se disefid. Esto en el concreto por ejemplo, no sucede con todos los tipos de
esfuerzo, dado que por ejemplo una falla por esfuerzo cortante en un elemento, ocurre
subitamente, reflejandose en los severos factores de reduccion de resistencia para este
tipo de esfuerzo segun el método LRFD (por sus siglas en inglés de load and resistance

factor design; disefo por factores de carga y resistencia)

Por otro lado, la construccion de una estructura de acero es muy veloz si se compara
por ejemplo con el concreto. No hay que esperar tiempos de fragua del material, ni hay
que utilizar formaleta. Para el sector de la industria puede resultar muy importante el
tiempo con que se levanta una edificacion. Por ejemplo para una empresa hotelera, dos
meses menos de construccion puede significar muchas ganancias al tener las

habitaciones llenas en ese tiempo.

La eficiencia estructural, es otra ventaja del acero sobre el concreto. Esto significa que
una estructura que soporta una determinada magnitud de carga, invierte una pequefia
fraccion de su resistencia en soportarse a si misma. Una ventaja como esta es mas
evidente en el diseno de estructuras tales como edificios de muchos pisos

especialmente en las columnas del primer piso.

2.1.2 Desventajas del acero

Uno de los problemas del acero, es que su resistencia en compresion se ve disminuida
por el pandeo, tanto local como global. Esto se debe a que la carga critica de Euler en

un elemento a compresion no depende de la resistencia del material, sino de la
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geometria de la seccidn transversal, y como producto de la alta resistencia del acero,
las secciones son pequefas. En comparacion con el concreto esto generalmente no es
problema, puesto que las secciones de los elementos de concreto, usualmente son

bastante grandes.

Debido a que el acero es un metal, este se ve afectado por la reacciéon quimica con el
oxigeno, el cual resulta en la corrosion de los elementos de la estructura. Para atacar

este problema, se incurre a gastos de mantenimiento como pintura e inspeccion.

Las propiedades presentadas en la Figura 2-1 son dependientes de la temperatura. El
modulo de elasticidad del acero disminuye al aumentar esta. Por lo tanto en caso de
incendio se disminuye considerablemente la capacidad del material y puede producir el

colapso de la estructura.

Por otro lado, cuando las cargas en una estructura no son sostenidas, sino que se
producen reversiones de esfuerzo, el acero tiene problemas de fatiga. Esto se debe

considerar en estructuras como los puentes, o naves industriales con gruas viajeras.

Ademas, por el costo en si del material, en Costa Rica el acero se ha caracterizado
como un material caro. Asimismo, debido a la dependencia con el mercado
internacional, se producen fluctuaciones en su valor, por lo que en ciertas épocas esta

mas caro que en otras.

2.2 Cddigos de diseno

Se utilizé las especificaciones del Instituto Americano de Construccion en Acero
(Ameérican Institute of Steel Construction, AISC) del afio 2005. Estas rigen el disefio de

estructuras de acero laminado en caliente.



Para determinar el factor de longitud efectiva K de los miembros acartelados, se utilizd

las especificaciones del AISC del aio 1980.

Se utilizé ademas el Cédigo Sismico de Costa Rica del afio 2002 (CSCR-02).

A continuacion se presenta textualmente los lineamientos concertados por el Cédigo

con respecto a los desplazamientos permitidos:

“‘Los desplazamientos inelasticos relativos de cualquier nivel, con respecto al

nivel adyacente inferior, no debe exceder los cocientes, con respecto a la altura

del piso, de la Tabla 7.2. Estos limites deben verificarse en los puntos de mayor

desplazamiento relativo de cada nivel.” (Codigo Sismico de Costa Rica, 2002. p.

12 del Capitulo 7)

En la Tabla 2-1 se muestra los limites de desplazamiento que presenta el Codigo en la

tabla 7.2. El sistema estructural y los tipos de edificaciones se definen segun los

articulos 4.2 y 4.1 respectivamente del Cdédigo Sismico 2002. Estos limites vienen

expresados como el cociente entre el desplazamiento del nivel i con respecto al nivel

i-1 dividido por la altura entre esos niveles, el cual corresponde al desplazamiento

relativo inelastico.

Tabla 2-1. Limites de desplazamiento relativos

Edificaciones

Sistema estructural

Edificaciones

tipoAyC tipoB,DYE
Tipo marco 0,010 0,016
Tipo dual 0,010 0,014
Tipo muro 0,008 0,008
Tipo voladizo 0,010 0,016
Tipo otros 0,005 0,008

Fuente: Cdodigo Sismico de Costa Rica 2002, Tabla 7.2.
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Por otro lado el Cédigo permite aumentar los limites dados en el Cuadro 1, segun el
siguiente articulo:

“En edificaciones de categoria B, D o E disefiadas con ductilidad local éptima,
pueden incrementarse los limites superiores de los desplazamientos relativos de
la Tabla 7.2 hasta un 50%. En este caso para el analisis se debe utilizar alguno
de los métodos alternos del articulo 7.7 y es necesario considerar el efecto P-A.
La capacidad estructural ante cargas laterales considerando este factor y
correspondiente a los limites de desplazamientos relativos, debe ser mayor que
el 80% de la capacidad estructural maxima.” (Cdédigo Sismico de Costa Rica,
2002. p. 13 del capitulo 7)

Con respecto a este articulo del Cddigo, se pretende en este trabajo, demostrar que
para marcos de acero para naves industriales, se puede aplicar el aumento del 50% de
desplazamiento adicional sin necesidad de utilizar los métodos alternos del articulo 7.7
del Cédigo Sismico de Costa Rica 2002. Para lo cual, se realizaran analisis de segundo

orden de manera simplificada.

2.3 Analisis estructural

2.3.1 Modelo

El andlisis de los marcos se realiza en el plano, y se analizan con apoyos de cuchilla, en
los que se permite la libre rotacion, pero se restringe la traslacion. Ademas se considera
que los marcos estan correctamente arriostrados en la direccion longitudinal de la nave
industrial; perpendicular al plano del marco, de tal forma que las uniones viga-columna

de la estructura no se mueven en esa direccion con respecto a los apoyos.

Para efectos de realizar el modelo estructural de la Figura 2-3(a) para introducir al
programa SAP 2000, se utilizan secciones continuas como se muestra en la Figura

2-3(b). Se puede observar que cada miembro de la estructura consta de tres secciones,
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las cuales tienen las propiedades geométricas de la seccion promedio. Por lo tanto,
como cada miembro se divide en tres, con respecto a la longitud de la linea de centro,

la seccion transversal promedio es la que se encuentra en el centro de cada tercio del

elemento.
L |
(a)
(b)
Figura 2-3. Modelo utilizado en el programa SAP 2000
2.3.2 Cargas

Cargas gravitacionales

Las cargas gravitacionales utilizadas se muestran en la Tabla 2-2. La carga temporal se

obtiene del Cédigo Sismico de Costa Rica de 2002 [ref. 4] en la tabla 6.1 para techos de
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acero galvanizado. Para las cargas permanentes el rubro Otros incluye: cubierta,
bracones, tensores, pletina, cielos, largueros, etc.

Tabla 2-2. Cargas Gravitacionales

Cargas Permanentes

Electromecanico 30 kg/m?
Otros 30 kg/m?
Cargas Temporales 40 kg/m?

Carga sismica

Para la determinacion de la cargas sismica, en la estructura con paredes de
cerramiento liviano, primero se obtuvo la masa tributaria total de las cargas
gravitacionales de la estructura a partir de una altura de tres metros (designada con la
letra M), dado que las columnas miden seis metros. La masa tributaria es la del marco y
la que se encuentra dentro de la mitad del espaciamiento entre marcos a ambos lados
del marco, sin incluir las cargas temporales como lo indica el Cédigo Sismico (CSCR-
02) para techos. Esta masa M es dividida entre tres y es distribuida en los nodos del
marco como se muestra en la Figura 2-4. El valor de m corresponde a la masa que
aportan las paredes de mamposteria para efectos del calculo de la fuerza sismica, es
decir m = (H/2)*S*(350 kg/m?), donde H es la altura de la pared y S es el espaciamiento
entre marcos, mientras que los 350 kg/m? corresponden al peso unitario de la pared de
mamposteria. En esta figura m es cero para paredes de acero galvanizado, pues esta
se encuentra considerada en M. La fuerza sismica FS se obtiene multiplicando la masa

M/3 por el coeficiente sismico.

Cuando se modela la estructura con paredes de mamposteria, se suma la masa
de la mitad de las paredes m a los nodos de uniéon viga-columna, a como se
muestra en la Figura 2-4, sin embargo M ya no toma en cuenta la masa de las paredes

como lo hacia antes, ya que esta se encuentra considerada en m. Analogamente se
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multiplica por el coeficiente sismico para obtener la fuerza de sismo en tales nodos. La
carga que se utilizé para calcular la masa de las paredes es de 350 kg/mz.

Es importante aclarar que las paredes de mamposteria no contribuyen en la resistencia

junto con el marco, sino que solamente aportan masa.

Para la determinacién del coeficiente sismico se supuso la condicion mas severa: se
situa la estructura en zona sismica IV y en un sitio de cimentacion S3; pues se genera la

mayor aceleracion pico efectiva de diseno segun el capitulo 2 del Cddigo Sismico.

M
S @ rFs

m|§
t.o‘g

FS FS

Figura 2-4. Distribucion de la fuerza sismica

Se consideran dos tipos de ductilidad x para modelar los marcos: ©u=1,5y = 6.

El coeficiente sismico C se calcula mediante la siguiente ecuacion:

a, -1-FED
C=——— (3.1)
SR
Donde:
Aef = aceleracion pico efectiva de disefio, se obtiene de la tabla 2.2 del CSCR-02.
I = factor de importancia de la estructura segun tabla 4.1 CSCR-02.
FED = factor espectral dinamico.
SR = factor de sobre-resistencia, el cual se toma igual a dos puesto que se trata de

estructuras tipo marco.
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Las cargas de sismo en cualquiera de los casos, ya sea en los marcos con paredes de
acero galvanizado o de mamposteria, se debe calcular el periodo real de la estructura

por medio de la siguiente ecuacion:

Donde:

8° = desplazamiento elastico del nivel i debido a las fuerzas de sismo horizontales, en
metros.

g = aceleracion de la gravedad en las unidades correspondientes (m/s?).

W; = peso asignado al nivel i, calculado para efectos sismicos en toneladas. Ver
Figura 2-4.

F; = Fuerza sismica producida en el nivel i, en toneladas.

Luego de obtener el periodo de la estructura, se vuelve a calcular el FED y el
coeficiente sismico, y se obtienen asi nuevas fuerzas sismicas y desplazamientos en la
estructura. Se deben realizar varias iteraciones utilizando la ecuacion 3.2 hasta que el
valor calculado del periodo corresponda a fuerzas iguales o parecidas con una

diferencia aceptada en este caso menor al 3% a las utilizadas en la iteracién anterior.

Cargas de viento

La presidon estatica equivalente de viento, que se aplica a la estructura se puede

calcular por medio de la siguiente ecuacion [ref. 1]:

p=CCoa.1 (3:3)

15



Donde:

p = presion de disefio del viento, kg/m?

Ce = coeficiente de exposicion de la estructura.

Cq = coeficiente de presion de la estructura

Js = presién basica de viento a 9,14 m de altura, kg/m?

I = factor de importancia.

Se utiliza una velocidad maxima de 100 Km/h para la determinacion de la presion.

En la Tabla 2-3 se transcribe en unidades métricas la tabla 23-F de la ref. 1 donde se
muestran los valores de la presion basica del viento gs en funcién de la velocidad basica

del viento.

Tabla 2-3. Presion basica de viento (qs) a altura estandar de 9,14 m

Velocidad basica del viento (Km/h) Presion qs (kg/m?)
113 61,5
129 80,1
145 102
161 125
177 151
193 180
209 211

En la Tabla 2-4 se transcribe en unidades métricas la tabla 23-G de la ref. 1, donde se
encuentra el coeficiente de factor de altura, exposicion y rafaga combinadas. Para la
determinacion de cargas de viento se utilizd la condicion de exposicion mas severa,
que se clasifica como exposicion D [ref. 1], por lo tanto solo esta columna se incluyé en
dicha tabla.
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Tabla 2-4. Coeficiente de factor de altura, exposicion y rafaga combinados (C,)

Altura sobre el nivel promedio de Exposicion D

terreno adjunto, metros

0-4,57 1,39
6,10 1,45
7,62 1,50
9,14 1,54

El coeficiente de presién C, se puede determinar por medio de la Tabla 2-5:

Tabla 2-5. Coeficiente de presion de la estructura (C,)

Descripcion Factor C,
Muro a barlovento 0,8 hacia adentro
Muro a sotavento 0,5 hacia afuera
Techo a barlovento 0,9 hacia fuera a 0,3 hacia adentro

Pendiente 2:12 a menos de 9:12

Techo a sotavento 0,7 hacia afuera

Techo: Viento paralelo a la cumbrera 0,7 hacia afuera

El factor de importancia que se utiliza para el calculo de la presion estatica equivalente
es 1,00 para estructuras normales y 1,15 para estructuras esenciales [ref. 1], por lo

tanto se utilizara un factor de 1,00.

Combinaciones de carga ultima

En el Cédigo Sismico de Costa Rica (2002) se encuentran las combinaciones de carga
para cargas gravitacionales y cargas sismicas; sin embargo no incluye para viento. Por

lo tanto se utiliza la ref. 1 para las combinaciones de carga de viento.
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Las combinaciones a utilizar para cargas gravitacionales y de sismo se muestran a

continuacion:

CU=1,4CP (3.4)
CU=12CP+ 1,6CT (3.5)
CU=1,05CP£CS (3.6)
CU=0,95CP £+ CS (3.7)

Donde:

CU = Carga ultima de diseno.

CP = Carga permanente.

CT = Carga temporal.

CS = Carga de sismo, donde el signo indica la direccion de la fuerza.

Para las cargas de viento se utilizan las siguientes combinaciones de carga [ref. 1]:

CU=12CP+16CV+0,5CT (3.8)
CU=0,9CP+1,6CV (3.9)

Donde CV es carga de viento y el signo se refiere a la direccion de la aplicacion de las
cargas de viento que son horizontales. Debido a la baja probabilidad de que ocurra una
rafaga de disefio mientras existan personas subidas en el techo, no se considera en el
analisis la combinaciéon de carga de la ecuacién 3.8. En la Figura 2-5 se muestra la

aplicaciéon de las cargas de viento a la estructura.
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Figura 2-5. Aplicacion de las cargas de viento en la estructura.
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3 DISENO DE LOS MARCOS

En el presente capitulo se presenta la manera en que se desarrolla la investigacion;
desde el analisis estructural y las consideraciones pertinentes, hasta el disefio de los

marcos y la aplicacion de las ecuaciones de disefio.

El material utilizado en el disefio de los marcos es acero laminado en caliente grado 36,
es decir con un esfuerzo de cedencia de 2520 kg/cm? (36 ksi). Los elementos del marco
estan formados a partir de cortes de placas de acero de diversos espesores y soldados
para formar secciones similares a las W. Los elementos a utilizar son acartelados, es

decir, la altura de la viga varia en funcién de la longitud.

Basicamente se tienen tres tipos de marco que se diferencian en la longitud de la luz
libre: con 15 m, 20 m y 25 m. Sin embargo, se hara variar el espaciamiento entre
marcos a cada 6 m y a cada 9 m de distancia. Por otro lado, se probaran dos tipos de
paredes: acero galvanizado y mamposteria; donde la altura de la pared sera igual a la
de las columnas. Todos los marcos a disefiar tienen la misma longitud de columnas,
con 6 m de altura. El techo de las naves industriales tendra una pendiente de 20% para
todos los casos. La Figura 3-1 muestra un esquema descriptivo de los marcos, donde S

es el espaciamiento entre los marcos y L la luz.

Figura 3-1. Esquema de marcos
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En la tabla 3.1 se presenta un resumen esquematizado de los marcos que se van a

disefar y analizar en esta investigacion.

Tabla 3-1. Esquema de los marcos analizados.

Espaciamiento

Longitud de la

Numeracion

Tipo de pared Ductilidad (S) entre luz L del marco
marcos
L=15m Marco 1
S=6m L=20m Marco 2
Ductilidad L=25m Marco 3
u=6 L=15m Marco 4
S=9m L=20m Marco 5
Paredes de
L=25m Marco 6
acero
L=15m Marco 7
galvanizado
S=6m L=20m Marco 8
Ductilidad L=25m Marco 9
u=1,5 L=15m Marco 10
S=9m L=20m Marco 11
L=25m Marco 12
L=15m Marco 13
S=6m L=20m Marco 14
Ductilidad L=25m Marco 15
u=6 L=15m Marco 16
S=9m L=20m Marco 17
Paredes de L=25m Marco 18
mamposteria L=15m Marco 19
S=6m L=20m Marco 20
Ductilidad L=25m Marco 21
u=1,5 L=15m Marco 22
S=9m L=20m Marco 23
L=25m Marco 24
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El disefio de los marcos consiste solamente en la determinacion de las dimensiones
geométricas de la seccion transversal de los elementos estructurales. No se realiza el
diseio de las conexiones, puesto que se sale del alcance y objetivo de esta
investigaciéon. Lo que se busca es tener obtener valores de rigidez que puedan

obtenerse en la realidad a partir de placas de acero soldadas.

Se realizd el diseno siguiendo los requisitos de la especificacion del AISC para acero

laminado en caliente [ref. 3].

Dentro de las consideraciones para el disefo, se tiene que los elementos estructurales
seran de seccion variable, sujetos a la condicién de que la seccion de maxima altura del
elemento en un extremo, sera tres veces el tamafo en el otro extremo. Este concepto

se ilustra en la Figura 3-2.

h/3

Figura 3-2. Elemento de seccién variable

Dentro del disefio de las columnas, se considerara que se encuentran arriostradas a
una altura de 4 m desde el apoyo, por medio de bracones que impiden el pandeo en el

sentido de la inercia menor de la seccion.
Se considera ademas que todos los elementos del marco estan debidamente

arriostrados contra el pandeo lateral-torsional. Esto permite que todas las secciones

alcancen en flexién y flexo-compresion la totalidad del esfuerzo de cedencia.
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3.1.1 Pandeo local

El Codigo Sismico de Costa Rica tiene restricciones en cuanto a la esbeltez local de la
seccion transversal de los elementos que forman parte de un sistema sismo resistente.

Estas restricciones son mas estrictas que la especificacion del AISC.

Para el ala de las vigas y columnas, la restriccion es:

b <030 | £ (3.10)
t F,
Donde:

E = Moédulo de elasticidad del acero, 2,03x10° kg/cm? (29 000 ksi)

Fy = Esfuerzo de cedencia del acero utilizado, en este caso 2520 kg/cm? (36 ksi)

by t se definen como se muestra en la siguiente figura:

R

I

t

2 y 2

Figura 3-3. Relaciones de esbeltez local en el ala.

Para el alma la relacion de esbeltez es:

= Para Pu/(¢p Py) <0,125:

M cana | By sa L (3.11)
‘ F 0,P,

w y
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= Para Pu/(¢p Py) > 0,125:

2 [ Ll a33- b (3.12)
F 0, P,

y
En las ecuaciones 3.11y 3.12:
P, = Carga axial de disefno sobre el elemento.

Py, = Carga axial que pondria toda la seccion en esfuerzo de cedencia igual al area

multiplicado por el esfuerzo de cedencia.

¢p = Factor de reduccion de resistencia para flexion, 0,9 método LRFD
E = Médulo de elasticidad del acero, 2,03x10° kg/cm? (29 000 ksi)
F, = Esfuerzo de cedencia del acero utilizado, en este caso 2520 kg/cm? (36 ksi)

h'y ty se definen en la siguiente figura:

i il
h
% > A

Figura 3-4. Relaciones de esbeltez local en el alma

3.1.2 Resistencia en flexion y cortante

Dado que todos los elementos estan arriostrados contra el pandeo lateral-torsional, se
puede desarrollar en cualquier seccion el momento plastico M, es decir, el unico estado
limite para flexion es la cedencia del acero. Por lo tanto la resistencia viene dada por la

siguiente ecuacion:
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M,=M,=FZ (3.13)

Donde Z, es el moédulo plastico de la seccion.

En el calculo de los momentos requeridos, se despreciaron los factores de
magnificaciéon de momento por efectos de segundo orden B¢ y B, de la especificacion
del AISC [ref. 3] dado que estos valores dan muy cercanos a uno. Por otro lado, estos
valores solamente sirven para el diseio por resistencia, y como se vera mas adelante,
lo que rige es el desplazamiento por sismo, dejando a la estructura capacidad extra
disponible para soportar cualquier pequefia cantidad debida a estos efectos. Al final se

realizaran calculos para determinar el efecto P-A por procedimientos distintos a estos.

Se debe recordar que los elementos estructurales son de seccion variable; por lo tanto,

la resistencia del elemento también va a variar.
En cortante, la resistencia de la seccion viene dada por las siguientes ecuaciones:

V,=06FA,C, (3.14)

Donde A, es el area que resiste efectivamente el cortante y es igual al espesor del alma
t, multiplicado por la altura efectiva d, que es la altura total de esa seccion del elemento
acartelado. El coeficiente de cortante en el alma, C,, viene definido seguidamente por

las ecuaciones 3.15a 3.17.

= Para i/t, <110,k E/F,

C =1 (3.15)

v

= Para 110,k E/F, <hft, <137,k E/F,
110,k E /F,
C :# (3.16)

’ h/ t w
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= Para n/t, >137,/k E/F,

C _1S1-E-k, (3.17)

' (h/tw )2 Fy

En el disefio de los marcos, el esfuerzo cortante no fue significativo, el disefio por
resistencia estuvo controlado por flexo-compresion. Sin embargo siempre se realizé la
revision por cortante, y para simplificar los calculos, se considerd conservadoramente
que el alma de los elementos no tenia atiesadores, por lo tanto el coeficiente de pandeo
de placa en el alma, k,, se utilizo con un valor de cinco (k, = 5).

En el Anexo 1 se encuentra una explicacion de cédmo se toma en cuenta el efecto del

acartelamiento en la capacidad a flexiéon y a compresion de los elementos del marco.

3.1.3 Resistencia en compresion

Dado que se trata de elementos de seccion variable, la determinacién de la longitud
efectiva de los elementos sometidos a compresidon debe realizarse con un

procedimiento especial.

En el comentario a las especificaciones del AISC del afio 1980 tiene los nomogramas

para columnas acarteladas.

La ecuacion que describe la variacion de la altura de la seccion de la viga-columna con

respecto a la longitud del elemento es la siguiente:

d(z) = d{lﬂ/%j (3.18)

Donde:

d, = altura de la seccidon mas pequefia del elemento
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d, = altura de la seccion mas grande del elemento
y =(d, —d,)/d, < el mas pequefio de 0,268//d, 6 6,0
z = distancia desde la seccién mas pequefa

¢ = longitud del elemento

En todos los casos, a como se definié en la ecuacion 3.18 el factor y sera igual a dos.
Por lo tanto el nomograma correspondiente para obtener el valor del factor de esbeltez

de la columna acartelada, K, es el siguiente:

5
S by p
4 |
R I,
3
i [
: IO IB IO
2 AN

0,5

N EEEEE NI AT ME NN
0’40 0,5 1 15 2 3 456

Figura 3-5. Nomograma para y = 2
[Adaptado de la ref. 2]

El factor de K, en la figura anterior es el factor de longitud efectiva de la columna
cuando el pandeo ocurre con respecto al eje fuerte de la seccidn transversal. El factor

Ky de longitud efectiva con respecto al eje debil, se puede obtener tratando a la seccion
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como prismatica, esto se debe a que el alma se encuentra en el eje neutro y por lo tanto
no aporta mucho a la inercia débil; por otro lado las alas son las que aportan mayor

inercia y su ancho es constante.

Como se puede observar en la figura anterior, el dibujo que representa al marco, tiene
una viga de seccion constante. Sin embargo, cuando se trata de marcos con vigas que
también son acarteladas, la especificacion remite al procedimiento de Lee & Morrell [ref.
5].

Para obtener los valores de Gg y Gt para ingresar al grafico de la Figura 3-5 se utilizan

las ecuaciones 3.19 y 3.20.

G, = brls (3.19)
i,

G, = bels (3.20)
i,

Donde /, corresponde a la inercia de la seccidbn mas pequefa de la columna, como se

puede ver en el dibujo dentro de la Figura 3-5.

La Figura 3-6 describe el significado de los factores utilizados en las dos ecuaciones

anteriores.

Figura 3-6. Esquema del marco con vigas acarteladas
[Adaptado de la ref. 2]
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Se advierte que las ecuaciones 3.19 y 3.20 utilizan el valor de It que viene representado
en la Figura 3-5, sin embargo el valor de |t de esa figura corresponde a una viga recta y
prismatica. Dado que en este caso las columnas se encuentran restringidas por vigas
acarteladas como se muestra en la Figura 3-6, se debe obtener un momento de inercia
que sea equivalente al de una viga prismatica para poder hacer uso del nomograma de
la Figura 3-5. Esto se logra igualando el coeficiente de rigidez de una viga prismatica
con un apoyo de cuchilla en su final (3EI/L) con el coeficiente de rigidez de una viga
acartelada y resolviendo para la inercia equivalente; en este caso I;. Segun el
procedimiento descrito por Lee & Morrell [ref. 5] el valor de |t se debe calcular por

medio de la siguiente expresion:

b
I, :3_2,KAA(1_CABCBA) (3.21)
Donde:
Kaa = Coeficiente de rigidez tomado en el punto A (extremo grande) con el extremo

B fijo (extremo pequefio)
Cag = Coeficiente de continuidad de A a B

Cga = Coeficiente de continuidad de B a A

En la Figura 3-7(a) se puede obtener el coeficiente de rigidez Kaa. Para esto se debe
calcular el valor de Pex por medio de la ecuacion 3.22. Esto permite luego calcular la
razon P/Pey para poder interpolar el valor de Kaa en el grafico de dicha figura.
_ 7’El

=3

t

P

(3.22)
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Figura 3-7. Factores de rigidez y continuidad.
[Adaptado de la ref. 5]

Analogamente se puede obtener el valor de Kgg que es el coeficiente de rigidez con
respecto al punto B (extremo pequefio) cuando el punto A esta fijo. Para esto se debe

utilizar la Figura 3-7(b).

Los factores de continuidad Cag Yy Cga se obtienen de las figuras Figura 3-7(c) y (d)
respectivamente, igualmente se debe obtener primero la razén P/P. de la ecuacién

3.22 para poder interpolar los valores.
Lo anteriormente expuesto sirve para calcular el factor de esbeltez de las columnas, sin

embargo para las vigas se debe realizar un procedimiento parecido. En este caso, los

coeficientes Gg y Gt de las ecuaciones 3.18 y 3.19 se interpretan distinto.
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En la Figura 3-8 se muestra la forma en que se pueden utilizar las ecuaciones 3.19 y
3.20 para obtener Gg y Gt para las vigas. Sin embargo en esas ecuaciones la diferencia

es que tanto Ig como Iy corresponden a vigas acarteladas.

Figura 3-8. Forma de obtener Gg y Gt para las vigas

Por lo tanto para el calculo de Gg y Gt para las vigas se deben calcular las inercias con

las ecuaciones 3.23 y 3.24 siguiendo la Figura 3-8.

b

I, =_TKAA(1_CABCBA) (3-23)
3F
by

IBZ :EKBB(I_CABCBA) (3-24)

Las ecuaciones anteriores tienen un subindice 2 para denotar la diferencia con las

inercias para las columnas. La ecuacion 3.23 es basicamente igual que la 3.21.

Luego de obtener el valor de K,; el factor de esbeltez, se puede calcular la resistencia

en compresion del elemento por medio de la siguiente expresion:

P =F A (3.25)

n cr g
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Donde F,, corresponde al esfuerzo de pandeo, el cual depende de la relacion KL/, en la
que r es el radio de giro de la seccion y L la longitud libre sin arrostramiento contra el

pandeo. Por lo que F.- se determina como sigue:

Para ﬁg 4,71 £ :
r Fy

F =|0658% |F

cr y

(3.26)
Para ﬁ >471 /i :
r Fy

En las ecuaciones 3.26 y 3.27 el valor de F. corresponde al esfuerzo critico de pandeo

F, =0877F, (3.27)

y se determina por medio de la ecuacion 3.28.

2
Jo— (3.28)

)

3.1.4 Resistencia combinada en axial y flexién

En primer lugar la resistencia axial puede ser en compresidbn o en traccion. La
resistencia en compresion se explicd en la seccion 3.2.3, la resistencia en traccion se
calcula como el 80% de la resistencia nominal de la seccibn mas pequefia,
considerando solo la cedencia del area gruesa como estado limite. Este porcentaje de
80 es una simplificacion para tomar en cuenta la posibilidad de la ruptura en la conexion
con el apoyo, dado que el disefio de las conexiones no se realizara. Sin embargo la

resistencia en traccion nunca rigié el disefio, como se vera mas adelante.
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Para considerar el efecto combinado de la fuerza axial y el momento aplicados al
elemento estructural, se utilizan las siguientes ecuaciones de interaccion tomadas del
AISC [ref. 3].

Para P./P,>02:

P oSM
L 3M o (3.29)
P oM,

Para P./P. <0,2:
P M
M (3.30)
P M

Donde:

P, = Fuerza axial requerida por el analisis.
Pc = Fuerza axial disponible por disefio, ¢Pp.
M, = Momento requerido por analisis.

M: = Momento disponible por disefio, ¢M,,.

3.2 Efecto P-4

El céalculo del efecto P-A se inicia con el calculo de los desplazamientos del nodo de
unién viga-columna con respecto al apoyo producidos por las fuerzas horizontales vy
verticales, asi como las reacciones en los apoyos. En la Figura 3-9 se muestra
esquematicamente la forma que toma la estructura cuando se deforma por cargas
gravitacionales, esta deformacién es simétrica con respecto a un eje vertical que pasa
por el centro del marco. En la Figura 3-10 se muestra un esquema que explica la forma
en que se obtiene la fuerza de reaccion en el apoyo y desplazamiento actuando en el

marco, los cuales seran utilizados luego para el calculo del efecto P-A simplificado.
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Figura 3-9. Deformacion del marco debido a fuerzas gravitacionales

!

Figura 3-10. Deformacion del marco debido a fuerzas horizontales

Al analizar el efecto P-A, se estudia el incremento de los momentos producidos en los
nodos de unién viga-columna, puesto que es donde se produce la mayor intensidad de
los momentos. Esto debido a que los apoyos de los marcos se modelan como
simplemente apoyados. En la Figura 3-11 se muestra un esquema del diagrama de
momentos de un marco debido a cargas gravitacionales, mientras que en la Figura 3-12
se presenta el esquema del diagrama de momentos de la combinacion de cargas de la

ecuacion 3.6.
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Figura 3-11. Esquema del diagrama de momentos debido a carga gravitacional
[Tomado del programa SAP2000]

AN

Figura 3-12. Esquema del diagrama de momentos de la combinacién de sismo y carga gravitacional
[Tomado del programa SAP2000]

El desplazamiento A total que se produce en un marco, es la suma del desplazamiento
debido a las fuerzas gravitacionales y a las fuerzas horizontales. El desplazamiento
producido por las fuerzas de sismo se calcula segun el Cdodigo Sismico. Este
desplazamiento corresponde al desplazamiento inelastico de la estructura. La ecuacién

3.31 presenta la forma de obtener el desplazamiento inelastico relativo A;.

A =u-SR-AS (3.31)

Donde A®=8§%h, dado que la altura de las columnas es h=6 m. En cuanto al

desplazamiento elastico absoluto, §;°, es obtenido del analisis estructural.
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En el disefio, se permite un desplazamiento por sismo, un 50% mayor al que
establece el Cédigo Sismico, es decir se permite A; = 0,016 x 1,5 = 0,024. Dado que
el alto de las columnas es de 6 m se permite entonces un desplazamiento por sismo de
0,144 m.

Las fuerzas de viento que producen desplazamiento en la estructura no interesan en
este caso, dado que este tipo de carga produce traccion en las columnas, lo cual tiende
a corregir el desplazamiento de manera favorable. Esto sucede porque las fuerzas de
viento producen succion en el techo de la estructura, tanto asi, que las reacciones en
los apoyos son fuerzas que producen traccion en las columnas. En la Figura 3-13(a) se
muestra el desplazamiento elastico de primer orden A4, calculado para las cargas de
viento. Sin embargo, cuando se consideran los efectos de segundo orden, el efecto P-A
tiende a alinear las fuerzas axiales, disminuyendo el desplazamiento a un valor A, de
tal forma que A4>Ap, lo cual produce una disminucién del momento en el nodo. Por lo
tanto, el analisis se enfoca a los desplazamientos producidos por el sismo, dado que
este produce el efecto contrario al que se muestra en la Figura 3-13 donde las cargas
producen compresién y la tendencia es que A1<A, incrementando asi el momento

requerido.
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Figura 3-13. Efecto de las cargas de viento sobre las columnas

La reaccion R (ver Figura 3-10) en el apoyo que interesa para el calculo del efecto P-A

se obtiene de la combinacion de cargas para sismo, es decir:

R=1,06CP+0,0CT+CS (3.32)

En sintesis el efecto P-A se calcula de forma simplificada como el momento producido
por la fuerza de reaccion calculado antes, multiplicado por el desplazamiento total de la
estructura; es decir, la suma de los desplazamientos expresados en las Figura 3-9 y
Figura 3-10.

Los efectos analizados son:

» El incremento de momento producido por la reaccion R y el desplazamiento
procedente de las fuerzas de sismo (Acs) y las cargas permanentes (Acp). Este
momento procedente de los desplazamientos del analisis se designa incremento

del momento de analisis (AMa,):

AMan = R x (AcstAcp) (3.33)
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= El incremento de momento producido por la reaccion R y el desplazamiento
admisible de (Aagm=0,144m) junto con el desplazamiento por carga parmenente

(Acp). Este momento se designa incremento de momento admisible (AMagnm):

AMagm = R x (Aadm+Acp) (334)

Para interpretar la magnitud del efecto P-A, se puede comparar cada uno de los
resultados anteriores con: (a) el momento producido por las cargas de sismo en los
nodos (Msism) (ver Figura 3-12) y (b) el momento extra de la seccién en el nodo viga-

columna (Mgx). Mas adelante se explica lo que se define aqui como momento extra.

Momento extra. Este se define aqui como el momento mas alla del que necesita para
soportar las cargas mayoradas que rigen el disefio por resistencia, tomando en cuenta

el efecto combinado de carga axial y momento. Este se designa con el simbolo Mgy.

Como se vera mas adelante, las cargas que rigen el disefio por resistencia son las que
provienen de la combinacion de cargas de la ecuacion 3.5, que corresponden a cargas
gravitacionales, sin embargo, si se disefia para soportar solamente esas cargas, se
producen desplazamientos por sismo superiores a 0,144 m, por lo que al final el disefio
sera regido por los desplazamientos. Es por esta razén que la seccién es capaz de
soportar un momento combinado con carga axial mas alla de lo necesario, llamado aqui

Momento Extra.

Para ilustrar el concepto de momento extra se presenta a continuacién la Figura 3-14.
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Figura 3-14. Distribucion de esfuerzos por combinacion de fuerza axial y momento

En la Figura 3-14(a) se ilustra la distribucion de esfuerzos que se produce en la seccién
debido al momento ultimo M,, obtenido del analisis estructural si no estuviera presente
la carga axial. Se puede observar que con ese estado de esfuerzos no se llega aun a
alcanzar toda la capacidad de la seccion (plastificacidon de la seccion), por lo tanto

queda un sobrante de capacidad para soportar las solicitaciones de momento.

Sin embargo, en la realidad hay presente una carga axial en el elemento. Si esta fuerza
axial estuviera sola, se produciria una distribucion de esfuerzos como la que se muestra
en la Figura 3-14(b). La combinacion de esfuerzos por fuerza axial y por momento se

muestra en la Figura 3-14(c).

Si se mantiene la carga axial constante y se aplica un momento cada vez mayor, llegara
un punto en el que se plastifique toda la seccidon, produciendo una distribucion de
esfuerzos como el que se ilustra en la Figura 3-14(d). Por lo tanto existe una diferencia
de momento entre el que produce la distribucién de esfuerzos de la Figura 3-14(c) es
decir M, y el de la Figura 3-14(d); M',. A esta diferencia (M'y, — M,) se le denomina aqui

Momento Extra.
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Debido a los desplazamientos en la estructura, se producen incrementos en la
solicitacion de momento; es a esto a lo que se llama efecto P-A. Sin embargo, los
desplazamientos no producen incrementos significativos en las cargas axiales por lo
que aqui se desprecian, por eso en el parrafo anterior se considero la carga axial como

constante.

Como se explicé anteriormente, la solicitacion en el elemento es una combinacion de
fuerza axial y momento; por eso a continuacién se muestra como se calcula Mgy
utilizando las ecuaciones 3.29 y 3.30. Se inicia suponiendo que la interaccién entre
carga axial y momento alcanza el valor de uno, es decir, se aprovecha toda la

capacidad de la seccion.

Las ecuaciones 3.29 y 3.30 se reescriben a continuacién:

Para P, /P, >02:

P M!
LI (3.35)
oP, 9 oM,
Para P./oP, <0,2:
P M/
L+ —— =10 (3.36)
208, M,
Donde:
P, = Fuerza axial ultima de diseno.
P, = Capacidad nominal del elemento sometido a carga axial.

M, = Capacidad nominal de la seccion sometida a momento.
M’, = Es el momento ultimo que satisface la ecuacion 3.35 o 3.36, es decir que el lado

izquierdo de esas ecuaciones alcance el valor de uno.

En las ecuaciones anteriores:

M =M, +M,, (3.37)
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Donde Mg, es el momento extra definido anteriormente y M, es el momento ultimo de
disefio obtenido del analisis estructural. Es importante aclarar que aunque la
combinacion de cargas gravitacionales es la que rige el disefo por resistencia, el M,
que se utiliza en las ecuaciones 3.38 y 3.39 es el que corresponde a utilizar la
combinaciéon de cargas 1,05CP+CS que en este caso es la combinacién que rige al

incluir la carga de sismo, dado que el analisis P-A se realiza para un evento de sismico.

Sustituyendo la ecuacion 3.37 en las ecuaciones 3.35 y 3.36 y despejando para Mgy, se

obtienen respectivamente las ecuaciones 3.38 y 3.39:

Para P, /P, >02:

9 P
M, ==0M,|1-——|-M 3.38
Ex 8¢ n( (I)Pnj u ( )
Para P, /6P, <0,2:
M. =oM |1-—E |y (3.39)
Ex — n 2(1)})” u .

El momento ultimo de disefio, My, que se utiliza en las ecuaciones anteriores, es
obtenido por medio de un analisis estructural de primer orden. Por lo tanto se espera

que la ecuacién 3.37 se interprete de la siguiente forma:

= M, es el momento requerido por el analisis de primer orden, mientras que
= Mgy es la capacidad en flexion que sirve para utilizarse en el momento requerido
por el analisis de segundo orden, en este caso, por el analisis P-A simplificado

aplicado en esta investigacion.

Consecuentemente el valor de Mg se utiliza para relacionarlo con la demanda de
capacidad, es decir, AMagm Y AMan expresado como porcentaje, de forma que funcione
como un indicador que muestre un nivel de importancia del efecto P-A en los marcos

analizados.
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Por otro lado, los incrementos de momento producidos por los desplazamientos en la
estructura, no sélo aumentan el momento en las columnas, sino también en las vigas
(ver Figura 3-12), por lo tanto para que la comparacion con Mgy sea efectivo, se debe
calcular el Mgx que sea menor, ya sea el que corresponde a la viga o a la columna del

marco en cuestion.
En el Anexo 2 se encuentra un ejemplo de calculo (memoria de célculo descriptiva), que

incluye todos los procedimientos seguidos para el analisis y disefio de los marcos

realizados en esta investigacion.
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4 RESULTADOS

4.1 Diseno de los marcos

En esta seccién se presenta los resultados obtenidos en el disefio de los marcos de
acero. En el Anexo 2 se encuentra un ejemplo de célculo en el que se describe el
procedimiento seguido para obtener los resultados. Por otro lado en el Anexo 3 se

encuentra la memoria de calculo de los marcos 2 y 24 segun la Tabla 3-1.

En las tablas 4-1 y 4-2 se encuentran las dimensiones de los perfiles del marco: h, by, t
y tw para los diferentes valores de espaciamiento entre marco S, diferente luz L y
diferente ductilidad; los marcos SMF tienen una ductilidad de y=6, mientras que en los
OMF u=1,5. Los valores estan en centimetros, y corresponden a la parte mas grande
del elemento estructural acartelado; ya sea viga o columna, recordando que en la parte
pequefia la altura es un tercio de h. En la Figura 4-1 se puede observar graficamente el

significado de los valores presentados en las tablas mencionadas.

R

L 4

Figura 4-1. Esquema de las dimensiones de la seccidn
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Tabla 4-1. Disefio de los marcos con cerramiento de acero galvanizado. Unidades en cm.

SMF OMF
L=15m L=20m L=25m L=15m L=20m L=25m

h 50 60 60 50 50 60

_ bs 17 21 22 14 14 17
S=6m t; 1,27 1,27 1,91 1,27 1,91 1,91
tw 0,64 0,79 0,79 0,64 0,64 0,79

h 60 60 70 50 60 60

_ bs 17 20 26 14 20 25
S=9m t; 1,27 1,91 1,91 1,91 1,27 1,91
tw 0,79 0,79 0,95 0,64 0,79 0,79

Tabla 4-2. Disefio de los marcos con cerramiento de mamposteria. Unidades en cm.

SMF OMF
L=15m L=20m L=25m L=15m L=20m L=25m

h 60 70 70 60 70 70
S=6m b 23 30 32 15 20 20

t; 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91

tw 0,79 0,95 0,95 0,79 0,95 0,95

h 70 80 90 60 70 70

by 25 32 32 25 32 32
S=9m

t; 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91

tw 0,95 0,95 1,27 0,79 0,95 0,95

En la Figura 4-2 se muestran imagenes de los perfiles de los marcos disefiados. En
esta figura los perfiles fueron dibujados a escala, de tal forma que se pueden comparar

unos con otros a simple vista, sin embargo la escala utilizada no se especifica.

De esa figura se puede observar que los perfiles disefados para los marcos con
cerramiento de mamposteria son mas robustos que los disefiados para cerramiento de
acero galvanizado. Esto sucede, porque el disefio esta regido por los desplazamientos
laterales debido al sismo, y sucede que con marcos de mamposteria las cargas de
sismo son mayores y por ende el desplazamiento horizontal; por lo tanto requieren de

mayor rigidez.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-2. Representacion grafica del disefio de los marcos
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También de la figura anterior, se puede observar que los perfiles de los marcos SMF
son mas grandes en comparacion con los OMF. Esto se debe nuevamente a que el
disefio esta regido por el desplazamiento limite. La ductilidad de los marcos SMF (u=6)
es mayor a la de los OMF (u=1,5), esto implica que los marcos SMF tienden a sufrir un
desplazamiento mayor, aun cuando las fuerzas sismicas de disefio son menores que en
los marcos OMF. Esto pues el calculo de los desplazamientos del marco se realiza con

la ecuacién 3.31, la cual se reescribe a continuacion:

A; = u SR AS (3.31)

De la ecuacion anterior, la sobrerresistencia es igual para ambos marcos (SR=2) pero la
ductilidad es mayor para los marcos SMF. Por lo tanto aunque las cargas de sismo de
disefio son menores en los SMF y por consiguiente el desplazamiento elastico, la
ductilidad hace que el desplazamiento inelastico sea mayor. De esta forma para poder
cumplir con el limite de desplazamiento, los perfiles de los marcos SMF tienden a ser

mas robustos que los OMF.

A continuacion se presentan los resultados en cuanto a la capacidad en el disefio de los
marcos Yy las solicitaciones de carga mas importantes: momento y carga axial. Es
importante mencionar que la fuerza cortante nunca fue significativa en el disefo de los

marcos.

En estos disefios dentro las combinaciones de carga que rigen son: 1,05CP+CS para
cargas de sismo; 1,2CP+1,6CT para cargas gravitacionales; y 0,9CP+1,6CV en cuanto

a las cargas de viento.

En las figuras 4-3 y 4-4 se encuentran los graficos del momento ultimo por cargas de
sismo, cargas gravitacionales, de viento y capacidad de la seccion; segun la longitud de
la luz del marco, el espaciamiento y la ductilidad. Estos valores corresponden al
momento en la union viga columna, dado que es alli donde se produce la mayor

demanda de momento que rige el disefio por resistencia.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-3. Graficos de demanda y capacidad de momento, con cerramiento de acero galvanizado.
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Marcos con cerramiento de mamposteria

Capacidad de momento ¢M,,

Demanda de momento por gravedad M, (1,2 CP + 1,6 CT)
Demanda de momento por sismo M, (7,05 CP + CS)
Demanda de momento por viento M, (0,9 CP + 1,6 CV)

SMF, S=6m SMF, S=9m
140 200
120
E 100 ’é‘150
c 80 c
g 60 } 3100
2 40 2 50
= 5 =
0 0
15 20 25 15 20 25
L (m) L (m)
(a) (b)
OMF, S=6m OMF, S=9m
100 140 -
120
—~ 80 —_
£ g 100
& 60 c 80
2 40 £ 60
3 3 40
= 20 = 5
0 0
15 20 25 15 20 25
L (m) L (m)
(c) (d)

Figura 4-4. Graficos de demanda y capacidad de momento, con cerramiento de mamposteria.

En las figuras anteriores, se puede observar que la capacidad de momento de la
seccion supera en todos los casos al momento ultimo de diseho. Si se tratara de un
disefio por resistencia, se podria decir que no es economico, dado que hay una
capacidad sobrante de una magnitud significativa. Esto se puede ver dado que la linea

de capacidad esta por encima de la linea que representa el momento ultimo de disefio.
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Sin embargo este sobrante de capacidad se debe a que los disefios estuvieron regidos

por el desplazamiento limite y no por resistencia.

Al comparar la capacidad de momento con respecto al espaciamiento entre marcos, se
puede notar que los marcos con espaciamiento mayor, es decir con S=9m, tienen
mayor capacidad de momento, lo cual era de esperarse, dado que al tener mayor
distancia entre los marcos, el area tributaria de las cargas gravitacionales resulta ser
mayor, y por lo tanto las cargas de sismo son mayores, produciendo asi
desplazamientos mas grandes. Esto hace que el marco requiera de secciones con

mayor rigidez y por ende mayor inercia, redundando en mayor capacidad a momento.

En la misma figura, si se compara la capacidad de momento de los marcos con
respecto a la ductilidad, se nota que es mayor la capacidad de los marcos con ductilidad
de u=6 (SMF). Esto sucede porque al haber mayor ductilidad, el desplazamiento es
mayor, y por lo tanto se requiere mayor rigidez para cumplir con el limite de
desplazamiento, y por lo tanto, como se mencion6 antes, se obtiene mayor capacidad

para resistir momento.

Otro aspecto a considerar, es que para todos los casos, conforme aumenta la longitud
de la luz de los marcos, las cargas gravitacionales toman mayor importancia que las de
sismo. Esto se percibe en el aumento de la distancia vertical que hay entre el punto que
define la demanda de capacidad de momento por carga gravitacional y el punto de
demanda sismica. En todos los casos, cuando L=15m, los puntos se encuentran muy

cerca, sin embargo conforme aumenta el valor de L se van alejando mas.

Solamente hay cuatro marcos en los cuales la resistencia requerida por las cargas de
sismo supera a la gravitacional. Estos corresponden a marcos con paredes de
mamposteria y ductilidad u=1,5 (OMF) y se observan en la Figura 4-4(c) y (d). Sin
embargo, en esos mismos marcos, cuando se trata de L=25m la demanda gravitacional

supera a la de sismo, por lo dicho en el parrafo anterior.
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Se puede mencionar que las cargas de viento en ningun caso rigen el disefio por
resistencia. Ademas conforme aumenta la luz del marco, toma mayor importancia las

caras gravitacionales con respecto a los efectos por cargas de viento.

En las figuras 4-5 y 4-6 se presentan los graficos de la resistencia por carga axial de las
columnas segun la longitud de la luz de los marcos junto con la demanda de carga axial
por cargas tanto de sismo como gravitacional. Estos valores son medidos en la columna

mas cargada.

En estos graficos no se incluyé la carga axial debida al viento, puesto que en todos los
casos, las columnas se encuentran en tension. La capacidad de las columnas en
tension esta definida por el disefio de las conexiones con el apoyo, el cual no forma

parte del objetivo de esta investigacion.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado

Demanda de carga axial por gravedad P, (1,2 CP + 1,6 CT)
Demanda de carga axial por sismo P, (1,05 CP + CS)
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Figura 4-5. Gréaficos de demanda y resistencica de carga axial, con cerramiento de acero galvanizado.
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Marcos con cerramiento de mamposteria

—&— Demanda de carga axial por gravedad P, (1,2 CP + 1,6 CT)
—— Demanda de carga axial por sismo P, (1,05 CP + CS)
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Figura 4-6. Graficos de demanda y resistencia de carga axial, con cerramiento de mamposteria.

En las dos figuras anteriores se aprecia que la capacidad de carga axial es muy
superior a la demanda tanto por carga gravitacional como de sismo. Ademas la
diferencia entre la demanda por carga gravitacional y carga de sismo, no es
significativa.
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4.2 Analisis de resultados

En esta seccion se muestran los resultados obtenidos en los calculos realizados con el

fin de analizar los desplazamientos de los marcos disefiados.

Los términos aqui utilizados son los siguientes:

» Momento Extra (Mgx): es la cantidad de momento adicional del cual dispone la
seccion para soportar cargas mas alla de lo requerido por resistencia, adquirido
por el hecho de que el disefio esta gobernado por el desplazamiento limite.

» Momento de sismo (Mgism): es el momento producido por las cargas de sismo
combinado con las cargas gravitacionales segun la ecuacién 3.6 (1,05CP+CS),
obtenido del analisis estructural (ver Figura 3-12).

* Incremento de momento admisible (AM.gnm): €s el incremento en el momento
debido al efecto de segundo orden producto del desplazamiento maximo aqui
permitido (0,144 m mas el desplazamiento por carga muerta) multiplicado por la
fuerza de reaccién en el apoyo mas cargado (ver Figura 3-10) debido a cargas

de sismo calculadas con la combinacién de cargas de la ecuacion 3.6

Los momentos antes descritos son medidos en el punto de maxima magnitud, es decir,

en la unidén viga-columna.

En las figuras 4-7 y 4-8 se presentan los graficos que comparan AMagm con Mgism. Se
presenta esta comparacion en términos de porcentaje. Estos graficos sirven para
determinar la diferencia porcentual que hay entre estos parametros, para asi determinar
que tan importante es el incremento de momento que se produce por el efecto P-A con

respecto al momento producido por el sismo.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-7. Grafico de AM,q,, con respecto a M5, €n marcos con cerramiento de acero galvanizado.

Marcos con cerramiento de mamposteria
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Figura 4-8. Grafico de AM,q, con respecto a Mg, €n marcos con cerramiento de mamposteria.

Se puede observar que de las dos figuras anteriores, el maximo valor que alcanza

AMagm con respecto a Mgism €s poco mayor al 6%.

Se debe tomar en cuenta que el desplazamiento con el que se calculd AMagm €s un

poco mayor al desplazamiento producido por las cargas de sismo calculado en el
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analisis estructural. Sin embargo en este analisis se realiza la comparacién con AMagnm

porque ésta utiliza todo el desplazamiento permitido siendo asi mas conservador.

Por otro lado se destaca el hecho de que al aumentar la longitud de la luz, este
porcentaje disminuye, demostrando que el efecto P-A es menos significativo con

marcos de luces mayores.

Al comparar el porcentaje de AMy4m/Msism con respecto a la distancia entre marcos, no
se encuentra una diferencia significativa, es decir, que al aumentar el area tributaria de
carga en el marco, y por ende la carga sismica, este porcentaje no se ve afectado

grandemente.

Si se puede observar una diferencia marcada entre las dos ductilidades analizadas, es
decir, entre los marcos SMF y OMF, de tal forma que los marcos con mayor ductilidad

(SMF, u=6) AMagm representa un porcentaje mayor de Msism que en los marcos OMF.

En las figuras 4-9 y 4-10 se presenta otro tipo de comparacion de valores en forma de

porcentaje, a como se realizd antes. Esta vez entre AMagm Y Mex.

Se debe recordar la definicién de Mgy y la forma en la que se calcula. Este es calculado
como la capacidad de momento que sobra luego de restar a la capacidad total de la
secciéon el momento de primer orden y su interaccién con la carga axial segun las
ecuaciones de disefo. Por lo tanto se puede interpretar este porcentaje, como el
momento extra que tiene disponible la seccidn para soportar los momentos de segundo

orden debidos al efecto P-A.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-9. Grafico de AM,q, con respecto a Mg,, en marcos con cerramiento de acero galvanizado.
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Figura 4-10. Grafico de AM,4,, con respecto a Mg,, en marcos con cerramiento de mamposteria.

En ambas figuras, en especial en la Figura 4-10, se puede observar que hay una
diferencia segun la ductilidad que tenga el marco. Los marcos OMF gastan un
porcentaje mayor de su capacidad extra en los momentos de segundo orden que los
SMF.
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Por otro lado, al utilizar paredes livianas de acero galvanizado, segun los disefios
obtenidos, también gastan un porcentaje mayor de la capacidad extra que los marcos

con paredes de mamposteria.

Sin embargo, lo importante de destacar aqui, es que para todos los casos, el porcentaje
maximo que se alcanza es menor al 7%. Esto significa que de la capacidad extra, sobra
un porcentaje muy alto (mayor al 93%) para soportar los momentos de segundo orden,
lo cual cubre satisfactoriamente cualquier imprecision en el calculo al analizar el efecto
P-A de una manera simplificada. Desde el punto de vista de capacidad, se puede
observar que el incremento de momento por el efecto P-A no es significativo para

ningun marco.

En las figuras 4-11 y 4-12 se encuentra graficado el coeficiente sismico para el instante
de la primer cedencia C, en el marco, la cual ocurre en el nodo viga-columna. Este
calculo toma en consideracion el incremento de momento P-A simplificado, a como se

ha calculado anteriormente.

Es importante resaltar el hecho de que en todos los casos el coeficiente sismico C, es
muy cercano a la unidad. Cuando el coeficiente es igual a la unidad, significa que el
marco es capaz de soportar cargas horizontales iguales al peso de la estructura, lo cual
es analogo a construir el marco girado 90 grados y decir que el marco es capaz de
soportar su propio peso. En las figuras 4-13 y 4-14 se muestra el promedio obtenido del

coeficiente sismico C, que se muestra en las figuras 4-11 y 4-12 mencionadas antes.

57



Marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-11. Grafico del coeficiente sismico en el instante de la primer cedencia, en marcos con

cerramiento de acero galvanizado.
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Figura 4-12. Gréfico del coeficiente sismico en el instante de la primer cedencia, en marcos con

cerramiento de mamposteria.
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Coeficiente C, promedio
marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-13. Coeficiente sismico promedio en marcos con cerramiento de acero galvanizado.

Coeficiente C, promedio
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Figura 4-14. Coeficiente sismico promedio en marcos con cerramiento de mamposteria.

Con el fin de comparar entre el coeficiente sismico en el instante de la primer cedencia
C, y el coeficiente sismico que corresponde al sismo de disefio Cgiserio- S€ graficod en las
figuras 4-15 y 4-16 la razon entre ellos, para determinar asi el nimero de veces que es

mayor C, con respecto al Cgiseio-
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
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Figura 4-15. Razon entre el C, y Cgiseno €N paredes de acero galvanizado
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Figura 4-16. Razon entre el C, y Cgiseio €N paredes de mamposteria.

En la Figura 4-17 se encuentra expresado graficamente el promedio de la razén C,/

Cuisefio S€QUN la ductilidad y el tipo de cerramiento utilizado.
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Promedio del C,/Cyiqcro
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Figura 4-17. Promedio del coeficiente de la razon C,/Cgisefio-

En la figura anterior se puede ver que no existe mucha diferencia segun el tipo de
cerramiento utilizado, por lo tanto en la Tabla 4-3 expone el calculo del promedio
obtenido para el grupo de marcos separados segun la ductilidad.

Tabla 4-3. Promedio de la razon C,/Cgiseno S€gUN la ductilidad del marco.

Tipo de marco SMF OMF
Promedio Cy/Cgiserio 10,1 3,27
Desviacion estandar 1,1 0,26

De Ila tabla anterior, se puede observar que los marcos OMF soportan
aproximadamente 3 veces la carga correspondiente al sismo de disefio, mientras que

los marcos SMF soportan 10 veces mas.

En las figuras Figura 4-18 y Figura 4-19 se muestra el grafico del desplazamiento
inelastico relativo (A/H) maximo que puede admitir el marco en el instante en el que
ocurre la primer cedencia en el nodo viga-columna. Este calculo incluye el efecto P-A
simplificado dentro de las ecuaciones de interacciéon que definen la capacidad de la

columna en combinacién de fuerza axial y momento. Ademas en esas mismas figuras
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se encuentra graficado el limite utilizado para el disefio de estos marcos el cual es de
Ai/H=0,024.

Se puede observar que los marcos soportan un desplazamiento varias veces mayor
para el cual fue disenado. Esto muestra la gran capacidad de deformacion que tienen
estos marcos. Estos desplazamientos graficados, muestran que para cada tipo de
cerramiento utilizado, los marcos SMF y OMF forman grupos de lineas separadas, de
tal forma que los marcos SMF forman un grupo que admite un mayor desplazamiento,
dado que se encuentra mas arriba en el grafico que los marcos OMF. Esto debido a que
los marcos SMF son mas ductiles y por lo tanto el disefio por desplazamiento limite
requiere que sean mas robustos para cumplir con el desplazamiento, lo cual hace que

la capacidad ultima de desplazamiento sea mayor.

Estos célculos sirven como indicador para inferir que el desplazamiento limite es muy
estricto desde el punto de vista de resistencia, haciendo que se disefien marcos
ineficientes. Por lo tanto para que no haya tanta diferencia entre la capacidad del marco

y la resistencia requerida, se podria aumentar el limite de desplazamiento.

En esas figuras se puede observar que las lineas que unen los puntos se encuentran
muy cerca segun la ductilidad del marco, en especial para los marcos OMF. Por eso se
puede pensar que un promedio seria un buen indicador del valor de A/H ultimo,
asignado al marco segun la ductilidad. De hecho esto se puede observar claramente en
la Figura 4-20 donde se grafica el promedio en un diagrama de barras. La leyenda del
grafico hace referencia al tipo de cerramiento utilizado en el marco. Se puede observar
que el tipo de cerramiento no influye, sino que el parametro principal es la ductilidad del

marco.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
0,300
0,250 - . — —e— SMF, S=6m
v v y =

0.200 1 " —=— SMF, S=9m
AH 0,150 - —&— OMF, S=6m

0,100 1 —e—OMF, S=9m

0,050 - & —A— —4 —— Limite (0,024)

0,000 .

13 18 23
L (m)

Figura 4-18. Desplazamiento inelastico relativo de cedencia en marcos con cerramiento de acero

galvanizado.
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Figura 4-19. Desplazamiento inelastico relativo de cedencia en marcos con cerramiento de mamposteria.
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Promedio del desplazamiento
inelastico de cedencia
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Figura 4-20. Promedio del desplazamiento inelastico relativo ultimo.

En la Tabla 4-4 se muestra el promedio tomando en cuenta todos los datos, separados

segun la ductilidad del marco.

Tabla 4-4. Desplazamiento inelastico (A/H) promedio de todos los marcos.

Tipo de marco SMF OMF
Promedio Ai/H 0,223 0,070
Desviacion estandar 0,019 0,002

De lo anterior se puede deducir que cuando se disefia un marco para que cumpla con
un desplazamiento limite de A/H=0,024:
» sise disefia tipo SMF, el disefio admite un desplazamiento ultimo de A/H=0,223.
Es decir aproximadamente 9 veces mayor al limite.
» si se disena tipo OMF, el disefio admite un desplazamiento ultimo de A/H=0,07.

Es decir aproximadamente 3 veces mayor al limite.

De los resultados obtenidos hasta el momento, se ha observado que los marcos tipo
SMF son mas ductiles y se desplazan mas que los OMF, lo cual hace que el limite de

desplazamiento sea mas dificil de cumplir. Por eso se puede pensar que este tipo de
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marco no es eficiente. Esto se puede ver desde el punto de vista econdmico, por eso en
las figuras 4-21 y 4-22 se graficd un indice de peso. Este consiste en dividir el peso del
marco entre el area definida por el producto de L y S. Esto para obtener un peso por
metro cuadrado y poder comparar cual tipo de marco es mas eficiente para soportar las

cargas. Entre mas pesado el marco es mas costoso econémicamente.

En general, para ambos tipos de cerramiento, los marcos SMF son mas pesados que
los OMF. Ademas al usar separaciones de 9m entre marcos, se obtiene mejor
rendimiento, siendo el marco mas eficiente el tipo OMF con espaciamiento de 9m para

una luz dada.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado

24

22
& 20 - —e—SMF, S=6m
%, 18 - —— SMF, S=9m
=16 —&—OMF, S=6m
§ 14 - —e—OMF, S=9m

12 1

10 : . .

13 15 17 19 21 23 25 27
L (m)

Figura 4-21. Grafico del indice de peso, en marcos con cerramiento de acero galvanizado.

Marcos con cerramiento de mamposteria

35 H——

33 —

31 -
S gg : —— SMF, S=9m
-‘:’ 23 —&— OMF, S=6m
8 21 1 —e—OMF, S=9m
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Figura 4-22. Grafico del indice de peso, en marcos con cerramiento de mamposteria.

66



Segun lo menciona el Cédigo Sismico al final del articulo 7.8 (b) (resaltado con negrita

en el siguiente parrafo)

“En edificaciones de Categoria B, D o E disefiadas con ductilidad local 6ptima,
pueden incrementarse los limites superiores de los desplazamientos relativos de
la Tabla 7.2 hasta en un 50%. En este caso para el analisis se debe utilizar
alguno de los meétodos alternos del articulo 7.7 y es necesario considerar el
efecto P-A. La capacidad estructural ante cargas laterales considerando este
factor y correspondiente a los limites de desplazamientos relativos, debe

ser mayor que el 80% de la capacidad estructural maxima” [ref. 4]

Para interpretar este articulo se puede utilizar la Figura 4-23.

FS
A
FS, Primer
orden
FS, Incluye P-4
P P
l l FS
- A

Figura 4-23. Resistencia del marco ante cargas laterales.

La capacidad ante cargas laterales en un marco, se calcula por medio de un analisis de
push over, en el cual se obtiene el valor de las cargas laterales que causan la falla total
del marco cuando éste se convierte en un mecanismo debido a las rétulas plasticas. Se

puede realizar el analisis sin tomar en cuenta el efecto P-A, es decir, por medio de un
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analisis de primer orden. En la figura anterior se muestra graficado la curva que
representa este analisis de primer orden en funcidén del desplazamiento. En el instante
de falla se registra la fuerza sismica FS4. Sin embargo si se realiza el analisis tomando
en cuenta el efecto P-A se obtiene una curva que alcanza como punto maximo una
fuerza FS; < FSy.

El articulo 7.8 (b) lo que indica es que se debe cumplir lo siguiente:

FS,
—2>0,80 .
FS, 4.1)

Donde FS; es la fuerza sismica que produce la falla en el marco, obtenido de un
analisis de push over de primer orden; mientras que FS, es la fuerza sismica que
produce la falla en el marco, obtenido de un analisis de push over que incluye el efecto
P-A.

Sin embargo en esta investigacion no se realizd un analisis de push over, sino que para
aproximar la relacion de la ecuacion 4.1, se utilizan las fuerzas sismicas que producen
la primer cedencia en el marco, obtenidas de un analisis de primer orden (FS1) y de un

analisis que incluye el efecto P-A (FSy).

Aqui se denomina factor de estabilidad a |la razén de la izquierda en la ecuacion 4.1.

Se graficd el factor de estabilidad en las figuras 4-24 y 4-25. Se puede observar que
para los marcos OMF con ambos tipos de cerramiento, el factor de estabilidad es mayor
a 0,80. En los marcos SMF con cerramiento de acero galvanizado el factor de
estabilidad es menor que 0,80, sin embargo es cercano a 0,70; en cambio cuando

tienen cerramiento de mamposteria, el valor del factor de estabilidad es cercano a 0,80.
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado
[
] 1,00
8
S 090 -
g5 P — —A ——SMF S=6
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Figura 4-24. Factor de estabilidad en marcos con cerramiento de acero galvanizado.

Marcos con cerramiento de mamposteria
S 1,00
3
S 0,95 -
s 0,90 - 2 2 —o— SMF, S=6m
.-g b
3 —=— SMF, S=9m
5 085 —&— OMF, S=6m
0 = U
o 0,80 ‘74,: _
pt N —e— OMF, S=9m
T 0,75 1
8
g 0,70 T T T T T T
L 13 15 17 19 21 23 25 27

L (m)

Figura 4-25. Factor de estabilidad en marcos con cerramiento de mamposteria.

De las figuras anteriores, aunque haya marcos con un factor de estabilidad menor que
0,80, el desplazamiento para que ocurra la primer cedencia es mucho mayor al
desplazamiento ante las cargas de servicio, como se observo antes en las figuras 4-18

y 4-19. Por lo tanto resulta excesivo exigir que el marco cumpla con este requisito.
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Por otro lado, se obtuvo el periodo de cada marco. En las siguientes figuras se muestra

graficado el periodo para los distintos marcos.

Marcos con cerramiento de acero galvanizado

0,90

T (s)

0,85 -
0,80 -
0,75 A
0,70 -
0,65 -

0,60

13

15 17 19 21 23 25
L (m)

27

—&— SMF S=6
—— SMF S=9
—&— OMF S=6
—e— OMF S=9

Figura 4-26. Periodo de oscilacién ante cargas de sismo para los marcos con cerramiento de acero

galvanizado.

0,95
0,90
0,85
0,80
0,75
0,70

T (s)

0,60

0,65 -

Marcos con cerramiento de mamposteria

13

T T T T

15 17 19 21 23 25
L (m)

27

—e— SMF, S=6m
——SMF, S=9m
—&— OMF, S=6m
—o— OMF, S=9m

Figura 4-27. Periodo de oscilacién ante cargas de sismo para los marcos con cerramiento de

mamposteria.
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De las figuras anteriores, se observa que los marcos OMF tienen periodos de oscilacién
ante cargas de sismo, mas largos que los marcos SMF. También, viendo la magnitud
del periodo de los marcos, se deduce que un instante después del sismo, se podria

apreciar a simple vista el movimiento del marco.
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5 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones

En esta seccion se exponen las conclusiones mas importantes a partir de los resultados

obtenidos en esta investigacion segun los objetivos planteados.

El disefio de los marcos estuvo regido por el desplazamiento limite utilizado en esta
investigaciéon de A=0,144m, no por la resistencia. Este desplazamiento limite es 50%
mayor al que define el Codigo Sismico de Costa Rica en la Tabla 7.2. La resistencia
requerida que rigié en la mayoria de los casos corresponde a la combinacion de cargas
gravitacional, excepto en cuatro de los marcos; los marcos con cerramiento de

mamposteria tipo OMF de luces de 15y 20m.

Desde el punto de vista de resistencia, el disefio de los marcos es ineficiente, dado que
los marcos fueron disefiados para cumplir con el desplazamiento limite, la capacidad
estructural supera significativamente a la capacidad requerida por la carga ultima.
Ademas, los marcos tipo SMF son mas flexibles y tienden a desplazarse mas que los
OMF ante el sismo de disefno, por eso los SMF tienen secciones mas robustas que los

OMF y se produce entonces un sobrante de capacidad mas grande que en los OMF.

La capacidad en fuerza axial de las columnas, es superior a la resistencia demandada,
de tal forma que la carga ultima es despreciable con respecto a la capacidad que tienen

las columnas en carga axial.

El incremento en el momento de sismo debido al efecto P-A (AM) es pequefo. Este
incremento disminuye conforme aumenta la luz del marco. Es mayor para los marcos
SMF que para los OMF. Este incremento de momento AM expresado porcentualmente

con respecto al momento que produce el sismo (Mgism), €s decir, el valor de AM/Msism,
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es aproximadamente de 6% como maximo para los marcos SMF y de 5% como maximo
para los OMF; lo cual representa el porcentaje obtenido para una luz de 15m y
cerramiento de acero galvanizado. Por lo tanto el espaciamiento entre marcos no
produce una diferencia importante en el valor del porcentaje AM/Msism, que representa la
razén entre el incremento de momento producido por el efecto P-A y el momento
producido por las cargas de sismo; obtenidas del analisis de primer orden con la

combinacion de cargas que rige.

Se calculé la capacidad extra (Mgx) que tiene cada marco, mas alla de la que necesita
para soportar el momento y la carga axial que se requiere por analisis de primer orden
para equilibrar las cargas sismicas; es decir, la capacidad extra es la capacidad que le
sobra al marco para resistir los efectos de segundo orden. Con respecto a esto, el
efecto P-A resultdé ser poco significativo, dado que el porcentaje maximo de AMagm/Mex

que se calculd en esta investigacion es menor al 7%.

Se calculd el coeficiente sismico que corresponde a las cargas de sismo que causan la
primer cedencia en el marco. Este calculo incluye el efecto P-A (calculado de forma
simplificada). Este coeficiente es muy cercano a la unidad. Ademas, es 3 veces mayor
al coeficiente del sismo de disefio en marcos OMF y 10 veces mayor en marcos SMF.

Este otro punto de vista muestra nuevamente que los marcos son poco eficientes.

Por otro lado, se calculd el desplazamiento inelastico relativo dividido entre la altura de
las columnas (A/H) que alcanza el marco cuando se produce la primer cedencia. Se
observo que el desplazamiento ultimo A/H es practicamente constante sin importar la
luz del marco, el espaciamiento entre marcos, ni el tipo de cerramiento, y se puede
decir que depende solamente de la ductilidad del marco. De esta forma se obtuvo que
en promedio A/H para los marcos tipo SMF es A/H=0,223 y para los marcos tipo OMF
es A/H=0,07.
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También se realizé una comparaciéon de eficiencia por peso entre los marcos, donde se
obtuvo que los marcos SMF son menos eficientes que los OMF. Ademas se obtuvo que
para cada tipo de ductilidad utilizada, es mas eficiente utilizar una separacién entre
marcos de S=9m comparado a la separaciéon de S=6m. De esta forma el marco mas
eficiente segun la luz requerida, es el que tiene un espaciamiento de S=9m tipo OMF.

En resumen:

Al aumentar el limite de desplazamiento del Cédigo Sismico de Costa Rica 2002 en un
50%, el efecto P-A no es significativo en el analisis y disefio de los marcos industriales

de acero.

5.2 Recomendaciones

Se recomienda que los marcos industriales de acero sean disefiados como marcos
OMF y no SMF por razones de economia y porque se desplazan menos. Por otro lado,
también es mas eficiente dejar un espaciamiento entre marcos de 9m en lugar de 6m,;
tomando en cuenta el peso del marco en relacion al area determinada por el

espaciamiento entre marcos y la luz del marco.

No es necesario realizar analisis de segundo orden para disefar los marcos, pero si se
desea tener una estimacion del incremento de momento producido por el efecto P-A, se
puede calcular como un 6% del momento producido por el sismo en el andlisis de

primer orden.

Se recomienda aumentar el limite de desplazamiento mas alla de un 50% con respecto
al limite dado por el Cédigo Sismico de Costa Rica 2002 en la tabla 7.2. Esto debido a
que se produce un desperdicio en la capacidad de los marcos disefiados para cumplir
con este limite; esto desde el punto de vista de resistencia. Para ello se debe realizar
una investigacion mas a fondo para determinar en cuanto se debe aumentar, tomando

en cuenta no solo la resistencia, sino otros efectos producidos por los desplazamientos
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de sismo, como lo es el dafio secundario, donde se pueden afectar elementos no

estructurales y la vida humana.

Es importante aclarar que los resultados de esta investigacién no se deben utilizar para
estructuras tipo mezzanine, sino que esta restringido al modelo de estructura aqui
utilizado. Tampoco el uso de baldosas prefabricadas u otros materiales de cerramiento
puede considerarse, pues la manera en que estas transmiten la carga al marco puede

no concordar con lo considerado en el modelo aqui planteado.
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ANEXO 1

Efecto del acartelado en la capacidad a flexion

En esta seccion se muestra por medio de un ejemplo el calculo de la capacidad en
flexion de un elemento de seccidén variable. Se muestra ademas, que la capacidad por
flexion utilizando el método de esfuerzos admisibles (ASD) de la especificacion del
AISC del ano 1980 en su apéndice D, transformado al método de factores de carga y
resistencia (LRFD) es igual a la que se obtiene por medio de los calculos realizados en

la seccién 3.1.2.

En primer lugar se calcula el factor y que constituye la pendiente del elemento
acartelado por medio de la ecuacién 3.18. Dado que siempre la altura de viga en el

extremo grande es tres veces la altura del extremo pequefio se tiene:

_(dL_do)_(sdo_do)_ _
y= el e el ) (A-1)

(4] (4]

El valor anterior debe ser menor que el menor de los siguientes valores:

0,268/ 0,268-6m _ 70
d 0,23m ’

o

Por lo tanto se cumple con esta restriccion. Esta sirve para garantizar que se pueden

utilizar las ecuaciones de la especificacion del AISC 1980 [Ref. 2].

Las ecuaciones para determinar el esfuerzo admisible en flexion Fy,, para elementos

acartelados se muestran a continuacion:
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2 F,
.
"3 6B\F,’ +F,’

F, <0,60F, (A-2)

Pero si F, < Fy/3 entonces se calcula como:

F, =B\F'+F,’ (A-3)

En las formulas anteriores,

3
F = 12x10 (A-4)
hld,|A,
170x10°
y F,=r—— (A-5)
(hwl/rTu)
Donde:
h, =10+0,0230v,/id, | A, (A-6)
h, =10+0,00385y/I/r, (A-7)
[ = Distancia entre secciones arriostradas contra pandeo lateral torsional o

desplazamiento del ala en compresién, pulg

rr, = Radio de giro la seccion del extremo mas pequefio, considerando solamente el

ala en compresiéon mas un tercio del area del alma en compresion, tomado en

un eje en el plano del alma, pulg.

Ay = Area del ala en compresion, pulg cuadradas.

y=  Pendiente de la seccion variable (acartelada).

d,= Altura de la seccién en el extremo pequefo del segmento no arriostrado, pulg.

d;= Altura de la seccién en el extremo grande del segmento no arriostrado, pulg.
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El factor B se considera conservadoramente igual a uno.

Para calcular el valor de rr, se debe primero calcular la inercia del segmento de area
que se encuentra achurado en la Figura A1. En ésta se puede observar el diagrama de

esfuerzos por flexién en la seccioén.

W
= I
&

7
|
|
|
|
|
|

Figura A-1. Calculo de rg,

Se inicia con el calculo de la inercia It, con respecto al plano del alma, es decir, un eje

vertical segun la Figura anterior.

bt Wl
rtr 3
=t —— A-8
To 12 w 6 12 ( )
h
Luego Ay, =bt, +twg (A-9)

Los datos del ejemplo, se obtienen del marco 13 que corresponde al marco con paredes
de mamposteria, ductilidad p = 6, luz de 15 m y espaciamiento entre marcos de 6 m
donde:

h = 0,20 m (el cual corresponde a la altura del alma en el extremo pequefio)
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bf=0,23 m

tr = 0,01905 m (3/4 pulg)
tw = 0,00794 m (5/16 pulg)
4,, =0,00465m’

I, =1932x10"m*

rroz( Lpulg j I, =2,54 pulg
0,0254m )\ 4,

Para utilizar las ecuaciones A-6 y A-7 se tiene que:

y =2

d =(02m+2.001905mf —PU9_|_937uig
0,0254m

[ =49 pulg (corresponde a la longitud sin arriostramiento lateral torsional)

1 pulg ? )
A, =b,t,=023m-0,01905m| ——=—| =6,79 pul
/ = (0,0254 mj PU'g

h, =1,0+0,0230y./ld, /4, =1378

h, =10+ 0,00385y,/l/r;, =1034

De la ecuacion A-4 y A-5:

3
F. :&:12&7
" hd, /A,

_170x10°

= =427
wy (hwl/th) )2

Por lo tanto el esfuerzo admisible para flexion se calcula por medio de la ecuacion A-2:



2 F,
F,, ==|10- 2 F =
3 2 2 |7
6B,[F,’ +F,,
~ 20— 36 36 =22,.8ksi > (0,6F, = 21,6 Ksi)
3 6,/128,72 +1,034°

Dado que el resultado es mayor que el 60% de F, entonces:

F, =216Ksi

Este resultado se obtuvo igualmente en todos los marcos analizados en la

investigacion.

El método de esfuerzos permisibles (ASD) reduce el esfuerzo de cedencia a un 60%
como factor de seguridad. En cambio el método LRFD utiliza toda la capacidad a la
cedencia de la seccion. Dado que en el resultado obtenido se permite utilizar el maximo
esfuerzo permisible, se puede concluir que no existe un efecto reductor de la capacidad

producido por el acartelado.

De lo anterior, se concluye que utilizando el método LRFD, se permite desarrollar todo
el esfuerzo de cedencia en la seccion, por lo tanto, se puede alcanzar el momento
plastico M,, pudiéndose realizar el calculo de la capacidad en flexion utilizando las

ecuaciones de la especificacion del AISC 2005 [Ref. 3].

Efecto del acartelado en la capacidad a compresion

Las ecuaciones de calculo de la capacidad en compresion de elementos acartelados del
Apéndice D de las especificaciones del AISC 1980, son iguales a las ecuaciones
utilizadas en los elementos prismaticos. El efecto del acartelado se toma en cuenta por

medio del factor de longitud efectiva de la columna K,; como lo dice la ref. 5:
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Las formulas del esfuerzo admisible en compresion para miembros acartelados
en la seccion D.2, son idénticas a aquellas para el disefio de miembros
prismaticos del AISC. La influencia del acartelado, es incorporado en el factor de

longitud efectiva.
(Lee & Morrell, 1975)

En el parrafo anterior, se hace referencia a la seccion D.2, la cual corresponde a dicha
seccion del manual del AISC del afio 1980 (ref. 2).

En el Anexo 2 se muestra por medio del ejemplo de calculo el procedimiento para

obtener este factor.
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Memoria de calculo descriptiva

En esta seccion se presenta un ejemplo de la memoria de calculo del marco tipo SMF,
el cual corresponde al marco 15 de la Tabla 3-1. En este se describe el procedimiento

seguido y las suposiciones de disefio.

Los datos iniciales son los siguientes:

L=25m Pendiente del techo: 20%

S=6m Altura de columnas: 6 m

nu=06 Densidad el acero = 7850 kg/m3
h=0,7m Paredes de mamposteria, de 350kg/m2.
bf=0,32m

t= 0,01905 m (3/4 pulg)
ty = 0,00953 (3/8 pulg)
F, = 2520 kg/cm? (36 ksi)

Calculo de cargas

Carga permanente
electromecanico = 30 kg/mz,
otros = 30 kg/m?;

total carga muerta = 60 kg/m?

Carga permanente uniformemente distribuida: 60 kg/m?*6 m= 0,360 ton/m

Carga temporal



Carga temporal (CSCR-02) = 40kg/m?

Carga temporal uniformemente distribuida = 40 kg/m2 *6m = 0,240 ton/m

Carga de sismo

Zona IV

Sitio de cimentacion Ss;

Aceleracion pico efectiva, a¢s = 0,44
Sobre resistencia, SR = 2 (tipo marco)
Factor de importancia, | = 1
Aproximacion inicial del periodo, T = 0,12

Factor espectral dinamico: FED = 0,760

a,-1-FED 044-1,0-0,760
SR 2,0

Coeficiente sismico: C =

=0,1672

Masa del marco:

2 2
Largo del techo: L, = 2\/(25'”) +(252m -0,20j =25,5m

2

Masa de la estructura del techo:
techo®w [ techo® f

Masa de acero: W = Kk +§j%L t,+2b,L,.,.t }/m =3330kg

Cargas permanentes: W =L-S-CP =25m-6m-60kg = 9000kg

Masa de la mitad de las columnas:
2h)\ 1
W = Hh + ?j} -3-2t,+2-3bt, -2}7/“6,0 =836kg

Total de masa: 3330 + 9000 + 836 = 13166 kg

Carga sismica = coeficiente sismico* total de masa

La carga sismica se divide entre 3 para distribuir la carga en los 3 nodos; dos en las

uniones viga columna y otra en la cumbrera.



_ C-3W _ 0,1672-;3166kg — 0.734¢0n

(O

Masa de las paredes: (350kg/m2)

=8*H/2*350kg/m2=6m*3m*350kg/m2=6300kg
Carga sismica aportada por la masa de las paredes de mamposteria:
=0,1672*6300kg=1053kg=1,053ton

Las carga sismica que se utiliza en el programa de analisis estructural en los nodos de
unién viga columna, deben incluir tanto la carga proveniente del peso del marco, como
la del peso de las paredes de mamposteria, por esto se deben sumar como sigue:
1,053ton+0,734ton=1,787ton.

En resumen las cargas de sismo utilizadas son:

Carga en la cumbrera: 0,73 ton

Carga en la union viga columna: 1,79 ton

Cargas de viento

El valor de gs se obtiene de la Tabla 2-3, para una velocidad de 113 Km/h, se tiene que
gs=61,5kg/m2.

Para el calculo del factor C,, se utiliza para las paredes, la mayor altura es decir 6,10m;
mientras que para el techo cuyo punto mas alto esta a 8,5m, se utilizo una interpolacion
entre los valores de altura y los valores de C, de la tabla. De esta forma:

Ce=1,45 para las paredes.

Ce=1,53 para el techo.
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En el caso del factor C, es el siguiente:
C4=0,8 paredes a barlovento hacia adentro
C4=0,86 hacia afuera para el techo a barlovento; haciendo una interpolacion
lineal entre las pendientes dadas.
Cq=0,7 hacia afuera para el techo a sotavento.

C4=0,5 hacia afuera para la pared a sotavento.

Se utiliza un factor de importancia de uno.

Cargas de viento: se debe multiplicar gs por el espaciamiento S para obtener el valor de
la carga uniformemente distribuida por metro en el marco.

CV =S gsCe Cqy [ton/m]

Pared a barlovento:0,43 ton/m

Techo a barlovento: -0,49 ton/m

Techo a sotavento: -0,40 ton/m

Pared a sotavento: -0,27 ton/m

Analisis estructural

Dado que se ha utilizado el modelo mostrado en la Figura 2-3 para modelar el efecto del
acartelado de las vigas y las columnas, se debe calcular el valor de la altura de la
seccion para cada elemento. La altura de la seccion h que se anot6 al principio de la
memoria, corresponde a la parte mas grande del elemento acartelado, y es igual en la

columna como en la viga; en la parte mas pequefa del elemento la altura mide h/3.
Se utiliza la altura promedio de cada pedazo del elemento. La altura h se define en la
Figura 4-1. La altura total d de la viga es igual a d=h+2*;.

h=0,7m h/3=0,23m
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0,7m — 0,23m

h; =0,7m — G =0,621m; d; = hy + 2t = 0,62m + 2 x 0,0191 = 0,66m
0,7m — 0,23m

h,=07m—-3X G =0,47m; d, =0,51m
0,7m — 0,23m

h; =0,7m—5X G = 0,31m; d; = 0,35m

Analisis por cargas gravitacionales

Los resultados por cargas gravitacionales, gobern6é la combinacion de cargas de
1,2CP+1,6CT.

En la siguiente figura se muestra el diagrama de momentos obtenido. EI maximo

momento ocurre en la unién viga columna.

Figura A-2. Diagrama de momentos con cargas gravitacionales. [Tomado de Sap2000]

El momento maximo es: 47,1 ton-m.

La carga maxima en la columna es: 13,4 ton.
La carga maxima en la viga es: 10,1 ton.

El cortante maximo es: 10,6 ton.

Desplazamiento horizontal: Acp=0,0061m
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Analisis por cargas de viento

La combinacién de cargas que se utiliza es 0,9CP+1,6CV. En la siguiente figura se

muestra el diagrama de momentos que se obtiene del analisis.

Figura A-3. Diagrama de momentos con cargas de viento. [Tomado de Sap2000]

El momento maximo es: 21,2 ton-m.
La carga maxima en la columna es: 4,41 ton en tension.

La carga maxima en la viga es: 3,42 ton en tension.

Analisis por cargas de sismo

En el calculo de las cargas de sismo, se realiza un procedimiento iterativo para obtener
el verdadero valor del periodo de la estructura, para poder calcular asi el FED y luego el

coeficiente sismico respectivo.

Esto se realiza a partir de la primer estimacion del periodo que da el Cédigo Sismico de
Costa Rica 2002 en el capitulo 7, donde se tiene que el periodo T=0,12N, donde N es el
numero de pisos. En este caso, N=1, por lo tanto T=0,12 segundos. Luego se obtiene el

coeficiente sismico, se introducen las cargas al programa de analisis, y se obtiene el
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desplazamiento horizontal (ver Figura 3-10). Luego utilizando la ecuacién 3.2 se calcula
el nuevo periodo, se vuelve a obtener otro coeficiente sismico y otras cargas, se vuelve
a realizar el analisis para obtener otro desplazamiento. Este proceso iterativo se realizd
tres veces y se alcanzé a converger a un valor, de esta forma en la tercera iteracion, el

valor del coeficiente sismico era igual al del paso anterior.

En este ejemplo de calculo, se realiza la ultima iteracion, mostrando el uso de la

ecuacion 3.2 que se reescribe a continuacion.

A
- N FE.5€
=171

El dltimo coeficiente sismico obtenido es C = 0,0867.

En la siguiente tabla se encuentran los valores utilizados para calcular las sumatorias
de la ecuacién 3.2. En la primera columna el nodo 1 y 3 se refieren al nodo viga
columna, mientras que el nodo 2 hace referencia al nodo de la cumbrera. En las otras

columnas el subindice i hace referencia al nodo J.

Tabla A-1. Calculo de sumatorias.

Nodo 8¢ (m) W; (ton)  F;(ton) W;(§)? F;8¢
1 0,0114 10,7 0,926 0,00139 0,0106
0,0114 4.4 0,380 0,00057 0,0043
0,0114 10,7 0,926 0,00139 0,0106
)y 0,00335 0,0254

De esta forma la ecuacién queda como sigue:
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1 0,00335ton - m2
T =2m = 0,728s

9,81 m/s? 0,0254m

Con este valor del periodo de la estructura, se puede obtener el FED. Utilizando los
valores de la Tabla D.11 (Anexo D del Cddigo Sismico de Costa Rica 2002) en la
columna para ductilidad de =6, se puede interpolar el valor del FED para el periodo de

T=0,73s de esta forma se obtiene:
FED = 0,395

Se calcula entonces el coeficiente sismico como sigue:

o _ 044100395

= 0,0868
2

Por lo tanto las cargas a introducir en el programa de analisis estructural son:

Nodo viga columna:

(13,166t0n

3 + 6,300t0n) 0,0868 = 0,928ton

Nodo en la cumbrera:

13,166ton
—.0,0868 = 0,381ton

Existe una pequena diferencia entre las fuerzas calculadas y las que aparecen en la

Tabla A-1, sin embargo, no es significativo. Por lo tanto se deja de hacer iteraciones.

La combinacién de cargas de sismo que gobierna es 1,05CP+CS. En la siguiente figura

se encuentra el diagrama de momentos obtenido con esta combinacion de cargas.
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Figura A-4. Diagrama de momentos con cargas de sismo. [Tomado de Sap2000]

Los resultados obtenidos del analisis son los siguientes:

Momento maximo: Mgjsm = 31,5 ton-m

Carga maxima en la columna: R = 8,0 ton

Carga maxima en la viga: 5,65 ton

Desplazamiento inelastico: Ay =SR-u-6°=SR-u-A°=2-6-0,0114m = 0,137m

Coeficiente sismico: C = 0,0868

Del desplazamiento inelastico por cargas de sismo se puede observar que se cumple

con el desplazamiento limite propuesto en esta investigacién de 0,144m.

Calculo de resistencias

Verificacion de pandeo local de la seccién utilizada

Los datos de la seccion utilizada son los siguientes:

h=0,7m
bf=0,32m
tr = 0,01905 m (3/4 pulg)
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t, = 0,00953 (3/8 pulg)

Las restricciones para el ala se obtienen utilizando la ecuacioén 3.10:

b _oag|E.b_b __032m o [29000Ksi
t~ " |E’ t 2t 2-001905m "~ 36Ksi

Se cumple satisfactoriamente.

Las restricciones para el alma se obtienen de la ecuacion 3.11 o0 3.12. Se debe calcular

la razén Pu/(d, Py) para determinar cual es la que se debe utilizar.
Calculo de Py:

Area de la seccién de h=0,7m: A=0,01886m?
Esfuerzo de cedencia de la seccion: 2520 kg/cm? = 25 200 ton/m?
P,=25 200 ton/m**0,01886m* = 474 ton

P, _ 13,4ton
¢pP, 0,9 -474ton

=0,0314 < 0,125

Se debe usar entonces la ecuacién 3.11 de la siguiente manera:

h<314 E(l 1,54 P”>
tw~  |E " ¢pP,

07m _ _ 73,5 < 3,14 29000K st (1-1,54-0,0314) = 84,8
0,00953m ' ’ 36Ksi ’ ’ -

Se cumple satisfactoriamente.
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Calculo de la capacidad en flexion

Como parte de las hipdtesis de disefio, se considera que el marco se puede arriostrar
contra el pandeo lateral torsional, de tal forma que se puede desarrollar la cedencia en
todas las secciones transversales del elemento sometido a flexion. Por lo tanto para el

calculo de la capacidad en flexion, se utiliza la ecuaciéon 3.13.

El calculo del médulo plastico para la seccion utilizada es:

Ay h
Zy=4A — =
x = Ap(h+ ) + =2
, 0,00667m?0,7m ,
Zy = 0,006096m?(0,7 +0,01905)m + —— >— = 0,00555m

Por lo tanto la capacidad en flexién es:

ton
My = 0,9ZxF, = 0,9-0,00555 m* - 25200 — = 126 ton - m

Calculo de la capacidad en compresion

Primero se calcula el valor de y para utilizar las graficas apropiadas:

dL—dO_h—h/3_2
d,  h/3

y:

Se busca obtener el valor de Gt y Gg para utilizar el nomobrama de la Figura 3-5 e
interpolar el factor de esbeltez de la columna. Dado que el valor de Iy de la figura
corresponde a una viga prismatica y recta, hay que utilizar la ecuacién 3.21 para

obtener una inercia que sea equivalente al de una viga recta y prismatica.
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by

Ir = EKAA(l - CABCBA)

Para obtener los valores de Kaa, Cag ¥ Cga, Se debe primero calcular el valor de P/Pgy

donde:

n?El  w?-2,03 x 107 ton/m?- 2,04 x 10~*m*
P, = sz = 12.752m2 = 251 ton

El valor de la inercia I que se utiliza es la inercia en el eje x de la seccion donde se unen

las vigas en la cumbrera.
P 13,4ton

P, 251ton

0,05

La carga P=13,4ton corresponde a la carga mayorada por carga gravitacional
(1,2CP+1,6CT), dado que es la carga mas grande obtenida segun las combinaciones

de carga del codigo sismico.

De la Figura 3-7(a) se obtiene el factor Kaa=5,5"4EI/L donde [/ corresponde a la inercia
de la seccion en la cumbrera y L corresponde a br.. De la Figura 3-7(c) se obtiene el
factor Cag=0,28 y de la Figura 3-7(d) se obtiene Cgp=0,82.

by by _4E -2,04 x 10~*m*

It = 3_EKAA(1 - CABCBA) = 3_E5'5 by

(1-0,28-0,82) = 0,001153 m*

Ahora se tiene que:

brl, 12,75m-2,04 X 10~*m*
¢l  6m-0,001153m*

Gr = = 0,38

Por otro lado, dado que Iz es cero, puesto que no existe rigidez proporcionada por
ninguna viga al nivel de los apoyos, entonces:
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bBlo

Gn =
B fIB—>oo

Sin embargo por recomendacion del AISC [ref. 2] se utiliza:
Gg =10
Con estos valores se puede utilizar la Figura 3-5 para interpolar el valor de K,:

K, =11
Se debe calcular el factor de longitud efectiva para el pandeo con respecto al eje de
inercia débil. Para esto, se puede considerar que la columna es prismatica, puesto que
la inercia es aproximadamente constante, debido a que depende en su mayoria de la
geometria de las alas; la cual es constante, y no tanto de la geometria del alma; que si

varia. Sin embargo, se utiliza conservadoramente un factor de Ky=1,0.

K, =10

Se procede al calculo de la esbeltez de la columna, para esto se debe calcular la inercia
y el area; para asi poder calcular el radio de giro. Este calculo es comun por lo que no

se incluye el desarrollo de éste.
Esbeltez con respecto al eje x (inercia fuerte):

_ |l _ [o002042mt
T AT [oo01441mz 0™

K,L 1,1-6m
r, 0,119m
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Esbeltez con respecto al eje y (inercia débil):

I, [0,0001041 m?
Y= AT [ Tootaarme 008 m

K,L 1,0-4m
= = 47,1
r,  0,085m

Nota: el valor de la longitud L para la esbeltez con respecto al eje débil, se toma como
4m debido a que se colocan bracones que arriostran la columna a una altura de 4m

desde el apoyo.
Rige el pandeo con respecto al eje x (eje de inercia fuerte).

Para calcular la resistencia en compresion se utilizan las ecuaciones 3.26 y 3.27. Para

saber cual utilizar, se calcula primero la siguiente expresion:

K, L E 29000ksi
(— = 55,4) <|471 |—=471 |——— =134
Ty E, 36ksi

Por lo tanto se utiliza la ecuacion 3.26. Sin embargo primero se calcula el esfuerzo

critico de pandeo F:

m?E  mw?29000ksi _

2 2 - ’
K,L 55,4
rx

1 ksi

e

By 36ksi - (70 kg/cm? kg
F, ={0,658% |F, = (0,658 93,1 ) 36ksi X | ————— | = 2143 —
1 ksi cm?

P —F A — 2143 kg y (100cm>2( 1ton
noertg T cm? 1m 1000 kg

¢P, =0,9-308,8ton = 278 ton

) x 0,01441m? = 308,8 ton
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Para el calcular el factor de esbeltez de la viga acartelada, se realiza un procedimiento
analogo al de la columna. Se debe calcular los parametros Gr y Gg, utilizando las
ecuaciones 3.19 y 3.20, al igual que antes; sin embargo, se deben utilizar las
ecuaciones 3.23 y 3.24 para calcular It e Ig. La Figura 3-8 muestra la interpretacion que

se debe utilizar para introducir los valores en las ecuaciones 3.23 y 3.24.

El valor de la razén P/Pex es menor que 0,05; dado que el valor de Pe es igual para
este caso, y el valor de P es menor que en el caso de la columna, pues segun el
analisis estructural, las vigas tienen menos carga. Al ser un método grafico; para
obtener el factor Kaa, Cag Y Cga, N0 hay mucha precision; ademas al observar la Figura
3-7, P/IP=0,05 esta muy cerca del eje vertical, es decir, graficamente no hay mucha

diferencia con P/P¢=0.

br br _ _4E - 2,04 x 10~m* .
Iy = 3_E1(AA(1 — CypCpa) = 3_ES’5 5 (1-0,28-0,82) =0,001153m
T
b b 4E - 2,04 x 10~ *m*
Iy = ﬁKBB(l — Cu5Cpa) = £1,85 - (1-0,28-0,82) =3,88x 107*m*
B

brl, 6,0m-2,04 x 10~*m*

= = 0,083
I  12,75m-0,001153m*

GT:

_ bgl, 12,75m- 2,04 x 10~*m*

G =
B 1, 12,75m - 0,000388m*

= 0,53

Luego se utiliza la Figura 3-5 para obtener Ky:

K, = 0,7

A partir de aqui el calculo de la capacidad en compresion de las vigas, es similar al

realizado con las columnas. Los resultados obtenidos son:
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¢P, = 243 ton

Interaccioén entre el momento y la carga axial

Para calcular el valor de la interaccion entre el momento y la carga axial, se utilizan las

ecuaciones 3.29 y 3.30. Para escoger cual usar, se utiliza la prueba siguiente:

P, 13ton
¢P, 278 ton

=0,048 < 0,2

Se utiliza para Py, la combinacién de cargas gravitacionales, dado que es la
combinacion que rige por ser la mas grande. Dado que la razon Py/¢P,, es menor que

0,2; se utiliza la ecuacion 3.30.
P. +Mr _ 134 ton N 471 B
2P. "M, 2-278ton 126ton-m

0,40

Dado que el valor de la interaccion es menor que la unidad, se considera que el disefio

soporta las cargas requeridas por resistencia.

Calculo de la capacidad en cortante

El calculo de la capacidad en cortante viene dado por la ecuacion 3.14 que se repite a
continuacion:
V, =0,6F,A,C,

El valor de C, se obtiene de las ecuaciones 3.15 a la 3.17, seleccionando la ecuacion

adecuada por medio de la siguiente prueba:
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10 [KoE _ 1 1q [3-29000ksi _ o <(h . 07m _735)
Tl E 36ksi t, 0,00953m 7

K,

<| 1,37

= 86,9
y

Por lo tanto se utiliza la ecuacién 3.16:

_ 110JK,E,/F, 698 _

0,95
v h/t,, 73
La capacidad en cortante es:
V, = 0,6F,A,,C, = 0,6 -2520 kg 66,7 cm? 095( 1t(m)—958t
n = DOy Awky = B emz DR 1000 kg) T 70

donde Ay, es el area del alma: 4,, = h - t,, = 66,7 cm?.
¢V, =0,9-95,8ton = 86,2 ton

Calculo del efecto P-A simplificado

El valor del incremento de momento debido al desplazamiento obtenido del analisis
estructural y la carga en la columna mas cargada por cargas de sismo se calcula como

sigue:

R=8ton; A=A;p +Acs=0,0061m+ 0,137 m = 0,143m
AM =RA=8ton-0,143m = 1,144 ton-m
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El incremento de momento AM,ym debido al desplazamiento admisible Aagm y la carga R

se calcula como sigue:
AMygm = R(Acp + Aggm) = 8 ton(0,0061 m + 0,144 m) = 1,20 ton - m

El momento extra que puede soportar la seccion se calcula utilizando la ecuacion 3.38 o
3.39. Se debe seleccionar de acuerdo a la razén P /¢P,. Para este calculo se utilizan las
cargas debidas a la combinacién de cargas de sismo: 1,05CP+CS, puesto que interesa
calcular el momento extra Mgx que puede soportar la seccidon ante desplazamientos

horizontales durante el sismo.

P, 8ton
¢P, 278ton

=0,0288 < 0,2

Debido a la prueba anterior, se utiliza la ecuacion 3.39 para el calculo del momento

extra Mgy,:

u

298P,

Mg, = pM,, (1 ) — M, = 126ton -m(1—0,5-0,0288) —31,5ton-m = 92,6 ton - m

Se debe notar que en la expresion anterior P, = 8 ton y M, = 31,5ton-m corresponden a

la combinacién de cargas de sismo del analisis estructural.

La relacion entre AMagm Y Msism S€ calcula como sigue:

AMgagm 1,20 ton -m
Mgen 315ton-m

= 3,8%

La relacion entre AMagm Y Mex se calcula como sigue:
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AMaam 1,20 ton - m

= = 1,39
Mg, 92,6 ton - m %

Calculos al instante de la primer cedencia en el marco

Debido a que el analisis estructural se realiza por medio de ecuaciones lineales, se
pueden obtener ecuaciones que describan: el momento, la carga en la columna, el

desplazamiento horizontal en funcién del coeficiente sismico.
En primer lugar se deben realizar dos analisis estructurales, registrando:

= el coeficiente sismico, C
» el desplazamiento, Acs
* el momento en el nodo viga-columna, Msism

» vylacarga en la columna, R.

Los ultimos tres de la lista anterior, corresponden a las variables dependientes, mientras

que el coeficiente sismico sera la variable independiente.

Tabla A-2. Resultados de los dos andlisis estructurales.

Coef sismico Msism (ton-m) R (ton) A7 (m)
0,0456 28,38 7,7 0,0061
0,0911 31,9 8,0 0,0121

Se puede obtener a partir de la tabla anterior, las ecuaciones lineales correspondientes.

Mg (x) =mx + b = 77,2x + 24,9 [ton - m]

R(x) = Mx + B = 6,58x + 7,4 [ton]
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A(x) = Ags + Acp = Ags + SR - u(ax + ¢) = 0,0061 + 2 - 6(0,132x + 0,00) [m]

Donde SR es la sobreresistencia (SR=2) y uy es la ductilidad, dado que es un marco
SMF; y=6. Por otro lado la ecuacion ax + ¢, corresponde a la ecuacion lineal que define
el desplazamiento elastico por cargas de sismo sin mayorar, es decir, cargas de sismo

de servicio.

Se utiliza la ecuacion 3.30, dado que se sabe que Py /¢P,<0,2. Para tomar en cuenta el

efecto P-A, simplificado como RA, se agrega al momento de cargas de sismo.

Pr Mr R(X) Msism(x) + R(X)A(X) -1

2P, M,  2-278ton 126 ton - m

Al sustituir las ecuaciones correspondientes y resolviendo para x, se obtiene una

ecuacion de segundo grado. Las soluciones son:
xy=0986 y x,=-966

El valor de x corresponde al coeficiente sismico en el instante en el que ocurre la primer
cedencia en el marco. Se utiliza el resultado de x;, dado que un valor negativo no tiene

sentido fisico.

Para comparar entre el coeficiente sismico obtenido en el calculo anterior, con el
verdadero coeficiente sismico de disefio, se calcula la razdon entre el coeficiente sismico

en el instante de cedencia C; y el coeficiente sismico de disefio Cy:

C, 0,986
C, 0,0868

=113 =11

Se tiene que el coeficiente sismico en el instante de cedencia es aproximadamente

once veces el coeficiente sismico de disefno.
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Para calcular el coeficiente sismico en el instante de la primer cedencia, sin tomar en

cuenta el efecto P-A se utiliza la ecuacién siguiente:

b M, R(x) Msism(x)

2P M. 2-278ton | 126ton-m

Como se puede observar, es analoga a la anterior, pero no incluye el producto de

R(x)A(x). Resolviendo para la variable x se obtiene lo siguiente:
x =1,261

El valor de x corresponde al coeficiente sismico en el instante en que ocurre la primer

cedencia en el marco.

El calculo del factor de estabilidad se obtiene dividiendo la fuerza sismica obtenida con
el coeficiente sismico correspondiente al analisis que incluye el efecto de segundo
orden, como el de primer orden; segun la relacion de la ecuacion 4.1. Sin embargo,
sabiendo que la fuerza sismica se puede describir con una ecuacion del tipo k*x, que
corresponde a la ecuacion lineal de la recta que pasa por el origen, se puede hacer lo

siguiente:

FS, C, 0,986
FS, ¢, 1,261

= 0,782
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Anexo 3

En este anexo se presenta la memoria de calculo de los marcos 2 y 24 segun la Tabla
3-1.

A-29



Marco2 SMF L=20m S=6m

L 20
S 6
1) 6
h 0,6
bf 0,21
tf 0,01270
tw 0,00794
Datos de las secciones
h (m) A (m2)
0,60 0,01010
0,53 0,00957
0,47 0,00904
0,40 0,00851
0,33 0,00798
0,27 0,00745
0,20 0,00692

3

Ix (m4)
0,000643
0,000498
0,000374
0,000269
0,000184
0,000117

0,000066

Valores de las secciones acarteladas

en compresion

Columna

Gr 0,32

Gg 10,00

K 1,10
(KL/r)x 67,78
(KL/r)y 75,16
¢ Pn (ton) 116,59

Viga

Gr 0,11

Gg 0,56

K 0,70
(KL/r)x 73,32
(KL/r)y 56,37
¢ Pn (ton) 118

rx (m)
0,252
0,228
0,203
0,178
0,152
0,125

0,097

Longitud de techo 20,4
Densid del acero 7850
RT 5x10 2,512
lamina zinc 5
Carga
electromecanico 30
Carga otros 30
Carga viva 40
Esfuerzo de cedencia 2520
Modulo de elasticidad 2 030 000
oMn
ly (m4) ry (m) (ton-m)
0,0000196  0,0441 53,3
0,0000196  0,0453 45,8
0,0000196 0,0466 38,8
0,0000196  0,0480 32,2
0,0000196  0,0496 25,9
0,0000196 0,0513 20,1
0,0000196  0,0532 14,7

Calculo de cargas gravitacionales

estructura de techo 1362
cargas muertas 7200
laminas de zinc 180
mitad estructura 438
RT 121
Carga muerta distrib 0,36
Carga viva distribuida 0,24

Coeficiente sismico

Sitio S3
Zona \
Aef 0,44
F. Import 1
T 0,70
SR 2
FED 0,413
C 0,0908
FS nodos 0,282

m

kg/m3

kg
kg/m

kg/m2
kg/m2
kg/m2
kg/cm2
kg/cm2

¢Vn
(ton)
66,5
64,0
56,0
48,0
40,0
32,0

24,0

kg
kg
kg
kg
kg
ton/m

ton/m

ton

A-30



Combinacion de carga que domina el diseio: Solicitacion maxima de

1,2CP + 1,6CT cortante
Columna  Viga Vu 9,0 ton
Mr (ton-m) 28,6 28,6
Pr (ton-m) 9,6 6,5 Desplazamientos
interaccion 0,58 0,56 Acp 0,0078 m
A° 0,0111 m
Cargas de viento A 0,1332 m
Atotal 01141 m
Techo barlovento -0,48 ton succion
Techo sotavento -0,39 ton succion
Muro barlovento 0,43 ton compresion
Muro sotavento -0,27 ton succion
Analisis P-D indice de peso del marco
Reaccién en apoyo
(R) 5,27 ton Peso 2164 kg
Mesism 16,8 ton-m Area (S*L) 120 m2
AM 0,743 ton-m indice de P. 18,0 kg/m2
AMagm 0,800 ton-m
Mex 35,3 ton-m
AI\/Iadm/'vlsism 418%
AMagm/MEy 2,3%
Calculo de las constantes de las ecuaciones lineales: f(x) = Ax + B
A B Estas ecuaciones son para determinar los
FS (ton) 3,100 0 diferentes valors de Msism, FS, R y Dsism.
Msism (ton-m) 27.903 14.259 La variable x corresponde al coeficiente
’ ’ sismico.
R (ton) 3,100 4,991
Asismo (M) 0,121 0
Resumen de solicitaciones
Calculos al instante de cedencia. Incluye P-D simplificado de carga
Mu
Coef. Sismico 0,943 (ton-m)  Pu (ton)
FS 2,92 ton Gravit 28,6 9,6
Msism 51,46 ton-m Sismo 16,8 5,27
R 7,91 ton Viento 18,7 -4,0
Atotal 1,38 m
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Marco 24 OMF L=25m S=9m

L 25 m

S 9 m

1) 1,5

h 0,7 m

bf 0,32 m

tf 0,01905 m

tw 0,00953 m

Datos de las secciones
h (m) A(m2) Ix(m4)
0,70 0,01886 0,01886
0,62 0,01812 0,01812
0,54 0,01738 0,01738
0,47 0,01664 0,01664
0,39 0,01590 0,01590
0,31 0,01516 0,01516
0,23 0,01441 0,01441

Valores de las secciones acarteladas

en compresion

Columna

Gr 0,40

Gs 10,00

K 1,10
(KL/r)x 55,45
(KL/r)y 47,08
¢ Pn (ton) 278,07

Viga

Gr 0,09

Gs 0,56

K 0,70
(KL/r)x 74,97
(KL/r)y 35,31
¢ Pn (ton) 243

rx (m)
0,0018
0,0014
0,0011
0,0008
0,0006
0,0004

0,0002

Longitud de techo 25,5
Densid del acero 7850
RT 5x10 2,512
lamina zinc 5
Carga electromecanico 30
Carga otros 30
Carga viva 40
Esfuerzo de cedencia 2520

Modulo de elasticidad 2 030 000

dMn
ly (m4) ry (m) (ton-m)
0,31304 0,000104 125,9
0,28237 0,000104 109,6
0,25113 0,000104 93,9
0,21925 0,000104 78,9
0,18667 0,000104 64,6
0,15330 0,000104 50,9

0,11903 0,000104 37,8

Calculo de cargas gravitacionales

estructura de techo 3330
cargas muertas 13500
laminas de zinc 0
mitad estructura 836
RT 0
Carga muerta distrib 0,54
Carga viva distribuida 0,36
Coeficiente sismico
Sitio S3
Zona v
Aef 0,44
F. Import 1
T 0,87
SR 2
FED 1,062
C 0,2336
FS paredes 3,583
FS cumbrera 1,375

kg/m3
kg
kg/m
kg/m2
kg/m2
kg/m2
kg/cm2
kg/cm2

oVn
(ton)
95,8
89,6
78,4
67,2
56,0
44,8

33,6

kg
kg
kg
kg
kg
ton/m

ton/m

ton
ton
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Combinacion de carga que domina el diseio: Solicitacion maxima de

1,2CP + 1,6CT cortante
Columna Viga Vu 14,0 ton

Mr (ton-m) 66,9 66,9
Pr (ton-m) 18,5 13,8 Desplazamientos
interaccion 0,56 0,56 CP 0,0084 m

Aie 0 m
Cargas de viento A 0 m

Avotal 0,0084 m
Techo barlovento -0,73 ton succién
Techo sotavento -0,60 ton succién
Muro barlovento 0,65 ton compresion
Muro sotavento -0,41 ton succion
Analisis P-D indice de peso del marco
Reaccién en apoyo
(R) 11,99 ton Peso 4897 kg
Msism 59,7 ton-m Area (S*L) 225 m2

Indice de
AM 1,687 ton-m peso 21,8 kg/m2
AMagm 1,827 ton-m
Mex 63,5 ton-m
AMadm/Msism 3,1%
AMagm/MEy 2,9%
Calculo de las constantes de las ecuaciones lineales: f(x) = Ax + B
A B Estas ecuaciones son para determinar los
FS (ton) 5,889 0 diferentes valors de Msism, FS, R y Dsism. La
Msism (ton-m) 109.527 34.060 variable x corresponde al coeficiente sismico.
R (ton) 9,422 9,800
Asismo (M) 0,188 0
Resumen de solicitaciones
Calculos al instante de cedencia. Incluye P-D simplificado de carga
Mu

Coef. Sismico 0,739 (ton-m)  Pu (ton)
FS 4,35 ton Gravit 66,9 18,5
Msism 122,08 ton-m Sismo 59,7 11,99
R 16,76 ton Viento 34,7 -7,9
Atotal 0,43 m
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