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RESUMEN

El presente trabajo conforma el informe técnico correspondiente a la Préactica
Profesional Supervisada del alumno Vanucci Danilo. Dicha practica fue realizada en la
Ciudad de Cordoba, en la empresa Ingenieros Civiles Consultores Asociados (I.C.C.A) bajo
la supervision externa del Ingeniero Civil Juan Emilio Fernandez, y con el Ingeniero Diego
Hunicken como tutor interno designado por la Facultad de Ciencias Exactas, Fisicas y
Naturales.

Este trabajo final ha consistido en el estudio y desarrollo global de un edificio
comercial de oficinas de tres plantas con estructura metalica y con losas de hormigon
armado in-situ.

En los primeros capitulos se citan los objetivos planteados en la practica
profesional, una breve descripcion del proyecto, se presenta el planteo estructural con sus
particularidades y el andlisis de carga general de la estructura en consideracion.

Posteriormente se narra como se modelo la estructura en SAP2000 con todas las
cargas obtenidas manualmente para obtener los esfuerzos caracteristicos de cada elemento
de la estructura. También se realiza una mencion sobre el tipo de fundacién adoptado; para
luego con mayor detalle efectuar un analisis y verificacion manual tanto de resistencia
como de deformaciones de los elementos a considerar.

Durante el desarrollo de este informe se muestran en sus correspondientes etapas los
planos finales de obra que se obtuvieron de la eleccidn final de secciones y tipos de uniones
a utilizar.

Finalmente se analizan los resultados obtenidos y se plasman las conclusiones tanto
a nivel profesional como personal, respecto de practica supervisada.
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1. INTRODUCCION

En el presente Informe Técnico se presentan y describen las actividades que llevé a
cabo en el marco de la Préctica Supervisada.

Como se mencion6 anteriormente, se realizo el estudio y calculo de un edificio de
oficinas de tres pisos con estructura metalica, el cual se encuentra ubicado en la Ciudad de
Arroyito en la provincia de Cordoba. Para ser mas preciso el terreno destinado a la
construccidn de esta obra se encuentra sobre la marguen sur del Rio Xanaes, entre Avenida
Marcelino Bernardi y Camino a La Tordilla en dicha Localidad. La ubicacion del mismo se

muestra en la siguiente Figura 1.1.
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Figura 1.1. Croquis de ubicacion del terreno

33.359.398
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En general es una zona que se encuentra conformada en cuanto a su geologia por
arena con limo en los estratos superficiales, y luego por limo con algo de arena fina en
profundidad. Las pendientes en el terreno son suaves y si bien por lo general tienen
direccién hacia el cauce del rio Xanaes, se destaca que el sector del predio que se ubica mas
préximo al cauce, se encuentra sobre elevado en aproximadamente 0,50 m respecto del
resto. Otro punto a destacar es que el nivel freatico se encuentra a los -3,50 m de
profundidad.

La particularidad de esta obra es que en el sector mostrado en la figura se
construirdn el edificio comercial, y una nave industrial adjunta destinada a los fines de
produccidn de la empresa Leuca, especialistas en aireacion para agricultura y agroindustria,
para quienes se encomendé el proyecto. En este informe solo se hace mencion a edificio en
cuestion, y no se aborda la problematica de la nave industrial.

Las tareas realizadas, en la cuales esta basado el informe, han consistido
basicamente en el estudio detallado, y posterior calculo estructural de vigas y columnas
metalicas como asi también de sus uniones correspondientes a estados particulares de
cargas detallados posteriormente, pertenecientes al sistema estructural.

La modelacién numérica de la estructura metalica la realicé con el programa
SAP2000 “v11”, siguiendo los lineamientos del CIRSOC 301 “Reglamento Argentino de
Estructuras de Acero para Edificios”.

1.1 OBJETIVOS

En cuanto al objetivo general que nos brinda una practica supervisada, podemos
encontrar que apunta a brindarle al alumno una primera experiencia laboral, dentro del
campo profesional, en un marco de seguimiento y aprendizaje, donde el mismo, pueda
adquirir las primeras herramientas que le permitiran luego afianzarse en el ejercicio de la
profesion. De esta manera poder contrastar lo aprendido en la facultad con la realidad del
dia a dia.

En este caso en particular, se ha optado por la realizacion de la misma, orientada
hacia la rama de las estructuras, con el fin de lograr profundizar y afianzar dichos
conceptos.

Se podrian citar a mi criterio los siguientes objetivos personales y profesionales:

+ Criterios para lograr y comprender planteos estructurales adecuados.

+ Destreza en la modelacion de la estructura utilizando programas de célculo
como SAP2000 para obtener los esfuerzos en cada uno de los elementos de
la estructura debido a cargas gravitatorias, sismicas y solicitaciones debido
al viento.
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¥+

Utilizacion y familiarizacion de los reglamentos vigentes.

e

Interiorizacion en el calculo, dimensionado de columnas y vigas metalicas.

+ Dimensionado de uniones soldadas entre vigas y columnas; como asf
también uniones abulonadas entre vigas.

¥+

Formulacion de planos de detalle.

+ Formar ciertos criterios para la toma de decisiones en cuanto a la
localizacion y eleccion de un sistema de fundacion.

+ Desenvolverse en un ambiente ingenieril y tomar desempefio al trabajar en
forma grupal con otros técnicos e ingenieros.

+ Obtener criterios en la determinacion de esfuerzos sobre la estructura
metalica planteada.

+ Vincular los conocimientos teéricos adquiridos en la facultad con las
condiciones y hechos que se dan en la realidad de la vida cotidiana.

1.2 PLAN DE ACTIVIDADES

En el marco del Proyecto de referencia se ha previsto como cronograma de
actividades el desarrollo de las tareas que se detallan a continuacion:

> Analisis de carga y solicitaciones segun reglamento de la estructura global.
> Analisis sismico de la estructura metélica.

> Analisis de viento de la estructura metalica.

> Mencidn sobre el planteo general del sistema de fundacion adoptado.

> Modelacion en Sap2000 de la estructura global.

> Determinacién de esfuerzos sobre elementos estructurales metalicos como vigas y
columnas en todos los pisos.

> Estudio de las resistencias de disefio y verificacion de deformaciones en elementos
estructurales propuestos.

» Elecciodn de las secciones finales a utilizar en la estructura.
> Dimensionado de una union abulonada entre elementos estructurales.
> Elaboracién de planos de despiece.
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1.3 ALCANCES DE LA PRACTICA SUPERVISADA

El informe se limita al analisis y calculo estructural de todas las vigas y columnas
del edificio, como asi también a sus medios de unién caracterizados por empalmes
abulonados. No se desarrolla el célculo de las uniones soldadas ni de la placa base de
anclaje, ya que fueron dimensionadas por el Ingeniero Fernandez. Tampoco se profundizara
en el calculo de las losas de hormigon armado, ni en el dimensionado de las fundaciones
adoptadas para tal caso; estas Gltimas solo se las menciona para entender la estructura en
forma global ya que formaron parte al momento de modelar la estructura en SAP2000.

2. DESCRIPCION DEL PROYECTO

2.1 ARQUITECTURA

Como se describi6 en un comienzo, el informe se basa en el estudio de un edificio
de oficinas de tres pisos y una sala de maquinas en azotea, con una superficie cubierta
aproximada de 700 m? Précticamente la forma en planta es un rectangulo de 9 m de lado
por 25 m de ancho. EI mismo se compone de una planta baja donde encontramos una gran
sala de exposicion adjunta a la entrada como asi también oficinas de atencién al cliente,
luego en el primer piso se distribuyen oficinas tanto de produccion como de administracion
ademas de una sala de reuniones. Por ultimo en el segundo piso encontramos un gran
depésito 'y archivo general, adjunto a un salén de usos mdltiples. Sobre la azotea se
encuentra un pequefio hall cerrado con vidrio, al cual se puede llegar en ascensor para
posteriormente salir a la terraza. Se observan las plantas descriptas en las Figuras 2.1 a 2.4.
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Figura 2.1. Planta de arquitectura en planta baja
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Se cuenta con una circulacién vertical conformada por un espacio técnico cerrado
para escalera, un ascensor y un montacargas de servicio. En el caso del ascensor y la
escalera ambos llegan a la azotea

En cuanto a la tabiqueria interna la misma esta compuesta por sistema Durlock en
su mayoria, pero tenemos sobre la parte posterior del edificio un muro perimetral de
mamposteria construido en ladrillo ceramico hueco (e: 20 cm), que separa al mismo de la
nave industrial adyacente.
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Figura 2.2. Planta de arquitectura en primer piso

El detalle mas particular de esta arquitectura es que tanto la fachada frontal como
las laterales estan revestidas en tu totalidad por vidrio traslucido y un sistema de parasoles
del tipo comercial Hunter Douglas, sin ninguna mamposteria a la vista.

La estructura esta compuesta por vigas y columnas metalicas materializadas para
tal caso por perfiles doble T microaleados serie W del tipo ASTM A 572 Gdo50. Estos
perfiles se escogieron debido a una demanda particular del cliente, que mas alla de su muy
buena eficiencia y resistencia como seccion, pondero el criterio economico en la toma de la
decision, ya que la empresa “Mecall S.R.L Constructora” de la Ciudad de Rosario que gano
la licitacion para ejecutar la obra es importadora de dichos perfiles. Por lo tanto este detalle
sobre el tipo de perfil a utilizar fue un dato para mi practica supervisada. Ademas contamos
con losas de hormigén armado in-situ en los distintos pisos, donde el nivel de piso
terminado es constante para todos los ambientes de un mismo nivel.
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Figura 2.3. Planta de arquitectura en segundo piso

En cuanto a la distribucién en altura practicamente todo el edificio se eleva hasta
una cota de 9,90 m, salvo el sector de la circulacion vertical donde se alcanzan
practicamente los 15 m. Por lo tanto podemos decir que tenemos cuatro niveles
principalmente, planta baja, primer piso, segundo piso y tercer piso (referido a la sala de
maquinas). Esto se traduce, desde un punto de vista estructural, en cuatro planos
horizontales resistentes, ubicados en los siguientes niveles (sobre nivel de piso terminado
de planta baja):

# Primer nivel +3,55 (m)
+ Segundo nivel +6,80 (m)
+ Tercer nivel +9,90 (m)
+ Cuarto nivel +12,70 (m)

Es importante aclarar que el proyecto de arquitectura, como asi también la eleccion
de los materiales de cerramiento a utilizar no fueron un criterio por parte de nuestro estudio
de Ingenieria, 6sea fue un dato determinante para mi practica supervisada, ya que es mismo
habia sido confeccionado por un estudio de Arquitectura particular elegido por el cliente en
este caso la empresa Leuca. Posteriormente el estudio de arquitectura se vinculd para
realizar el céalculo estructural correspondiente.

Quedd determinado como condicionante, desde un comienzo, la posicion de las
columnas metalicas, lo que sirvid para la modulacién base del planteo estructural y con esto
la regularidad de las piezas.
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Escaleras

Hall Azotea

TERRAZA

CUARTO MNIVEL

Figura 2.4. Planta de arquitectura en azotea

En la Figura 2.5 se aprecia la estructura en volumen y con sus fachadas vidriadas
con parasoles, como asi también la nave industrial adjunta que no entra en el analisis del
informe.

Figura 2.5. Vista volumétrica del edificio analizado
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2.2 CARACTERISTICAS:PERFILES W ASTM 572 Gdo.50

Las propiedades mecanicas del material constitutivo juegan un papel preponderante
en el comportamiento de miembros estructurales y el disefiador debe estar familiarizado
con dichas propiedades para los diversos tipos de acero que se usan para fabricar los
perfiles laminados en caliente.

Este acero estd disponible en varios grados dependiendo del tamafio del perfil y
grueso de la placa. El grado 50, con Fy= 345 MPa o 50 ksi y Fu= 450 MPa 65 ksi (esta
disponible en una gran gama de tamafos y espesores. Este es un acero estructural de alta
resistencia y baja aleacion constituido por columbio y manganeso-vanadio; ademas la
resistencia a la corrosion atmosférica de este acero es de aproximadamente cuatro veces
mayor que la del acero estructural basico ASTM A36. Desde el punto de vista estructural
las propiedades mas importantes del acero son:

Tension de fluencia

Resistencia ultima

Caracteristicas de la curva de tension-deformacion
Ductilidad

Facilidad para soldarse

Resistencia a la fatiga

Tenacidad

Facilidad de formado

Durabilidad

La ventaja principal es la relacion peso-resistencia de la seccion, con respecto a
aceros normales, debido a que tiene una tension tanto de fluencia como de rotura elevada
respecto a los perfiles comunes permiten utilizar secciones méas chicas disminuyendo el
peso de la estructura en general, y logrando ademas piezas para manipular mas livianas
también. Esto también lleva a tener menos kilos de acero para cotizar lo que disminuye el
costo total del material a comprar, aunque el valor del acero microaleado es l6gicamente
superior que el de un acero convencional.

Tabla 2.1.Caracteristicas de los materiales utilizados

MATERIALES A572 Gr50 F24
Coeficiente de Poisson 0.26 0.3
Peso unitario 0.0078 Kg/lcm® 0.0078 Kg/lcm®
Coeficiente de dilatacion térmica 1.2x10° 1/C 1.2x10° 1/C
Médulo de elasticidad 2x10° Kg/cm? 2x10° Kg/cm?
Tension fluencia del acero (Fy) 3515 Kg/cm? 2350 Kg/cm?
Resistencia tltima acero (F) 4571 Kglcm® 3600 Kg/cm?
Médulo transversal 787220 Kglcm® 810000 Kg/cm?
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En el cuadro anterior se colocan los valores caracteristicos del tipo de acero F24, el
cual se utiliza en los cubrejuntas de ala y alma para realizar los empalmes metalicos en
uniones abulonadas, desarrollados més adelante. En el caso de los tensores diagonales
detallados mas adelante, se utilizaron barras de acero AL220 con una tension de fluencia
Fy=220 MPa.

2.3 PLANTEO ESTRUCTURAL

Para modelar la estructura en SAP2000 se elabord un planteo estructural de vigas y
columnas metalicas en concordancia con el proyecto de arquitectura, el cual fue disefiado
con anterioridad en funcion de la demanda y algunos criterios del cliente.

En el proyecto en cuestion, el planteo estructural tanto de vigas como de columnas
fue desarrollado en el estudio en una primera instancia por el Ingeniero Juan Fernandez
quien con mayor criterio y experiencia profesional diagram6 un esqueleto metalico que se
adaptara y funcionara tanto a los condicionamientos arquitecténicos del cliente como a las
solicitaciones actuantes. Este primer diagramado se fue complementando y sufriendo
algunas modificaciones a medida que se avanzaba en el célculo estructural para garantizar
un buen disefio. Esta Ultima fue la tarea que se me encomendo en el estudio, el calculo
propiamente dicho.

Podemos decir que nuestro edificio cuenta con un esqueleto metélico conformado
en altura por 4 niveles importantes, coincidentes con las losas o pisos. Ademas,
refiriéndonos a una vista en planta, contamos con un sistema de seis porticos principales
Pol, Po2, Po3, Po4, Po5, Po6 orientados en el sentido del menor desarrollo del edificio.
Cada planta esta conformada por catorce columnas de piso, de las cuales solo doce
columnas aportan rigidez lateral.

Estos porticos principales estdn empotrados en la base, condicién garantizada por la
placa metalica de anclaje abulonada en la fundacion.

Es importante destacar que estos porticos principales son desplazables en el sentido
“Y” (lado mas corto del edificio), aunque en la fundacion se lo considere empotrado por la
placa base, en altura los nudos no estan vinculados a cruces de San Andrés por lo tanto se
da el desplazamiento de los mismos en ese sentido del portico. Otra caracteristica de éstos
es que trabajan a nudo rigido en la union entre columna y viga principal, debido a un
empalme soldado que se describe mas adelante. A su vez, estos pdrticos se cierran con
vigas secundarias (perimetrales), las cuales si bien tienen cargas bajas son fundamentales
para dar rigidez lateral ante sismo y viento, como asi también para garantizar la resistencia
y rigidez global de la estructura. De esta manera podriamos decir que se constituyen otros
dos porticos secundarios “laterales” indesplazables (Po7, Po8) en el sentido longitudinal del
edificio (sentido “X”), perpendiculares a los anteriores.

Otra caracteristica fundamental de este sistema estructural, respecta a que se decidio
colocar cruces de San Andrés solo en los dos porticos secundarios (sentido longitudinal del

15 | VANUCCI, Danilo Nicolas 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

edificio),en el sentido “X”, con la particularidad que si bien estas se colocan en toda la
altura en planta baja, primer piso y segundo respectivamente, no se colocan en todo el
ancho longitudinal por lo limitaciones arquitectonicas; es decir que obstruia la entrada al
hall de ingreso como asi también espacios internos en oficinas. Por lo tanto solo se colocan
en los dos primeros vanos de la estructura, vinculando los tres primeros pdrticos principales
(Pol, Po2, Po3). De todas maneras las vigas perimetrales que conforman los porticos
secundarios garantizan la condicién de nudos no desplazables en el sentido longitudinal del
edificio (eje “X”), gracias a que en los dos primeros vanos se colocaron cruces. Condicion
que se aprecia en los planos anexos.

En los porticos secundarios las columnas se las considera articuladas tanto en la
base como en los nudos viga columna en altura, debido por un lado a las cruces colocadas y
porque ademas en la base metélica de anclaje la placa esta orientada y dimensionada para
que tome momento en el sentido de los porticos principales (“Y”).

Las cruces de San Andrés se colocaron solo en el sentido longitudinal porque si
observamos los planos, veremos que las columnas (segun su orientacién en planta) tienen el
eje débil en ese sentido, por lo tanto con las cruces se logra un disefio méas eficiente,
disminuyendo las deformaciones globales y periodo de vibracion de la estructura en el
sentido débil de las columnas que conforman los porticos (eje “X”).

La configuracion estructural se observa en las Figuras 2.6 a 2.9.

ESTRUCTURA S??-SsE PLANTA BAJA

Yang )
- ae Son ERdes - PORTICO "POB'; VI NI 3Tl [ob.) -
.......
Mo 7 YM7h U wn(wyo;m.a) . 2N ~|wm7d ouig V7o ot YMBa(WATEED CM12  VMBb
N .
de Hon Angres RS |
= '
= i
. 1z 8 i
Zlhe= 2 z
R | B
= e - =
5 z A = € ] o
@ = o~ . & & B
el ¢ i S | I STCRN 3 5 3
3 VME(WEEDN32 8] T | %
T E . . . N 3. &, ]
Rl == =l LI - 20 =l Z
—|i|= Zi| e ] It = fof ] =i w £
= . = = P
ofl® o Hilo ofiled o) o z
o o e a o o 2
z 1 :’n‘ = 13 ﬁ 1 H
o o Zi o olflE o o
o =) =S OpR =) o
= [t - —uF i = [t
= &= i .1 i b &=
=) =] =} =} =] =
o ¥, o o o o o
de %r:ﬁ'\ a{r‘i'grs:s
“M3a wMsh TMZ  WhIc(Wd10«36.8Y o3 N3l chd M3a LMS  Wido(W410x60) CHE MM
e e o s £
= = ) PORTICO "POT7" 2]
CMATWA B84 muere) dg San Ires - o
B (WA e 5T nace] z 3
= A g 8 z
= = fud TH  vM2(W3IEON329)
= SN < =
: 3 =
: 2 iF
YMig VM1 B{W3E0y 373 WMie vMid

Figura 2.6. Planta de estructura sobre planta baja

Las columnas C1 a C12 de planta baja tienen todas la misma seccion y estan
constituidas por perfiles microaleados serie W-460x89-. Luego estas mismas columnas
tanto en primer como segundo piso cambian a una seccion menor caracterizada por perfiles
W-410x67-.
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La particularidad de los porticos principales es que se conforman por 2 o 3
columnas, dependiendo el caso, y una viga principal la cual en sus extremos se practica una
unién abulonada que se vincula con una especie de ménsula empotrada en la columna,
condicion que aporta rigidez al nudo. Esto se realiza de esta manera por una cuestion de
montaje en obra, ya que las ménsulas son soldadas en taller con mejores controles de
calidad, ademas era complicado y se debida disponer de mayor espacio para realizar una
unién abulonada directa entre viga columnas debido a los esfuerzos actuantes en esa zona;
por lo tanto se eligié un lugar adecuado para el empalme donde el momento y el corte no
fueran maximos.
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Figura 2.7. Planta de estructura sobre primer piso

Se observan en los planos un conjunto de losas en voladizo que apoyan descargando
en dos direcciones sobre vigas ménsulas, que empotran directamente en las columnas
principales a los distintos niveles correspondientes.
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Figura 2.8. Planta de estructura sobre segundo piso
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En el caso de los porticos Po3 y Po4, ademas de las columnas principales perfiles
serie W, se constituyen con una columna central (C13 y C14) conformada por una seccién
cajon con dos 2UPN180 en planta baja que luego en los niveles posteriores pasan a una
seccion de 2UPN160. Estas se colocan para tomar esfuerzo axial exclusivamente ademas de
limitar las deformaciones de las vigas principales debido a que sobre estos pdrticos se sitda
tanto la sala de maquina como el tanque de agua en azotea.
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Figura 2.9. Planta de estructura sobre sala de maquinas y tanque

En el caso de las losas de hormigon armado, casi todas descargan en dos direcciones
sobre las vigas principales que conforman los porticos, l6gicamente en funcion de la luz
mas corta. Salvo algunas losas pequefias que quedan en voladizo, vinculadas a las losas
adyacentes. Aqui es importante destacar que las losas apoyan integralmente sobre las vigas
principales, es decir el fondo de losa coincide con el lomo de viga metalica en todos los
casos. Se previo de colocar pasadores de corte metalicos sobre el ala de todas vigas para
garantizar la vinculacion entre las distintas losas y la estructura metélica propiamente dicha,
como asi también mejorar la resistencia de disefio a flexién de los perfiles metélicos
utilizados en vigas, ya que el pandeo lateral torsional no constituye de esta manera un
estado critico. Estos pasadores se materializan con un perfil angulo (2” x 3/8”) de 0,10 m de
longitud, soldado a las alas superiores de vigas cada 0,60 metros.

Las losas de los distintos niveles actian como un diafragma rigido, distribuyendo
los esfuerzos laterales en todos los porticos de piso. Como veremos mas adelante, esta
condicion se refleja (al modelar la estructura en SAP2000), en que las vigas tanto de los
porticos principales como la de los secundarios no tienen practicamente esfuerzos axiles ya
gue los mismos son distribuidos por la losa y transferidos a las columnas de piso.

En las Figuras 2.10 y 2.11 se observan dos vistas laterales del edificio, donde se
aprecian las Cruces de San Andrés, correspondientes a los dos pérticos secundarios.
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Figura 2.10. Indicacion de tensores en vista lateral de pdrtico Po7
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Figura 2.11. Indicacion de tensores en vista lateral de pértico Po8

Siempre se buscd que las piezas en general y las modulaciones de secciones
permitieran realizar la mayor cantidad de elementos posibles en taller y no generar
actividades extras de soldaduras y corte en obra. Con esto me refiero a que en el caso de las
columnas estas vienen compuestas desde taller, ya soldadas con sus respectivas ménsulas
de nudo como asi también las placas bases de anclaje. En el caso de las vigas estas vienen
cortadas y perforadas desde taller, como asi también con sus pasadores de corte
correspondientes. La ventaja de esto es que en taller se pueden garantizar mejores
condiciones de control y calidad tanto del material como de los empalmes soldados,
perforaciones de orificios, etc.; como asi también facilitar las condiciones de montaje y
tiempo en obra.
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3. DISPOSICIONES REGLAMENTARIAS

3.1 MARCO REGLAMENTARIO ADOPTADO

La estructura serd proyectada siguiendo los lineamientos de los siguientes
reglamentos:

CIRSOC 101/82: Cargas y sobrecargas gravitatorias para el célculo de las
estructuras de edificios.

CIRSOC 102/82: Accidn del viento sobre las construcciones.

CIRSOC 103/82: Normas Argentinas para Construcciones Sismorresistentes parte
I, construcciones en general.

CIRSOC 103/05: Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes
parte 1V, construcciones de acero.

CIRSOC 301/05: Combinacion de acciones para Estados Limites Ultimos del
Reglamento Argentino.

CIRSOC 301(EL): Reglamento Argentino de Estructuras de Acero para Edificios
(Verificacion y dimensionado).

- + + ¥+ ¥

En todo momento se utilizo el Reglamento Argentino de Estructuras de Acero para
Edificios CIRSOC 301(EL), para aquellos elementos estructurales comprendidos en su
campo de aplicacion. Este se formul6 en base al reglamento estadounidense AISC-
LRFD/99, con algunas modificaciones pertinentes para situaciones locales como por
ejemplo factores en la intensidad del viento. Este reglamento contiene especificaciones y es
prescriptivo. También contiene una serie de comentarios pero no son prescriptivos.

La especificacion LRFD, de la cual deriva nuestra norma de construccion, se
concentra en requisitos muy especificos relativos a los estados limites de resistencia y
permiten cierta liberta a los de servicio, no porque no sea significativo, sino porque
considera méas importante la seguridad publica y la vida humana. Como una pequefia resefia
de este reglamento Estadounidense decimos que en el método LRFD, las cargas de trabajo
o0 servicio se multiplican por ciertos factores de carga o seguridad (casi siempre mayores a
1) y se obtienen las cargas factorizadas usadas para el disefio de las estructura. Las
magnitudes de los factores de carga varian dependiendo del tipo de combinacion de las
cargas.

El CIRSOC 301 se basa en el concepto de Estado Limite, el cual es un método de
proyecto y dimensionamiento de estructuras en el cual la condicion de proyecto es que el
estado limite sea superado cuando la estructura es sometida a todas las apropiadas
combinaciones de acciones determinadas por norma. Es decir un estado limite es aquel mas
alla del cual la estructura, o una parte de ella, no logra satisfacer los comportamientos
requeridos por el proyecto.
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Por lo tanto se debe de satisfacer tanto los Estados Limites Ultimos, como también
los Estados Limites de servicio; donde los primeros son establecidos para brindar seguridad
y definir la capacidad méxima de transferir carga de los elementos, los segundos en cambio
se formulan a fin de que la estructura presente un comportamiento normal y aceptable bajo
condicidn de servicio durante su vida Gtil, como deformaciones que afecten la apariencia o
dafien a los elementos no estructurales.

3.2 FACTORES DE CARGA

El proposito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta
las incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes vivas y muertas.

El valor del factor de cargas muertas es menor q el de vivas, ya que se puede
estimar con mas precision las primeras

El valor numérico del factor de carga asignado a cada tipo de carga depende del
grado de precision con el cual habitualmente se puede evaluar dicha carga, la variacion que
se anticipa para la carga durante la vida Gtil de la estructura, y la probabilidad de la
ocurrencia simultdnea de los diferentes tipos de carga. Por este motivo a las cargas
permanentes, que en general se pueden determinar con mayor precision y son menos
variables, se les asigna un factor de carga menor que a las sobrecargas.

Posteriormente se citaran todas las combinaciones utilizadas en el proyecto al
momento de obtener los esfuerzos sobre la estructura.

3.3 FACTORES DE RESISTENCIA

La factorizacién de las cargas es una forma de ajuste para el control de la seguridad
en el disefio por resistencia. El ajuste basico estd en modificar la resistencia cuantificada de
la estructura. Esto conduce a determinar primero su resistencia (resistencia a la
compresion, capacidad de momento, limite de pandeo, etc.), y luego reducirla en algun
porcentaje. La reduccién (el factor de resistencia) se basa en diferentes consideraciones,
incluyendo el interés por la confiabilidad de las teorias, el control de la calidad de
produccién, la capacidad de predecir comportamientos con precision, etc.

Normalmente, el disefio por resistencia consiste en comparar el efecto de la carga
factorizada (la carga incrementada en cierto porcentaje) con la resistencia factorizada (la
resistencia reducida en cierto porcentaje) de la estructura sometida a cargas. Asi, aunque los
factores de carga puedan parecer bajos en algunos casos, la aplicacion de los factores de
resistencia conduce hasta un cierto punto a una magnificacion del nivel de porcentaje de
seguridad. Para proveer flexibilidad adicional y alcanzar una fiabilidad consistente a través
de un rango para las aplicaciones de los productos, los factores de resistencias son
aplicados a los valores referenciales de resistencias. Los factores de resistencia (®) son
siempre menores a la unidad. La magnitud de los factores de resistencia representa una
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reduccion relativa requerida para lograr niveles de fiabilidad comparables. Segln la norma
LRFD los factores de resistencia, adoptados por el reglamento CIRSOC 301, para
productos basados en acero son:

v" Flexién: @t =0.90

v' Estabilidad: ®s = 0.85
v" Corte / Torsion: ®v =0.75

4. ANALISIS DE ACCIONES A CONSIDERAR

4.1 CLASIFICACION DE ACCIONES

Una de las tareas mas importantes y dificiles que se debe enfrentar en el disefio de
estructuras, es la estimacion precisa de las cargas que recibird una estructura durante su
vida util. No debe omitirse la consideracion de cualquier carga que pueda llegar a
presentarse.

Las acciones sobre las estructuras son el conjunto de fuerzas exteriores,
concentradas o distribuidas, o deformaciones impuestas en una estructura. Las acciones
generan desplazamientos y deformaciones que a su vez generan esfuerzos o tensiones
internas, que deben verificar las condiciones de resistencia y rigidez.

Antes de comenzar con el disefio de la estructura, se deben identificar las acciones
que soportara la misma. Estas se determinan a partir de un andlisis de cargas.

Las acciones segun el Reglamento CIRSOC 101, en funcion de su variacion en el
tiempo, pueden clasificarse en:

+ Acciones permanentes: son aquellas que actdan durante toda la vida dtil, la
variacion a lo largo de la misma es muy pequefia. Su cuantificacion suele
ser sencilla y se determinan con bastante certeza.

+ Acciones variables: poseen mucha probabilidad de ocurrencia, sin embargo
poseen una variacion grande en cuanto a su magnitud media. Son de
cuantificacién dificil y se determinan con menor precision que las acciones
permanentes.

+ Acciones accidentales: son acciones con pequefia probabilidad de
ocurrencia, pero su variacion puede ser muy grande, llegando a adoptar
valores muy significativos para algunas estructuras. La cuantificacion es
muy dificil debido a la gran incertidumbre que lleva asociada.

Durante su vida atil, la misma, estard sometida a acciones de distinto origen, segun
sea la naturaleza de estas.
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4.2 FUERZAS VERTICALES

De origen gravitatorio. Pueden ser de caracter permanente o transitorio. Son cargas
estaticas y se pueden determinar con gran precision.

Se considera aqui, el peso de todos los elementos que componen el edificio y de los
elementos que estaran dentro de los distintos locales en funcién del destino de cada uno,
ademas se debe tener en cuenta el peso propio de la estructura resistente.

Se definen entonces las cargas consideradas:

» Peso propio de la estructura

» Sobrecarga permanente: engloba a todos los elementos que son parte fija del
lugar y estan presentes siempre desde su construccion.

» Peso de muros: esta carga se puede considerar distribuida en toda la
superficie o como carga lineal si es que actta directamente sobre el elemento

> Sobre carga Util: Carga transitoria y variable, serd funcion del uso que se le
dé al local. Esta constituida por el peso de personas u objetos, que cargan
sobre la losa.

4.3 FUERZAS HORIZONTALES

Se analizan 2 grandes grupos:

> Accion del viento: Accion variable. Fuerza de superficie. Son mas dificiles
de cuantificar que las gravitatorias. Su magnitud estara en funcién de la
extension de superficie que presente el edificio y de los vientos que soplen
en el lugar de emplazamiento.

> Accion sismica: Se define como una accién accidental, de poca probabilidad
de ocurrencia. Fuerza inercial dinamica. Se considera como un movimiento
ondulatorio del suelo de fundacion (desplazamiento impuesto en la base), el
cual pondra a oscilar la estructura. Luego el movimiento que esta
experimente serd funcion de su masa y de la distribucion de la misma, asi
como de la recurrencia de sismos en el lugar de emplazamiento.

4.4 CUANTIFICACION DEL ANALISIS DE CARGA

Una de las primeras actividades de mi practica supervisada, fue realizar el analisis
de carga de la estructura en forma manual por medio del método de areas de influencia,
para posteriormente asignar los valores obtenidos en kg/m a todas las vigas tanto
principales como secundarias del modelo realizado en SAP2000.

23 | VANUCCI, Danilo Nicolas 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

El analisis mediante &reas de influencia, consiste en determinar qué porcentaje del
total de las cargas transmitidas por la losa, descargara en cada una de las vigas sobre las
cuales ésta, estara apoyada.

La mayoria de las losas apoyan en dos de sus bordes (opuestos), con lo cual
descargaran la mitad de la carga en cada extremo, es decir, que el &rea de influencia de cada
viga sera el 50% de la luz de la losa, para el caso tipico. En el caso de las losas en voladizos
descargan en una sola direccién, por lo que la viga en ese caso recibe el 100% de la carga
de losa considerada en cuestion.

En los planos anexos se puede observar el analisis de carga realizado en forma
manual para los distintos niveles, del cual se habl6 anteriormente. Esto se traduce para el
caso de cargas gravitatorias en valores en kg/m en las vigas de los pérticos, debido a que las
losas apoyan en las mismas. Para el caso del viento se asignaron sobre las columnas CM1 a
CM12 valores también en kg/m dependiendo de area de aporte de cada vano. Por Gltimo
para el caso del sismo se colocaron fuerzas puntuales en los dos sentidos (“X” e “Y”) en
kilogramos para cada piso, en sus respectivos centro de masa. Estos analisis de detallan a
continuacion con mayor precision.

> 4.4.1 Cargas Permanentes:

Las cargas permanentes que consideré segun el Reglamento CIRSOC 101 capitulo 3
fueron:

Teniendo en cuenta que la losa estructural tiene el mismo espesor en todos los
niveles, el aporte de las mismas arrojaron los siguientes valores.

Tabla 4.1. Cargas Gravitatorias

2400 0.13 312
1600 0.06 108
- - 4

- - 20

TOTAL: 430 kg/m?

Este valor anterior se incrementa en Azotea debido a que el paquete de Contrapiso
se incrementa por las pendientes de desague. Por lo tanto tomamos un valor promedio de
450 kg/m?.

En el caso de las vigas y columnas metalicas tome un peso de 67 kg/m, comun para
todos los elementos constituyentes de la estructura. De esta forma se esta del lado de la
seguridad ya que se decidio tomar un valor alto, correspondiente a la masa de un perfil tipo

24 | VANUCCI, Danilo Nicolas 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

W410x67, esto es debido a que a priori no se conocian las secciones finales de disefio por
lo cual se escogio el criterio anterior.

Ademas tuve en cuenta el peso del vidrio que se utiliza como cerramiento de las
fachadas frontales y laterales. Este valor fue suministrado por el estudio de arquitectura con
el cual se trabajé en conjunto. Se fijé en 315 kg/m, ya que se contaba con el dato de la
altura entre pisos.

Como ya se mencion0 se tiene un muro externo de cerramiento en la parte posterior,
el cual se construira de ladrillo cerdmico hueco (e: 18 cm) con un peso de 220 kg/m?.
También se utiliza ladrillo ceramico hueco (e: 13 cm) en los muros de escalera y ascensor
con un valor de 140 kg/m? Ambos se los considero que apoyan en las losas transfiriéndose
en la mayoria de los casos a las vigas metalicas secundarias.

Para el caso del tanque de reserva, se contaba con la informacion de colocar dos
tanques de 1000 litros cada uno, por lo tanto se tom6 un valor de 2500 kg en un area de
apoyo de 4,70 m? aproximadamente. Arrojando un peso extra de 532 kg/m?en esa losa.

> 4.4.2 Carqgas Variables o Sobrecargas:

Las sobrecargas que consideré segun el Reglamento CIRSOC 101 capitulo 4 fueron:

Tabla 4.2. Sobrecargas

Destino Peso (kg/m?)
Oficinas 250
Cocina 400
Bafio 200
Sala de Reunién 400
Escalera 400
Archivo- Deposito 500
Cublerta 100
Inaccesible
Cubierta
Accesible 200
Pasadizo Ascensor 3500
Losa Ascensor 800

La tabla anterior muestra los valores de base que se utilizaron para cargar la
estructura, si se observan los planos anexos de analisis de carga se notaran que en la parte
de oficinas en general se tomé un valor promedio de 300 kg/m?, obtenido de agrupar bafios,
cocinas y oficinas de administracién como de produccién. Este criterio en la decision de la
generalizacion de la carga fue consultado a los ingenieros del estudio. Ver los planos
adjuntos de analisis de carga donde se especifica en cada una de las diferentes losas el valor
escogido.

25 | VANUCCI, Danilo Nicolas 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

> 4.4.3 Andlisis de Viento:

Tal como lo define el CIRSOC 102 capitulos 5 y 6, para el calculo de las acciones
de viento se utilizo el procedimiento analitico, el cual es valido para edificios o estructuras
que rednan las siguientes condiciones:

1- El edificio o estructura es de forma regular

2- El edificio o estructura no posee caracteristicas de respuesta que den lugar a
cargas transversales de viento, desprendimientos de vortices, inestabilidad debida a galope
o flameo.

Cumpliendo estas dos condiciones, se procede al disefio.

En primer lugar se determind la velocidad de referencia del viento “B” que esta en
funcién de la posicion geografica de la obra, y luego el coeficiente de velocidad probable
“Cp”, este ultimo mide el riesgo de la construccion. A continuacion se muestran las Tablas
4.3y 4.4 para determinar los valores correspondientes.

La velocidad de referencia que se muestra en la Tabla 4.3, es la velocidad
correspondiente al promedio de la velocidad instantdnea o pico de rafaga sobre intervalos
de 3 segundos, en exposicion abierta, a una altura normal de referencia de 10 metros que
tiene un periodo de recurrencia de un afio.

Tabla 4.3. Velocidad de referencia del viento

LD A T g (mss)
Bahia Banca 28,5
Bariloche 28,0
Buenos Airaes 27,2
Catamarca 26,0
Comodoro Rivadawvia 37 5
I'T cordoba 25.0 |
Cormient=s. 27.0
Formrosa 27,0
La Plata 27.3
La Rioja 25.5
PMar del Plata 31,7
Mendoza 225
Meuquén 30,5
Parana 30.0
FPosadas 28.5
Rawson 35,0
Resistencia 27,2
Rio Gallegos 32.5
Rosano 30,0
Salta 225
Santa Fe 30,0
San Juan 225
San Migus!l de Tucuman 25,0
Santa Rosa 29.0
Santiago del Estero 25,2
Ushuaia 40,0
“Wiedra 33,0
San Luis 27.5
San Salvador de Jujuy 23.5
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Tabla 4.4. Coeficiente de velocidad probable

Grupo DESCRIPCION Pm m <p

Construcciones cuyo colapso o deterioro puede afectar
la seguridad o la sanidad publica y aquellas vinculadas|
con la seguridad nacional hospitales, centrales]
1 eléctricas y de comunicaciones, rea nucleares ) 0.20 50 213
industrias riesgosas. cuarteles de bomberos y fuerzas]

de seguridad, aeropuertos principales, centrales def
potabilizacién v distribucién de aguas corrientas, etc

Edificios para vivienda, hoteles y oficinas, edificios]
2 educacicnales, edificios gubernamentales que no sej 0,50 25 165
consideren en el grupo 1, edificios para comercios e
industrias con alto factor de ocupacién, etc. S
3 Edificios e instalacicnes industriales con bajo factor dej 0.50 10 145

locupacion: depdsitos, silos, construcciones rurales, etc

Construcciones temporanas o precarias: locales parag)
4 exposiciones, estructuras de cotros grupos durante el 0.50 2 1,16
proceso de construccién,etc

Con los dos valores obtenidos anteriormente se calculé la Velocidad de Disefio
Basica “V,” expresada en metros por segundo, con la siguiente expresion:

—C *f3— * 95 M = m
V, =C,*f=165%25 seg_41,25Aeg

En una segunda instancia se obtuvo la Presiéon Dinamica Baésica “qo” con la
siguiente férmula:

g, =0,000613*V_* =0, 000613*(41, 25 n/

2
_ ~1 0aKN
Seg) ~1,0431=104 %nz

Posteriormente se busco la Presion Dinamica de Calculo “q;” que se utilizara para
aplicar a los cerramientos de la estructura en cuestion.

qz =q0 *Cz*Cd ;(K%z)

go= Presion dindmica basica.

C,= Coeficiente adimensional que expresa la ley de variacion de la presion con la altura y
tiene en cuenta la rugosidad del terreno.

Cq4= Coeficiente adimensional de reduccién que toma en cuenta las dimensiones de la
construccion.

Para obtener el valor de C, debemos de tener en cuenta el nivel de referencia (altura
promedio de la estructura adoptada) y la rugosidad superficial. Este valor lo podemos
calcular mediante la siguiente expresion:
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- 12

Z 10 ’

In 7 01412 In ﬁ 0.05 0,1412

C =| o/ | x| Zoi _ ! x| =0,6726 0,673
0,005

’ i 10 Z, - in[ 10
7., 0,005

Z= Altura del punto considerado respecto al nivel de referencia (m).

Z,i= Parametro que depende del tipo de rugosidad del terreno analizado en mi caso.
Z,1= Parametro correspondiente al tipo de rugosidad I.

En la siguiente Tabla 4.5 se muestra la Rugosidad tipo Il adoptada para mi analisis
en particular, con su correspondiente parametro de Z;.

Tabla 4.5. Tipos de Rugosidad Superficial

Tipo DESCRIPCION z,, (m)

Llanuras planas con pocas o© ninguna obstruccidon, con  uny
promedio de alturas de las posibles obstrucciones alrededor de |

1 construccién menor que 1,5 m. Por ejemplo: fajas costeras hastoy 0,005
aproximadamente 6 km, llanuras sin arboles, mesetas desérticas.
pantanos.

Fonas llanas, poco onduladas con obstrucciones dispersas, taleg
II como cercas, arboles o construcciones muy aisladas, con alturas] 0,050
entre 1,5 v 10 m.

Fonas onduladas o forestadas, zonas wurbanas con numMerosasy
obstrucciones de espacios cermados que tienen la altura de lasg]

m casas domésticas con promedio no superior a 10 m. Por ejemplo: 0.200
areas industnales. suburbios de grandes ciudades.
Superficies cubiertas por numerosas obstrucciones, centros def

AN grandes ciudades con edificacion general de mas de 25 m dg 0,500

altura.

En el caso del coeficiente Cq4 se decidié tomar un valor conservador igual a la
unidad. (Cy4=1)

Por lo tanto la Presién Dindmica de Calculo resulta:
— KN/ = *1 — ~ KN
q, =104 42 0,673*1=0,7016 0,70 /n2

Finalmente realizamos el célculo de las acciones propiamente dicho sobre la
estructura, donde la accién unitaria ejercida por el viento sobre una de las caras de un
elemento de superficie de una construccion, ubicada a un nivel “Z” se determina por:

W, =C*q, =(C,~C)*a, —(KN/ )
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W= Accion unitaria resultante.

C= Coeficiente de presion que depende en cada caso de la forma geométrica de la
construccion y de otros valores tales como permeabilidad de paredes, rugosidad, relaciones
de dimensiones, orientacion entre otros.

C.-Ci= Coeficientes de presion sobre las caras externas e internas respectivamente, de un
elemento de superficie de la construccion.

Estos coeficientes se determinaron en base al capitulo 6 para construcciones
prisméticas de base cuadrangular, donde primero se obtuvo la relacion de dimensiones “A”
para cada lado del edificio dependiendo de la direccion de viento. Luego el coeficiente de
forma “y,” el cual se obtiene de la Figura 4.2 para construccion apoyada en el suelo, en
funcién del pardmetro “A” y la relacion b/a de la estructura.

En la Figura 4.1 se observan como se plantearon los vientos analizados.

b =&%}/ = 0,344
Viento "x-x" 4 25,55 ’

=>

f-ﬁ Edificio 2 _h B 9,75(;11] _
g g 25.55(m)
2 B 9.7 () =a=b
2, :_:ﬂguog
b 8,80(m)
Viento "y-yv"

Figura 4.1. Caracterizacién de vientos

En el caso del Viento “Y-Y” el coeficiente de forma resulta: y,=1

En el caso del Viento “X-X” el coeficiente de forma resulta: y,=0,91
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Viento normal a ancar‘ mayor S, ] Viento norsal a l
h
Aa=—0 20,5 Yo Yo = =
y"y—"“ v \'o . E 31.30 1.30F
| e 3
- ey 1 25— 1,25 1,25
| . b
= i e E 1.20 120
PRS- 12
S — 6 s < 115 1.15
i
| S b3 —+ 1.10 10
| SN JEE T 1.05% .05
i 3 | |
~ - - 1,00 1,00
i 11 0,5<A,<2.5F
— 1 b 1-Roes 95
{1 1] 0.9
' L 0,90 0
-
(=2

a) Para un viento normal a 1a cara mayor S, !
-5i A2 0.5 por el cuadrante su 1O IZqQuierdo en funcion de A de b/a;
I -1 A, < 0,5 por el cuadrante Infenor iIZquierdo en Tuncion de A, I
b) Para un viento normal a ia cara menor Sp
- 81 A, 7 por el cuadrante supenor derecho en funcidnde A, y de bv/a;

Figura 4.2. Valor del coeficiente de forma

Los coeficientes de presién externos “C.” para paredes se obtienen en funcién del
coeficiente de forma obtenido anteriormente como se visualiza en la Figura 4.3.

Coeficiente c,
Direccién del viento

Caras a barlovento Caras a sotavento

Cuando fuera necesano tener una indicacion de la accidn del
wviento oblicuo, s& podra utiizar &l diagrama de la Figura 16

Oblicuo a la pared

Figura 4.3. Coeficientes externos para paredes

Cesotavento _ _(1’ 30*0, 91— 0, 80) = —O, 383

Por lo tanto para el viento “X-X" resulta:
C:arlovento — +0,80

Ccrene = —(1,30*1-0,80) = 0,50
Por lo tanto para el viento “Y-Y” resulta: ° ( )

C:arlovento — +0,80
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Los coeficientes de presion externa “C.” para cubierta se obtienen de la Figura 4.4
en funcion del coeficiente de forma y del angulo de incidencia del viento.

a)= Cbiercas planas con f <h/2. Viento perpen
dicalar a las generatrices. ¢, oo funcifa de
Y, ¥ o.

e Cublertas planas con f <h/2, en bSveda con
£<2/30 y aS3/I0<C<a8%)2 y todo tipo de
cudlertas alitiples. Viente paralelo & las ge
paratrices. ¢, paras a = 0% en funciln de Yo

29 »wnw»nwm
i1 T | "

S . . - - -
e D
:

Y=0,91
Y=1

Figura 4.4. Coeficientes externos para cubiertas

sotavento __ _
Por lo tanto para el viento “X-X resulta: Ce =-0,32

Por lo tanto para el viento “Y-Y” resulta: C°**"* =-0,50

Los coeficientes de presion interna “C;” se obtienen de tabla en conformidad con
caracteristicas de la construccion, tales como la permeabilidad de sus paredes y su
disposicion con respecto a la direccion del viento. En este caso se considerd una estructura
cerrada y con una permeabilidad p < 5%, lo que arrojo los siguientes resultados utilizando
la férmula de tabla mencionada a continuacion para todas las caras interiores segun el
sentido del viento analizado:

Por lo tanto para el viento “X-X” resulta:

C, =+0,60* (1,80 —1,30* ») = +0,60* (L,80—,130*0,91) = +0,37
C, =—-0,60*(1,30*» —0,80) = —0,60* (1,30*0,91—0,80) = -0, 23

Por lo tanto para el viento “Y-Y” resulta:

C, =+0,60*(1,80-1,30* y) = +0,60*(1,80—,130*1) = +0,30
C, =-0,60*(1,30*»—0,80) =-0,60*(1,30*1-0,80) =-0,30
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Por ultimos se realiz6 la combinacion de los coeficientes de presiones internas con
los externos para cada cara de la estructura segun el sentido del viento analizado. De esta
manera se tienen para cada sentido del viento analizado, sobre un cerramiento en particular,
dos hipotesis de carga: una caracterizada debido a la succidn interna y otra por la
sobrepresion interna. Al ser practicamente un rectangulo el edificio, se tendran cuatro lados
donde en cada cara se tienen dos valores de presion para modelar la estructura. Es decir se
obtiene un valor numérico resultante por cara que esta conformado por un lado por el
sentido del viento externo y por el otro un valor interno de viento del edificio en condicion
de succion; a su vez para esa misma cara se tendra un valor resultante compuesto por ese
mismo sentido de viento exterior pero con la condicion interna de sobrepresion. (Lo
planteado en este parrafo se puede apreciar en las Figuras 4.5 y 4.6 para un viento en “X”
con sentido de izquierda a derecha)

Resultan segin lo explicado anteriormente 8 combinaciones de viento para la
estructura, en razén de dos por cada cara del edificio rectangular. Sin embargo se hace la
salvedad que solo se consideraron 6 vientos debido a que en la parte posterior del edificio
se encuentra una gran nave industrial por lo que no se considero la incidencia de ese sentido
del viento por estar de alguna manera protegida del mismo. En las Figuras 4.5 a 4.10 se
muestra el analisis realizado de los 6 vientos considerados.

W, =(C, -C,)*0, ————>6(vientos)

combinacion

En todos los casos cuando la combinacion de los coeficientes, més desfavorable
conduzca a valores comprendidos entre -0,30 y 0,00 se tomara un valor minimo por norma
de C=-0,30 como sucedi6 en algunos casos para paredes a sotavento.

Las paredes expuestas a barlovento siempre tendran signo positivo y las superficies
0 cerramientos expuestos a sotavento tendran signo negativo. Para el caso interior del
edificio se supone signo positivo para el caso de sobrepresion y signo negativo para el caso
de succidn interna.

Se nombraron las combinaciones de vientos de la siguiente forma:

+ W, =viento="X = X" ion
W, =viento ="X — X"
W; =viento <" X = X" o
W, =viento <" X - X"
W, =viento 1Y —Y "

Sobrepresion; erma

sobrepresion; ema

SUCCION;t erna

- & F + #

W, =viento 1Y —Y "

sobrepresion;y erna
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Figura 4.6. Analisis de viento W,
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Figura 4.8. Analisis de viento W,
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0.20 = -0,30

-(l.S(lﬁ

+0.30
,0.50<: +0.30 O +0.30

hﬁ> Vista en Planta <] E> 0,50
+0.30 0.20=-030
0.20= -0,30 G
a

+0,80
+1,10

Referencias:
@ Coef. Presién Interna
@ Coef. Presion Externa

WS(viento Y-Y)
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Cubierta de techo
h +0.30
0‘5”¢l C> Vista en Elevacion <j E> 0,50
+0.30 +0.30 0.20 0.30
0,20 0.30 a

Figura 4.9. Analisis de viento W5
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Figura 4.10. Analisis de viento Ws
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Tabla 4.6. Resumen presiones de analisis de viento

il Accion Unitaria Resultante
Viento e Dinamica de Coeficiente de Presion "C" W, (KN/m2)
Interna Calculo

d. (KN/m?) | barlovento | sotavento | cubierta | barlovento | sotavento | cubierta

e succion 0,7016 + 1,030 -0,300 -0,300 +0,723 -0,211 -0,211
sobrepresion 0,7016 + 0,430 -0,753 - 0,690 + 0,302 -0,528 -0,484

o succion 0,7016 +1,100 - 0,300 - 0,300 +0,772 -0,211 -0,211
sobrepresion 0,7016 + 0,500 - 0,800 - 0,800 + 0,351 -0,562 - 0,562

Los valores W7 obtenidos anteriormente son multiplicados por el ancho
contribuyente de las superficies de incidencia correspondientes a cada caso para obtener los
mismos en KN/m y poder asignarlos tanto a las vigas de cubierta de techo como asi
también a las columnas en general de la estructura modelada en SAP2000.

> 4.4.4 Andlisis Sismico:

Para el anélisis sismico se utilizd el reglamento Argentino para construcciones
sismorresistentes CIRSOC 103/82, mas concretamente en el tomo | que habla para
construcciones en general sobre como obtener los esfuerzos sismicos; y el tomo 1V(2005)
especifico para estructuras de acero para obtener los coeficientes de ductilidad p de la
estructura en particular.

A continuacion se describe el procedimiento que se llevé a cabo en este apartado. Es
importante destacar que siempre se buscd en cuanto al disefio lograr una estructura con
regularidad estructural tanto en planta como en altura, si bien este edificio no tiene
considerable altura ni tampoco un peso global total tan considerable se realizo un analisis
detallado del mismo para lograr cuantificar de alguna manera las acciones por sismo.

En primera instancia se determind en que zona sismica se encontraba emplazada la
estructura segun el mapa de zonificacion publicado por el Instituto Nacional de Prevencion
Sismica (INPRES). Observar Figura 4.11. La norma establece que en el caso de caer en
una posicién no muy clara, debido a que el lugar esta en el limite comprendido por dos
zonas de distinta sismicidad, se debe de tomar el caso mas desfavorable.

Para dicho analisis resulto que se encontraba en una zona sismica 1 de peligrosidad
reducida.
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e Arroyito

Figura 4.11. Mapa de zonificacién sismica

En segundo lugar se procedio a clasificar la estructura segin su destino y funcién,
adoptando por norma el Grupo B. Este va dirigido a construcciones e instalaciones cuyo
colapso produciria perdidas de magnitudes intermedias, suponiéndose una normal densidad
de poblacion en ese lugar.

Para poder determinar en el proyecto las acciones debido a sismo, el reglamento
estipula lo que se denomina un factor de riesgo “y,” segln el grupo al que sea asignada la

construccién. Se especifica en la siguiente Tabla 4.7.

Tabla 4.7. Valor del factor de riesgo

Conslrscs in Faclor de rleago
Yo
Grupo A, 1.4
Grupo A 1.3
Grupe 8 1
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Las condiciones locales de manto del suelo sobre el cual se emplazara la estructura
tienen considerable influencia sobre la respuesta sismica de la misma. Por lo tanto en una
tercera etapa se caracterizo el tipo de suelo de fundacion en base a los resultados obtenidos
en el estudio de suelo encomendado a otro estudio y ademas de criterios profesionales
consultados con el Ingeniero Fernandez. Se decidié tomar un Suelo Tipo Il en dicho
analisis. Este suelo cuenta con las siguientes caracteristicas segun reglamento:

v Suelo blando

. ., _ m
v Velocidad de propagacion de las ondas de corte: V <100 Aeg

v" Suelo granular poco denso o suelos cohesivos blandos o semiduros

Asi se obtiene un espectro de respuesta para tal caso, en funcion del tipo de suelo y
la zona sismica, que analizaremos mas adelante. Este espectro elastico de
pseudoacelaraciones se aprecia en la Figura 4.12. También observamos un resumen de
valores caracteristicos del mismo en la Tabla 4.8.

Luego se procedié en una cuarta etapa a calcular las masas sismicas de cada uno de
los distintos pisos o niveles del edificio, calculando sus respectivos centros de masas
referidos a un sistema de referencia en comdn. Dicho sistema se decidié ubicarlo en el
borde inferior izquierdo de la losa en Planta Baja (X=0.00, Y=0.00). El procedimiento se
baso en tomar el valor de las masas (Kilogramos) de las columnas constituyentes del piso,
teniendo en cuenta por un lado las cargas permanente “D” y por otro las sobrecargas “L”
afectadas a un factor de simultaneidad. Para posteriormente referenciarlas a dicho sistema
de referencia segun el sentido del “eje X y del “eje Y.

"Psendoaceleracion”

] A (lcacciln de ik

L]

A ) \
— .2 ; _Swels Tigs 110
] S e - Suals Tigs 11 -\_\-\_"‘-—\_.__\_
" Hwmlo Tipe 1 -\-:— -— N
i — . —— o o .
To(y-v):0,903 T —

B e U —

&1 0,2 23 04 05 08 0.} 5.8 0% 1 L0 LT L) B4 LS LT LE LT T L 022 O33N ERE O OT

Figura 4.12. Espectro de respuesta para zona sismica 1
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Tabla 4.8. Parametros del espectro de respuesta

ZONA SUELO a, b T, T,
SISMICA

Tipo | 0,35 1,05 0,20 0,35
4 Tipo Il 0,35 1,06 0,30 0,80
Tipo Il 0,35 1,05 0,40 1,00
Tipo | 0,25 0,75 0,20 0,35
3 Tipo Il 0,25 0,75 0,30 0,60
Tipo Il 0,25 0,75 0,40 1,00
Tipo | 0,16 0,48 0,20 0,50

2 Tipo f 0.17 0.51 0.30 0.70 en el final del pm.u?“L
Tipo Nl 0,18 0,54 0,40 1,10
Tipo | 0,08 0,24 0,20 0,60
@ Tipo Il 0,09 0,27 0,30 0,80
[Tipo 1) 0,10 0,30 0,40 1,20
Tipo | 0,04 0,12 0,10 1,20
] Tipo Il 0,04 0,12 0,10 1,40
Tipo Il 0,04 0,12 0,10 1,60

La carga gravitatoria “Wy” operante en el nivel “k” durante el sismo se determina
con la siguiente formula:

W, =G +n*L
Gy= carga gravitatoria permanente, compuesta por el peso de la estructura propiamente
dicho, como losas, vigas, columnas, equipos, elementos no estructurales, muros,
instalaciones, etc.
L= sobrecarga de servicio, segun el destino del local.
n= factor de simultaneidad y presencia de sobrecargas de servicios (factor del tipo
probabilistico, Tabla 4.9). Para tal caso, se decidié tomar un valor comun para todo el

edificio por cuestiones de practicidad (n=0,25).

Tabla 4.9. Factor de simultaneidad de sobrecargas

CONDICIONES n
La presencia de sobrecargas de servicio i una  eir
I Por en: techos y T | o
fines de mantenimiento.
- —
Es reducida la probabilidad de presencia de la lofalidad de |la sobrecarga da
senviclo. Por ejamplo en locales donde no es frecuente alta densidad
de o ién de cosas: edificios de habitacidn, 0,25
L_oficinas, hotelss, sic. A
Resulla intarmedia |a probabliidad de presencia de la totalidad de la sobrecarga
de servido. Por ajemplo en locales con alta i I da
da cosas: cines, teatros, edificlos 0,50

o
plblicos, ste.

Sobrecarga de nisve y de hielo.
Se considerard en los lugares Indicades en el Reglamente CIRSOG 104 "Accitn 0,50
de la nisve y del hielo sobre las construcciones®,

Es la Idad de p de la de la sobrecarga de
icio. Por ejemplo an: i des mercaderfas, edificios de cocheras, 0,75
archlvos, etc.

La sobrecarga de servicio estd normalmente presente en su totalidad, Por
il io en: d Itos da i tanques, silos, ate. 1

Para la verilicacién local de partes criticas de la estructura en que la sobrecarga
de serviclo resulta de ir ia. Por ejemplo en: balconas, atc. 1
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A continuacién en las Tablas 4.10 a 4.15 se muestra el resumen de las masas de
cada piso y sus respectivos centros de masas (Xg, Yg), detallando el analisis descripto
anteriormente.

Por otro lado, para calcular el periodo de vibracion de la estructura en SAP2000, se
asigno en los centros de masas de cada nivel (Xg, Y¢) la masa total (W;) correspondiente al
piso dividida la aceleracion de la gravedad, como si fuera una masa puntual total de piso.
Ver este desarrollo en Tabla 4.16. Luego al hacer correr el programa se obtuvo el periodo
de vibracion del edificio en los dos sentidos perpendiculares, y se decidio colocar cruces de
San Andrés que disminuyeron logicamente el mismo dandole més rigidez global a la
estructura, logrando disminuir las distorsiones en el sentido longitudinal (“X”). Aqui es
importante aclarar que como todo proceso de calculo y disefio se fue redisefiando y
realizando cambios sobre la marcha de los resultados obtenidos, es decir en una primera
instancia se hizo correr el modelo con secciones de pre disefio y sin las cruces, luego a
medida gque se iba avanzando se iba actualizando el modelo para obtener el actual que se
describe en este informe, con las secciones correspondientes finales y con las Cruces de
San Andrés (citadas en apartados anteriores).

La estructura final modelada arrojé para cada direccion del sismo los siguientes
periodos de vibracion:

> Sentido Transversal del edificio “Y-Y”(porticos principales) =T~ =0,903seg
> Sentido longitudinal del edificio “X-X" (porticos secundarios) — T =0,689seg
Tabla 4.10. Masas sismicas en estructura sobre planta baja

Piso: Planta Baja

Centro de masa Carge Sobrecarga Coeficients D+n*L Wi *X Wiy

Columnas muerta Simultaneidad (kg'm) (kg'm)
X(m) | Y(m) | D(kg) L (kg) n Wi (kg)

C1 0,90 0,37 8419 4000 9419 8477 3485

Cc2 5,30 0,37 | 10047 5676 11466 60770 4242

C3 970 0,37 | 10047 4933 11280 109418 4174

C4 14,10 0,37 11323 7371 13166 185637 4871

C5 18,50 0,37 14555 11154 17344 320855 6417

C6 2290 | 037 | 18529 11102 21305 487873 7883
Cc7 0,90 8,47 9487 3720 0.25 10417 9375 88232
Cc8 5,30 847 | 11565 5280 s 12885 68291 109136
Cc9 970 8.47 6972 1414 7326 71057 62047
C10 1410 | 8.47 8369 3171 9162 129181 77600
C11 1850 | 847 | 10524 7920 12504 231324 105909
C12 2290 | 847 | 13005 7689 14927 341834 126434
C13 970 487 8483 4713 9661 93714 47050
C14 1410 | 487 9329 7340 11164 157412 54369
Total:| 172025 | 2275219 | 701849

(m) Xg- 13,23 | (m) Yg- 4,08
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Tabla 4.11. Masas sismicas en estructura sobre primer piso

Piso: Primer Piso
Carga Coeficiente R B =

Columnas Centrodemaul muerta SETIRGe Simultaneidad ganE :n.x :\II.Y
X(m) | ¥im) | D(kg) | L (kg) n Witkg) | 9™ | (kg'm)

C1 090 | 037 8419 4000 9419 8477 3485
Cc2 530 | 037 | 10047 5676 11466 60770 4242
C3 970 | 037 6789 3514 7668 74375 2837
C4 14,10 | 037 8395 6205 9946 140242 3680

C5 1850 | 037 | 13093 12540 16228 300218 6004
C6 2290 | 037 | 17260 13948 20747 475106 7676
Cc7 090 | 847 9488 3720 025 10418 9376 88240
Cc8 530 | 847 | 11565 5280 ; 12885 68291 109136
Cc9 970 | 847 6972 1414 7326 71057 62047
Cc10 141 8.47 8369 3171 9162 129181 77600
c11 1850 | 847 | 11565 8800 13765 254653 | 116590
C12 2290 | 847 | 13970 9585 16366 374787 | 138622
C13 970 487 8483 4713 9661 93714 47050
C14 14,10 | 487 9329 7340 11164 157412 54369
Total:| 166221 | 2217659 | 721579

(m) Xg- 13,34 (m) Yg- 4,34

Tabla 4.12. Masas sismicas en estructura sobre segundo piso

Piso: Segundo Piso
Carga Coeficiente o o .
Cokintinia chtrodemauI muerta Sobrecarga Shaalanilded D+n"L :VI.X :‘M.Y
X(m) | Yim) | D(kg) | _L(kg) n Witkg) | k9™ | (kg'm)
C1 090 | 037 7349 2666 8016 7214 2966
C2 530 | 037 9504 3784 10450 55385 3867
C3 970 | 037 8242 3790 9190 89138 3400
C4 14,10 | 0,37 7779 3357 8618 121517 3189
C5 18,50 | 037 9504 3784 10450 193325 3867
Cé 2290 | 037 7755 2838 8465 193837 3132
Cc7 090 | 847 7349 2666 8016 7214 67891
Cc8 530 | 847 9504 3784 10450 55385 88512
Cc9 970 | 847 4565 964 0,25 4806 46618 40707
Cc10 14,10 | 847 4421 1925 4902 69122 41522
C11 18,50 | 847 9504 3784 10450 193325 88512
C12 2290 | 847 7755 2838 8465 193837 71694
C13 970 | 487 | 12430 5515 13809 133945 67249
C14 1410 | 4.87 12244 5696 13668 192719 66563
C15 970 | 307 0 0 0 0 0
C16 1150 | 3.07 0 0 0 0 0
C17 14,10 | 3.07 0 0 0 0 0
Total:| 129753 | 1552581 | 553069
(m) Xg« 11,97 (m) Yg- 4,26

41 | VANUCCI, Danilo Nicolés 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

Tabla 4.13. Masas sismicas en estructura sobre tercer piso

Piso: Tercer Piso
Carga Coeficiente - . .
Columnas Centro de masa mua?'tn Sobrecarga Simultaneidad D+n”L :“ X :“ M
X{m) | Yim) | D(kg) | L (kg) n Wilkg) | o™ | (ka'm)
c9 970 8.47 6558 12671 9726 04340 82377
C10 14,10 | 847 4795 3942 5781 81505 48961
C13 970 4 87 2467 7475 4336 42057 21115
C14 1410 | 487 3381 635 3540 49910 17239
C15 970 3,07 1003 350 0,25 1091 10578 3348
C16 11,50 3,07 5382 5635 6791 78004 20848
C17 14,10 | 307 2039 381 2134 30093 6552
Cc18 1280 | 487 0 0 0 0 0
c19 1150 | 847 0 0 0 0 0
Total:| 33397 386576 | 200439
{m) J(.;.- 11,58 (m) Yg- 6,00

Tabla 4.14. Masas sismicas sobre losa de tanque de agua

Piso: Losa Tanque de reserva
Carga " Coeficiente - . .
Columnas Centro de mual muerta S "98] simultaneidad O+n’tL ‘:ﬁ*“}; ‘:ﬁ.':’
X(m) | Y(m) | D(kg) | L(kg) n Wikg) | ™9 ¥

c10 1410 | 847 2911 176 2955 41666 25029
C14 1410 | 487 1857 116 025 1886 26593 9185
c18 12,80 | 487 1857 116 ! 1886 24141 9185
C19 1150 | 847 1217 57 1231 14159 10429
Total:| 7958 106558 53827

‘m! x'ﬂ' 13,39 {m] Yg-l- 6,76

Tabla 4.15. Masas sismicas sobre cubierta de sala de maquinas

Piso: Cubierta Sala de maquinas
Carga Coeficiente on* . .
Columnas|CeNtro demasal @t | SOPTeCAr93] o0 taneidaa] ° " L t:ﬂ_:] [:ﬂ.:ﬂ
X(m) | ¥im) | Dikg) | L (kg) n Wi(kg) | ™9 J

c9 Q70 847 1641 278 1711 16592 14488
C16 | 970 | 207 | 1641 278 095 1711 16502 | 5251
C16 | 1150 | 307 | 1641 278 : 1711 19671 5251
C19 | 1150 | 847 | 1641 278 1711 10671 | 14488
Total:| 6842 | 72525 | 39478

{m) Xg- 10,60 (m) Yg= 86,77
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Tabla 4.16. Masas puntuales por nivel

Centros de Gravedad
Wi g Masa
Piso (kg) (m’“g,’ Slamica X (m) Y (m)
Planta Baja 172025 17536 13,23 4,08
1° Piso 166221 16944 13,34 434
2° Piso 129753 9.81 13227 11,97 4,26
3° Piso 33397 ' 3404 11,68 6,00
Tanque Reserva | 7958 811 13,39 6,76
Cubierta de S.M. 6842 697 10,60 5,77
W= 516196 kg (masa total del edificio)

Otro de los pardmetros muy importante a determinar es la ductilidad global de la
estructura denominada “p”, que para mi caso tendré un valor para cada sentido de analisis
de la estructura. Es decir tome por Tabla 4.17 un valor de ductilidad en el sentido de los
porticos principales (X-X) con pxx=4,50; y otro valor en el sentido de los porticos
secundarios (Y-Y) con py-,=3,50.

Para esto utilice la IV parte del reglamento CIRSOC-103. Como se ve en la tabla
adjunta mencionada, la norma define dos tipos de pérticos:

> Porticos sismorresistentes arriostrado concéntricamente (pixx): este se aplica
a estructuras constituidas por vigas, columnas, riostras y nudos. Donde la
accion sismica es soportada en conjunto por esfuerzos axiales y flexion, los
elementos diagonales rigidizantes como las cruces de San Andrés cumplen
un papel muy importante al plastificarse y disipar energia.

> Porticos sismorresistentes no arriostrados (py-y): son estructuras constituidas
por tres elementos basicos como son las vigas, columnas y nudos viga-
columna. Donde la accion sismica es soportada por la resistencia a flexion y
corte, produciéndose la formacion de rotulas plasticas en los extremos de los
elementos para disipar energia.

El método de andlisis escogido para determinar los efectos de las excitaciones
sismicas fue el método estatico, el cual es un procedimiento que se basa en fuerzas estaticas
equivalentes.
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Tabla 4.17. Ductilidad global

. Ductilidad
TIPOLOGIA ESTRUCTURAL
global - 4 -
1! PORTICOS SISMORRESISTENTES NO ARRIOSTRADOS I
[}

* Porticos sismorresistentes especiales

°| Pérticos sismorresistentes intermedios |

* Particos sismorresistentes convencionales 2,5
* Porticos siemorresistentes  especiales  con  vigas 5
reticuladas

P[')RTIQ:OS SISMORRESISTENTES ARRIOSTRADOS
OMNCENTRICAM ENTE
ol Particos sismorresistentes especiales I

+ Porticos sismorresistentes convencionales 35

3) PORTICOS SISMORRESISTENTES ARRIOSTRADOS

EXCENTRICAMENTE 6
4) SISTEMAS DUALES
a) Pérticos sismomesistentes no  arriostrados  especiales
capaces de resistir al menos el 25% del corts basal,
combinados con:
+ Porticos sismorresistentes  especiales  amiostrados 6
concéntricaments
+ Pdrticos sismomesistentes convencicnales arriostrados 45
concéntricaments '
* Particos sismorresistentes amiostrades excéntricaments 6
b) Pérticos sismomesistentes no arrostrados intermedios(*),
capaces de resistir al menos el 25% del corte basal,
combinados con:
+ Porticos sismorresistentes  especiales  amiostrados 45
concéntricaments '
* Pdrticos sismomesistentes convencicnales arriostrados
concéntricaments 35

(") Los sistemas duales con porticos sismarresistentes no arriostrados intermedios, pueden
ser reemplazados por porticos sismorresistentes no arriostrades cenvencienales en las
zonas sismicas 1y 2, para las construcciones de los grupos A v B.

El método estatico equivalente consiste en esquematizar la excitacion sismica
mediante sistemas de fuerza estaticas proporcionales a las cargas gravitatorias. Este
procedimiento de analisis es aplicable a estructuras de configuraciones regulares de
distribucion de rigidices y masas, tanto en elevacion como en planta. Donde el sistema de
cargas laterales equivalentes, paralelo a la direccion analizada, se establece determinando
primero el valor de la fuerza resultante denominada corte basal, a partir del cual se obtienen
las fuerzas componentes correspondientes a los distintos puntos en que se supongan
concentradas las masas.

En el estudio es muy frecuente trabajar con este método de andlisis sismico, por lo
cual escogi el mismo para trabajar, fundamentado en las siguientes limitaciones por
normativa que se cumplen para mi edificio en particular:

> La altura total de la construccion medida desde el nivel basal no debe
superar los 55 metros para la zona sismica 1 y el Grupo B de estructura, lo
cual es verificado en mi caso.
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> EIl periodo fundamental de vibracion T, debe ser menor que el triple del
valor de T, correspondiente al perfil de suelo y zona sismica, de mi proyecto
en particular resulta:

(Toy_y =0, 903) =< (3*T2 =3*1,2=3, 6)

> En elevacion la estructura no presenta cambios bruscos de rigideces ni de
masas.

> Buen disefio en cuanto a la regularidad estructural en planta para evitar
inducir esfuerzos de torsion considerables.

Con todos los datos obtenidos y mencionados anteriormente pude calcular con el
método estatico equivalente las fuerzas sismicas horizontales por piso, es decir calcule el
corte basal que luego se distribuye en altura en cada uno de los pisos.

El esfuerzo de corte en la base de la construccion “V,” paralelo a la direccion
analizada se calcula por la siguiente expresion:

c Sa*yd
V,=C*W =C*2W; donde C= R
i-L

C= coeficiente sismico de disefio, el cual se obtendra teniendo en cuenta el periodo
fundamental de la construccidn y la influencia del tipo de suelo de fundacion.

W= carga gravitatoria total de la construccion sobre el nivel de la base.
W= carga gravitatoria supuesta concentrada en el nivel i.

Sa= pseudoaceleracion elastica horizontal obtenida del espectro de respuesta (Figura 4.12).

¥4 = factor de riesgo determinado anteriormente.

R= factor de reduccion por disipacion de energia. EI mismo depende de la ductilidad global
de la estructura p y del periodo de vibracion fundamental del edificio To.

En mi caso el periodo de la estructura T, para ambas direcciones caen dentro del
plafén del espectro de respuesta, por lo tanto el valor del factor de reduccion resulta R= pu
ya que en ambos sentidos del sismo To>T;. Ademas el valor de la pseudoaceleracién es
S,=0,30 también para ambos. Donde T;=0,40 valor al inicio del plafén en el espectro. Sin
embargo debido a que tenemos dos valores de ductilidad global p para cada direccion
resulta:
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Rx—x — ,UX_X BN Rx—x :4, 50
RY~Y :,uy’y R =350

ooty O3 eer v o =g, 0667*516196(kg ) = 34413(kg)

TR 450
o S.*7, 0,30%1
c= R”d: 150 =0,0857= vy = ¢y W = 0,0857*516196 (kg ) = 44245 kg

En la Tabla 4.18 se realizo la distribucion en altura de las fuerzas sismicas en
funcién del corte basal obtenido anteriormente para cada direccion principal. La fuerza
sismica “F;” asociada a la carga gravitatoria “W;” ubicada en el nivel “i”, se determina

mediante la siguiente expresion:

*
Fi — n\Ni hi
(E )
i=1

Tabla 4.18. Distribucioén de fuerzas sismicas laterales en altura

*V, T, <2*T,

Nivel Altura Altura Acumulada |Masa Gravitatoria Wi * hi Fuerza sismica

h (m) hi [m) Wi (kg) (kg " m) Fx Fy

=] 3,75 3,76 172025 645093 6059 7790
1° Piso 3 6,75 166221 1121988 10637 13548
2° Piso 3 9,75 129753 1265089 11881 15276

3* Piso 2.8 12,55 33397 419135 3936 5061
Tanque de agua 1 13,65 7958 107834 1013 1302
Cubierta 5.M. 28 16,356 6842 105025 986 1268

Total: J664165

En la proxima Tabla 4.19 se muestra el control de deformaciones que se
realizo para la estructura en cuestién. Lo que se busco es verificar el comportamiento
sismorresistente de los siguientes aspectos:

» Darnos sobre los denominados elementos no estructurales
» Condiciones de estabilidad y resistencia final
» Martilleo contra estructuras adyacentes, en mi caso como la nave industrial en el

sector posterior.

46 | VANUCCI, Danilo Nicoléas 33.359.398




2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

niveles superior e inferior del piso, dividida por la distancia entre ambos niveles.

Os= distorsion horizontal de piso.

La distorsion horizontal de piso “Og” provocada por la excitacion sismica, se define
como la diferencia entre los desplazamientos horizontales totales correspondientes a los

esk

hsk

:ﬁ:ﬂ

hsk

dsk= los desplazamientos horizontales totales correspondientes a los niveles superior e
inferior del piso. Estos se obtendran multiplicando por la ductilidad global p, los
valores de desplazamientos obtenidos por el programa SAP2000 debidos a la accion de
las fuerzas sismicas (Fy, Fy) reducidas por la capacidad de disipacion de energia de la

estructura.

hs= altura del piso considerado.

A= deformacion relativa del piso.

Tabla 4.19. Control de la distorsion horizontal de piso

X ¥

[} Bis 4. [ B e B B ay H Bu . Nivel
00022 0 00022 45 00026 | 004 00074 0 0.0074 3.5 00089 | 0014 PB
0.0038 0,0022 | 00016 45 00024 | 0044 0,0166 0.0074 | 00092 3.5 o.od07 | 0044 1" Piso
0,0051 0,0038 | 00013 45 00020 | 0014 00244 00166 | 00078 3.5 0,0091 0,014 ' Piso
001335 0,0051 0,0084 45 00435 | 0,044 0,0:280 00244 | 00038 3.5 00045 | 0014 ¥ Piso
0,015 00135 | 0003 45 00085 | 0.044 0.0283 00280 | 00003 35 00010 | 0014 |Tanque de agual
00163 0.0135 0,003 43 00042 | 0014 0,0300 00280 | 0.0020 3.9 00025 | 0014 | Cubierta 5.0 I

Se controlara que las distorsiones horizontales de piso no superen los limites (Omax)
indicados en la Tabla 4.20 en funcién del grupo de construccién a que pertenece y la
condicion en mi caso particular “Condicion D”, que significa que existen elementos no
estructurales que pueden ser dafiados por las deformaciones impuestas por la estructura. En
mi caso tengo las fachadas vidriadas por lo que se impone esta condicion rigurosa.

Tabla 4.20. Valor normativo de distorsion maxima de piso

Grupo de construceién

Condicidn
A A
I D. | 0,010 0,011
N.D. 0,010 0,015 0,019
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Los efectos P-Delta no se tienen en cuenta en este informe ya que al verificarlos no
son una condicion critica en la estructura, es decir no la afecta este fendmeno.

5. MENCION SOBRE EL SISTEMA DE FUNDACION ADOPTADO

Si bien el disefio y el dimensionado del tipo fundacion adoptado para el edificio no
fue tema de mi practica supervisada, me parecié importarte hacer un pequefia y concreta
descripcion sobre el tema, ya que cuando modele la estructura en SAP2000 tuve en cuenta
la fundacion y las vigas de hormigon armado constituyentes de dicho sistema. Esta parte
del analisis fue realizado por el Ingeniero Juan Fernandez quien fuera mi Tutor externo.

En la Figura 5.1 podemos observar la planta de fundacion donde el lomo superior de
los cabezales y vigas de fundacion (N.H.T: nivel de hormigdn terminado) se ubican a una
profundidad de -0,40 metros del nivel de piso terminado de planta baja. Se opto por
fundaciones profundas, mas concretamente por pilotes de hormigon armado ubicados
convenientemente por debajo de cada una de las 14 columnas de piso, los cuales se
vinculan por medio de vigas de fundacion y sus respectivos cabezales. La profundidad de
fundacion es a -16,00 metros con respecto al nivel de terreno natural, con una tension

admisible del suelo de 2,50 kg/cm?.

PLANTA DE FUNDACIOM (-0.,40 m)

E,1:75%
Ceb.2{B0x90+50) . X
WF 30(25:50) ., VF3Ib{25250} VF3c{25x50) Pllobojo) ypyraswso) WFSa(25:50) WFSb{25:50)
I T 'qE: T il o it 1 I
FLES - o G R L emio Licun g2 |
- i - ¥ = | P1{cbkaje) P ]
24 Lab,1 I 5 5| | Cab.¥H80:90:50) Cab.1 Cab.1
Cab.1 =l 13 L &
£ = 1"' -{"
g 2 =1 *W I = = S
i 3 £l c3(2Pn01B0) L lewel) S Gu4(2PNU1B0) 2 '
Lo - B Cob.4{ 808050} 5 = — d '-"?'-hn' ) 4] -
= = ] FI{d:60-abaje) VEZi25%30) Filoboa) = B
} ) 3 2 = &
L'L, W
i .
L [=}
9 =
i s
Cob. 1{380=h:120) b.1 | eab.1 Cab, 1 Cab.1 e o
P2{d:60-D:60 3 p3° p3> gy £gb.
! CM (WG 0xBS)  Chi2 o T3 o Chid o TS o e
VF1o(25:50) VFIn(25x50) VFlc(25x50)  VF14(25:50) VFie(25:50)  VFI1(25:50)
Felerencios:

Flaca d& Anclaje

Poros
Cabezal Clreular

Coberal Rectongular

Figura 5.1. Planta de fundacion
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Se decidio en el estudio colocar vigas de fundacion para tomar junto con los
cabezales vinculantes, los esfuerzos de flexién que llegan de la estructura, mas
precisamente de las columnas de los porticos principales, y no trasmitir estas solicitaciones
a los pozos. La principal finalidad es que los pilotes solo trabajen a esfuerzo axial, es decir
a carga vertical solamente.

Las columnas metalicas de planta baja se vinculan a los cabezales de fundacidn
mediante una placa metalice de anclaje especificamente dimensionada a tal fin. Este es un
anclaje del tipo abulonado, mediante ocho pernos de sujecion que se dejan insertos en el
hormigonado in-situ de los cabezales; luego en obra se coloca la placa base que se nivela
por un sistema de tuerca y contratuerca. Esta placa esta soldada a los perfiles microaleados
W de las columnas, y reforzada con cartelas en el sentido de los pdrticos principales para
darle mayor rigidez y tomar las flexiones correspondientes en ese sentido.

6. COMBINACION DE ACCIONES PARA ESTADOS ULTIMOS

En primer lugar cito las cargas que se definieron en el programa SAP2000
(Define — Load —cases) o fncign de las solicitaciones externas que se consideraron:

Tabla 6.1. Estados de carga en SAP2000

Nombre de la Carga Tipo de Carga Descripcion
DEAD Dead Gravitatoria permanente

SOBRECARGA Live Gravitatoria transitoria y variable
w1 Wind Viento — X-X (succidn interna)
W2 Wind Viento — X-X (sobrepresion interna)
W3 Wind Viento <— X-X (succion interna)
w4 Wind Viento < X-X (sobrepresion interna)
W5 Wind Viento T Y-Y (succién interna)
W6 Wind Viento 4 Y-Y (sobrepresion interna)
El Quake Sismo — X-X
E2 Quake Sismo « X-X
E3 Quake Sismo T Y-Y
E4 Quake Sismo ¥ Y-Y

Se plantearon las combinaciones de acciones para Estados Limites Ultimos del
Reglamento Argentino CIRSOC 301 (EL), el cual se basa en las combinaciones planteadas
por la ANSI-ASCE 7-98 (especificaciones base AISC-LRFD/99). Con la excepcidn de que
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el factor de carga para viento (W) se toma 1,5 por considerar las velocidades basicas de
viento V del Reglamento CIRSOC 102-2005, valiéndose de condiciones locales.

Es de hacer notar que los factores adoptados se correspondes con un nivel de
calidad de proyecto, materiales, fabricacion, ejecucion y control de calidad que debe ser
garantizado y que es el especificado segun Reglamento CIRSOC 301.

En funcion de los requerimientos del proyecto se consideraron las siguientes
combinaciones:

+ A4-1: 1,4*D

+ A4-2:1,2*D+16*L

+ A4-4:1,2*D+15*W,+0,5*L— f,=0,5
+ A4-4:1,2*D+15*W,+0,5*L - f, =0,5
+ A4-4:1,2*D+15*W,+0,5*L — f, =0,5
+ A4-4:1,2*D+15*W,+0,5*L—> f, =0,5
+ A4-4:1,2*D+15*W,+0,5*L — f,=0,5
+ A4-4:1,2*D+15*W,+0,5*L—> f,=0,5
+ A4-5:12*D+1*E +0,5*L— f,=0,5
+ A4-51,2*D+1*E,+0,5*L— f,=0,5
+ A4-5:12*D+1*E,+0,5*L— f,=0,5
+ A4-5:12*D+1*E, +0,5*L — f,=0,5
+ A4-7:1,2*D+1,6*L+0,8*W,

+ AA4-7:1,2*D+1,6*L+0,8*W,

+ A4-7:1,2*D+1,6*L+0,8*W,

+ A4-7:1,2*D+1,6*L+0,8*W,

+ A4-7:1,2*D+1,6*L+0,8*W,

+ A4-7:1,2*D+1,6*L+0,8*W,

+ A-L.1-1: 1*D+1*L — (servicio)

Se considero que el sismo no coexiste con el viento. Como asi también se debe de
hacer la salvedad que al valor de sobrecarga de techo se lo tom6 como sobrecarga L al igual
que en los demas pisos, es decir por practicidad no se considerd un valor particular L.
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7. MODELADO DE LA ESTRUCTURA EN SAP2000

7.1 DESCRIPCION MODELADO

Una vez obtenida todas las solicitaciones externas debido a cargas gravitatorias,
viento y sismo procedi a realizar un andlisis manual como explique anteriormente, para
determinar como viajaban las cargas hacia las vigas y columnas de piso del esqueleto
metalico para finalmente poder asignarlas al modelo numérico realizado en SAP2000-v11.

Se utilizo este programa ya que es de uso frecuente en el estudio donde realice la
préctica supervisada.

Como una pequefia resefia sobre este programa podemos decir que SAP2000 es un
software de propoésito general para el andlisis y disefio de cualquier tipo de sistema
estructural. Sistemas basicos y avanzados, que van de 2D a 3D, de geometria simple a lo
complejo, se pueden modelar, analizar, disefiadas y optimizadas utilizando un entorno de
modelado basado en objetos, practica e intuitiva que simplifica y agiliza el proceso de
ingenieria. El SAPFire constituye el andlisis de motor integral de SAP2000, un
procedimiento de andlisis de elementos finitos sofisticado. Plantillas integradas de
modelado, asignacion de carga basadas en cddigo, opciones avanzadas de analisis,
procedimientos de disefio de optimizacion y de salida personalizable de informes de todas
las coordenadas a través de una plataforma de gran alcance para hacer SAP2000
especialmente util para los profesionales en ejercicio. Es la herramienta de software ideal
para usuarios de cualquier nivel de experiencia y el disefio de cualquier sistema estructural.

Una variedad de técnicas de analisis innovadoras estdn integradas en las
capacidades de SAP2000.Los usuarios son libres para completar el proceso de analisis
estandar y sofisticado mediante la implementacion de funciones avanzadas para su examen
no lineal y dinamico. Esta versatilidad hace SAP2000 una herramienta practica y
productiva para cualquier tipo de analisis que van desde la simple estatica, lineal-elastico
para mas compleja dindmica no lineal-elastico.

Una vez que se crea un modelo basado en objetos, la SAPFire Engine analiza
automaticamente y convierte el conjunto en un modelo de elementos finitos de mallado de
dominio material con una eficiente red de cuadrilatero subelementos. Algoritmos de
interpolacion funcionan como una tecnologia automatica de bordes restriccion para
conectar el desajuste en la malla. La herramienta Reshaper esta entonces disponible para la
red mallada en cuanto a remodelacion y refinamiento.

Légicamente en mi caso en particular, para realizar el modelado de la estructura, me
tome un tiempo considerable, ya que no tenia un buen manejo del programa. Debi utilizar
manuales y tutoriales para el aprendizaje del SAP2000, para poder conocer todas las
herramientas con las que se contaban para el trabajo, hasta que me familiarice con el
mismo.
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Volviendo al trabajo que realice al modelar mi estructura podemos citar las
siguientes etapas y procedimientos llevados a cabo como resumen general:

+ 1°- Construir el esqueleto metalico en volumen “3D” conformado por vigas
y columnas metalicas, sin secciones definidas, en funcién de la arquitectura
planteada en Autocad y demandas del cliente. No se dibujaron las losas
como tal en el modelo. Aqui se adopto por utilizar una grilla (funcién:
GridOnly) para poder cargar cada punto o nudo constituyente de la
estructura basados a un sistema de referencia fijo y luego vincularlo por un
elemento barra (funcién: Draw Frame). Los nudos en el modelo coincidian
con los centros de gravedad de las columnas y vigas.

+ 2°- Se adopto el sistema de unidades global en: kilogramos, metros, grados
centigrados (kgf, m, C).

+ 3°- Definir los materiales a utilizar (funcién: materials), para tal caso se
asigno para el caso de los perfiles metalicos la especificacion ASTM A 572
Gdo.50, para el caso de las vigas de fundacién solo se especifico al
programa que se trabajaba con hormigén armado, y por ultimo en el caso de
los tensores (rebar) se modifico y declaro una barra con caracteristicas de
acero AL220 (F,=220Mpa).

+ 4°- Definir las secciones a utilizar en el modelo (funcién: Frame Sections).
Aqui hacemos referencia a las dimensiones y formas geométricas a utilizar.

+ 5°- Representar el sistema de fundacién elegido en el modelo, es decir se
colocaron las vigas de fundacion.

+ 6°- Asignar a cada elemento del modelo el material y la seccién
correspondiente (funcion: Assign). En una primera instancia se asignaron a
los perfiles metalicos una seccion equivalente a la del perfil W410x67 para
todos los casos, los cuales luego se fueron cambiando y actualizando en
funcidén de los esfuerzos obtenidos al ir refinando el modelo hasta hallar las
secciones mas convenientes segun las verificaciones desarrolladas
posteriormente. Cada vez que se modificaba el modelo al mismo se lo hacia
correr nuevamente segun las combinaciones planteadas, para obtener los
esfuerzos actualizados en los distintos elementos. En el caso de las vigas de
fundacién se asignaron dos secciones tipicas con su correspondiente
material. Ver Figura 7.1 donde se observan las secciones finales adoptadas.

+ 7°- Se definieron los estados de carga a considerar. Se dispuso un analisis
tipo estéatico lineal para el modelo.

+ 8°- Se plantearon las 19 combinaciones mencionadas anteriormente. Este
programa permite generar combinaciones de manera automatica. En caso de
gue no exista un archivo generador para su norma de disefio, este puede ser
creado. Para el caso, utilicé las combinaciones de carga que la norma
determina, solo las que se consideraron influyentes.

+ 9°- Se establecieron los diafragmas rigidos en cada uno de los pisos o
distintos niveles de la estructura, con la funcion “ Constraints — Diaphragm”.

Estos representan de alguna forma la accion que realizan las losas de
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hormigon armado al brindar rigidez en el piso y distribuir los esfuerzos
laterales al vincular dos distintos porticos constituyentes de la estructura.

+ 10°- Se asignaron las condiciones de vinculos “Joint— Restraints”
correspondientes a las fundaciones y a otros puntos de la estructura. Por
ejemplo las columnas CM13 y CM14 (2UPN180) se consideran articuladas
tanto en su extremo superior como inferior en ambas direcciones.

+ 11°- Se asignaron las cargas gravitatorias (D, L) a cada elemento de viga
correspondiente.

+ 12°- Se asignaron las cargas por viento a cada cara del edificio, donde asigne
los valores a las columnas (CM1 a CM12) segun sus las areas de influencia
consideradas.

+ 13°- Se definieron los centros de masas de cada piso, asignando en dicho
punto por un lado una masa puntual representativa del peso del mismo
(funcion: Joint Masses), y por otro lado las fuerzas sismicas Fy y Fy para
cada sentido de sismo (funcién: Joint Forces).Este célculo de los valores
mencionados, lo detalle en el apartado 4.4.4 (ver andlisis sismico). En el
primer caso de la masa puntual sirve para que el programa realice un analisis
modal de la estructura y poder obtener los periodos fundamentales de
vibracién con mayor precision. Luego las fuerzas sismicas son utilizadas en
las combinaciones de carga para obtener los esfuerzos en los diferentes
elementos de la estructura a dimensionar.

+ 14°- Se decidié colocar Cruces de San Andrés, ya que al hacer correr el
programa las primeras veces, obtenia periodos fundamentales algo elevados
como asi también deformaciones fuera de norma. Por esta razon se rigidizo
la estructura con tensores en el sentido “Y-Y”, el cual era el sentido mas
desfavorable. Vuelvo a aclarar que el edificio tiene las fachadas de
cerramiento constituidas por vidrio lo que lo hace sensible a las
deformaciones de los porticos, en cuanto a condiciones funcionales de
servicio.

Con todo lo anterior se pudo hacer correr el programa y obtener los esfuerzos de
flexion segun los dos ejes (Mys, M), corte (Vu2, Vu3) y axial (P,) en los distintos elementos
de la estructura para predimensionarlos, ajustarlos segin lo mas conveniente desde el punto
econdémico-técnico y verificarlos finalmente como se desarrolla més adelante. Algunos
fueron utilizados para dimensionar elementos estructurales, otros para realizar
verificaciones como en el caso de las deformaciones tanto verticales como horizontales.

En la Figura 7.1 se observa el modelo configurado con las secciones tipicas finales
que se adopto. Luego en las sucesivas Figuras 7.2 a 7.11 se observan algunos de los estados
de cargas planteados como ejemplos y tambien decidir mostrar los graficos de esfuerzos
flectores y axiales segin las combinaciones mas importantes que obtuve.
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Figura 7.2. Modelo de cargas permanentes
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Figura 7.7. Modelo de viento “Wg”
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Figura 7.8. Esfuerzo axial para combinacién 1,2*D+1,6*L
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Figura 7.9. Momento M3 para combinacion 1,2*D+1,6*L
Figura 7.10. Momento M3 para combinacion 1,2*D+1*E4+0,5*L
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Figura 7.11. Momento M3 para combinacién 1,2*D+1*E3+0,5*L

7.2 ESFUERZOS RESULTANTES DEL MODELADO ESTRUCTURAL

En este apartado muestro las tablas resumen de todos los elementos constitutivos de
la estructura, correspondientes a cada nivel o piso, con sus correspondientes esfuerzos
finales; como asi también en el caso que corresponda sus deformaciones obtenidas por el
modelo en SAP2000.

Comenzare detallando las columnas metalicas (CM1 a CM14) y luego proseguiré
por las vigas metélicas correspondientes a cada piso.

Debo de destacar que estos resultados son los obtenidos con el modelo actualizado
segun las secciones finales adoptadas para la estructura. En las Tablas 7.1, 7.2 y 7.3 se
detallan los valores obtenidos para las columnas de planta baja, primer y un resumen de los
valores maximos en columnas de segundo piso. Para aquellos valores despreciables en
cuanto a su magnitud, decidi omitirlos y sefialarlos en las tablas con una raya (---). Se
indica la condicion critica a verificar con un casillero amarillo, y en gris los casilleros de las
combinaciones que también se verificaron en el proceso de célculo de los perfiles. Es decir
a priori no se sabia cual era la condicién mas desfavorable por lo tanto, para cada piso se
constataron 4 a 5 combinaciones peligrosas.
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Tabla 7.1. Esfuerzos en columnas de planta baja

Columnas Metalicas de PLANTA BAJA

CM1 | CM2 | CM3 | CM4 | CM5 | CME | CM7 | CMB | CMI | CM10 | CM11 | CM12 | CM13 | CM14
Pyftn) [-48,40] 54,93 |-47,20(-60,00|-78,20 [-110,00 - 44,50 | - 58,10 | - 60,00 [ - 55,15 - 60,00 | - 82,90 [ - 79,10] - 85,90

My [tn*m) [+ 10,17+ 12,95[ . 1,80 [ - 2,40 [+ 492 [ -4,80 [ -9.30 [.12,10].1,33 [ . 1,85 [. 12,95 9,80
1,2°0+1,6"L Vuzitn) | 410 | 545 | 0,5 | 0,33 2,55 2,50 335 [ 4,05 [ 040 | 060 | 400 [ 2,95
My (n'm) [+ 0,28 — | -200 [+o28] — [.o8s[+111] — [-240
Vi3 {tn) 0,90 1,08 0,95
Py (tn) 30,741 -54,40 |- 48,75] - 60,00 [ . 77,90 [ - 109,000 - 47,10 [ - 59,20 [ - 61,10] - 56,90 | - 61,00 | - 84,60 [ - 79,20] - 86,00

1,2°D+1,6°L +0,8*"Wy |My; (tn*m)[+ 10,10 + 12,85 - 1,85 - 2,71 [ + 4,85 -520 9,75 1294+ 285 - 2,60 [-14,40 [ -11,20
1,2°D+1,6°L +0,8"W:5 | Vya (tn) 4,00 4,97 0,65 0,47 2,10 2,63 3.25 5,92 1,42 1,50 3,60 4,40
1L270AEL 08 Ws |Myafen'm)[ + 052 — | — | ~ | -~ | -350] 04 [ — [-086[+115] — [-242
Vys (tn) 1,55 0,80 | 105 1,06
Py(tn) [-3240]-36,20 [- 29,50 [- 36,40 [ - 47,00 [ - 70,92 |- 38,00 ] - 47,00 [ - 49,00 [ - 48,00 [ - 45,80 [ - 62,00 [ - 53,00] - 59,00

Myz (tn*m)[ + 8,60 [ + 8,00 |+ 9,65 [+ 10,30+ 10,30] +9.40 [+ 13,00]+ 13,45]+ 10,30] + 9,80 [+ 13,20]+ 12,10
1,2°D+1"E+0,5'L Vys(tm) [ 1,50 | 1,00 | 2,80 [ 3,50 310 2,50 570 [ 625 [ 3,20 | 3,20 | 6,45 5,50
My; (tn*m)| - 1,45 1-0,30 -0,65 [+ 0,72 - 1,90
Vs (tn) 0,90 0,70
Py(tn) [-39,50] - 43,83 [- 39,20 - 46,40 [ - 56,80 [ - 78,30 | - 39,00 | - 39,00 [ - 36,00 - 35,60 - 36,20 | - 54,50 [- 55,00] - 61,20

Mys (tn'm)[- 14,30 15,70 [- 12,00]- 12,03 15,20 - 16,00 [ - 9,60 [ - 9,60 [-12.60[-12,50[- 12.60- 13,45
1,27D+1E0,5L | Vyafn) [ 6,00 [ 705 [ 345 [ 274 [ 540 [ 540 [ 1,00 [ 100 [ 330 [ 340 [ 200 [ 2,45
My (n'm) [+ 0,25] - w [ 250 - v J-055[+0m3] . [-19
Vs (tn) 0,95 0.75

Combinaciones | Esfuerzos

Tabla 7.2. Esfuerzos en columnas de primer piso

Combinaciones | Esfuerzos Columnas Metalicas de PRIMER PISO

CM1 | CM2 | CM3 | CM4 | CM5 | CM6 | CMT | CME | CMS | CM10 [ CM11 | CM12 | CM13 ) CM14

Pylm) | -30,75-3580 [- 28,70 - 34,60 |- 4745]-62,95[- 28,60 - 37,80 | - 48,60 [ - 39,20 | - 40,65 | - 51,06 |- 61,73] - 63,50

Mys (n"m}| -945 [- 1210 [ + 3,72 « 240 [+ 11,70] + 7,80 | + 9,18 |+ 11,06 + 0.75 | + 1,00 [+ 12,35] +9.30

1,2°D+1,6°L Vyz () | 6,00 780 | 1,80 | 065 | 651 | 470 | 560 [ 675 | 0,20 1,80 6,00
My; (tn*m)| + 0,33 2300 [+034) . [+055] -1,05 - - 3,10
V3 (tn) 2,00 0,42 2,25

Py (tn) G0 -3553 (- 27,70 -34,35 |- 4710 - 62,70 - 2965 - 37,60 | - 48,00 | - 39,00 | - 40,00 | - 50,85 |- 61,000 62,90

My (n*m)| - 955 1215+ 365 + 230 |+ 11.60] + 7,70 | +9.21 [+ 11,15] + 0,80 | + 0,95 [+ 1240[ + 9,45

1,2704,6°L +0,8W: | Vyaltm) [ 625 [ 790 [ 185 [ o0 [ 665 [ a80 [ 570 [ 69 [ 035 [ 045 [ 813 [ 620
My (mm)| 055 | — — I+430f+055] — [-o60[-09| — [+355
V3 (tn) 3,00 | 0,60 0,48 0,60 2,65

Py(tm) | -21,10]-2580 [-17,00]-20,45 |- 28,24 |- 40,00 | - 24,20 - 30,52 | - 36,90 | - 34,90 | - 30,95 | - 38,40 [- 41,00] - 44,30

Mys{tm*m)| -275 [ -4.00 [ +245] + 415 [+ 1,60 [ + 1,21 [+ 10,45+ 11,75[ + 4,40 [ + 4,20 [+ 12,40 + 9,65

120416405, [ Voatm) [ 175 [ 275 [ 105 [ 1,95 [ o019 [ o685 [650 [ 7,30 [ 260 [ 25 [ 7.90 [ 6,20

My (tn*m)| +0.29 - [ +335]-037 ~ [ +0,35] -0,68 - 2,45

Vs (tn) - 2,16 030 [ 044

Py(tm) | -25,00]-28,70 [-2515]-26,00 |- 3410 [-4450)- 20,40 - 25,50 | - 27,60 | - 25,00 [ - 25,30 | - 33,80 |- 42,20 46,20

Mys (tn*m}] - 10,65 [ - 12,50 [ + 560 | + 4,52 [+ 11,75 +9,00 [+ 2,50 | « 3,00 | + 3,75 | + 3,65 | +1,85 | +1.35

1,2 D=1"Eg+0,5°L Vyz () | 6,90 8,05 | 335 | 235 | 680 | 550 [ 1,34 [ 1,50 | 230 | 225 | 080 0,39

My (mm)f <020 | - — [+340[+036] —~ [+o040[ 067 — [ -240

Vo) | ~ 25| - -~ | o2 [ om | - 1,60
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Tabla 7.3. Resumen de esfuerzos maximos en columnas de segundo piso

Columnas Metalicas de SEGUNDO PISO
Esfuerzos
CMB CMs CcM9

Py (tm) 13,66 16,60 . 36,40
Mya (tn®m) - 8,66 - 19,40 - 3,25

Wz (tn) T7.00 11,00 2,90
Mz () + 3.30 « 0,25 « 0,35

Wiga (tm) 1,70

Como conclusion de las tablas anteriores podemos decir que la CM6 es la que tiene
las peores combinaciones, siendo critica la condicion de sismo en sentido Y-Y debido a los
momentos flectores desarrollados, sin embargo también se verifican las columnas CM12 y
CM11 por ecuaciones de interaccion de axial con flector para mayor seguridad, ya que
también toman valores altos de esfuerzos.

Vale recordar que las columnas tienen una seccion en plata baja y luego se adopta
una seccion menor comun para primer y segundo piso, como asi también para las columnas
que llegan a la sala de maquinas. Es por eso que se obtuvieron para los tres primeros
niveles las peores combinaciones, buscando siempre los valores absolutos méaximos de
momentos flectores en ambas direcciones y también la peor compresion axial.

Luego para cada valor extremo, ya sea un momento o axial(Mys-My,-Py), se tiene
una terna de valores que acompafian a esa combinacién la cual debe ser verificada a una
interaccion mutua de esfuerzos, como se detallas mas adelante en las verificaciones de
secciones. Resulta de la siguiente manera:

fal- critico acompafiado . . .
> Busco el peor axial: ~ R/"™® —EER 5 (M 1V, My, V, |

> Busco el peor momento x-x: M3 —2Ee  fp =M, 0V, }

> Busco el peor momento y-y: My —2mERL 5 1P oM, oV, |

Luego podes mostrar los resultados arrojados para las vigas metalicas en las Tablas
7.4,75, 7.6, 7.7. Para estos casos priorice en mostrar los esfuerzos mas importantes, que
estan referidos exclusivamente al momento Mysz (momento en el eje fuerte del perfil) y su
corte correspondiente V,; Ya que tanto el esfuerzo axial, torsion y momento en la otra
direcciéon (My2 momento en el eje débil del perfil) son casi despreciables en las vigas de mi
estructura segun los valores arrojados por el programa.

Como se observara en las tablas mencionadas las vigas perimetrales (VM3-VM7-
VM102-VM106) tienen valores bajos de esfuerzos pero se adoptaron esas secciones
indicadas en los planos por una cuestion de no abundar en mas secciones tipicas y de dar
una cierta impresion general de la estructura en cuanto a su rigidez global; es por eso que se
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tomo la menor seccidn tipica correspondiente a las vigas mas importantes (W 360x32.9)
para esos casos.

Tabla 7.4. Esfuerzos en vigas metélicas de planta baja

Vigas Metabcas de PLANTA BAJA
VR | VM2 | VI3 | VM | VIS | VMG | WMT | VIME | VIS ) VMO | VRIY | VIRAZ [ VI3 | VA4 | VIS | WG | VT

Combinaciones | Esfuerzos

Mgz itn'm]| + 1,50 | + 1,00 |+ 2.00]- 3200 =550 | 050 |+ 460 - 2400 19,00(- 24,000 - 11,90 + 200 |- 14,75]- 33,20 - 2500 | — |+ 15,00
1.27°041,5°L

Vysfmp | 165 | 050 | 1,05 | 1285 | 5,00 | 020 | 360 | 1040 | 14,50 | 1840 | 890 | 140 [ 1150 2350 | 1760 | — | 640

Tabla 7.5. Esfuerzos en vigas metélicas de primer piso

_ Vigas Metalicas de PRIMER PISO
Combinaciones | Esfuerzos

VNHOT | VNG2 | V03 | VG4 | VA0S | VA0S | VMIOT | VAKGE | VM09 | WAYID | VAT | VANIZ | VA3 | VAN ) VIAAS

Myt m)| +4.00 | #1460 | 3200 [ +550 | +1,00 [ +450 | 2000 | 2000 | 2450 | 050 | +200 | 0 | -350 | -8 | +1750

120481
Vgofm) | 150 | 180 | 1200 | 300 | 020 | 360 | NS0 | W05 | 1840 | 1LT0 | 14D | 1500 | A0 | AW | AW

Tabla 7.6. Esfuerzos en vigas metélicas de segundo piso

Vigas Metalicas de SEGUNDO PISO

Combinaciones | Esfuerzos
VI | VM20Z | V203 | V204 | VIMZ05 | VMZ06 | V207 | V208 | VIMZ09 [ V210 | V211 | V212 | V213

Myz(tnm) | + 1,70 | + 6,75 [ + 1,00 | + 3,00 | + 14,90 - 18,50 | 11,50 | + 2,00 ] -11,00 | 19,00 | 1540 | + 5,50 | + 0,90

1,2°0+1,6°L

Vi (tn) 130 590 | 020 | 1,70 | 11,75 | 1550 | 1500 | 1,40 | 1530 | 1540 | 12,00 | 3,795 | 1,70

Tabla 7.7. Esfuerzos en vigas metélicas de tercer piso y sala de maquinas

Vigas Metalicas de TERCER P150 y SALA DE MAQUINAS

Esfuerzos
VM30T | V302 | V303 | V304 | VIME05 | V306 | VIM4A0T | VM40Z | VMA03 | V404 | WMS0T | VIMS0Z | VINS03 | VS04

Myz (tn*m) | + 11,00 | + 6,20 |+ 13,30 . 10,50 | + 14,90 | - 4,60 | + 4,00 | -1,50 | «1,50 | -230 | +1,50 | +7,30 | - 2,00 | -2,40

T
Vyz (tn) 1,30 4,30 1 10,20 | 13,60 | 11,05 | 3,00 330 | 180 | 253 | 473 180 | &0 | 2430 | 235

Con todos los datos anteriores se procedid a dimensionar la estructura y realizar las
verificaciones correspondientes en forma manual, como se desarrolla en los siguientes
items.

62 | VANUCCI, Danilo Nicolas 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

8. DIMENSIONADO Y VERIFICACION DE SECCIONES FINALES

8.1 SECCIONES FINALES ADOPTADAS

Para poder realizar el montaje en obra, no se pueden tener muchas secciones
distintas y ademas es antiecondmico, ya que si solo se necesitan 3 metros de una seccion y
el perfil tiene 12 metros, se desperdicia material y dinero. Es por ello que trate de ajustar lo
mejor posible las secciones adoptadas, controlando que verifiquen las condiciones deseadas
tanto de resistencia como de deformacion; también como se detallara méas adelante al
momento de elegir algunas secciones se tuvo en cuanto a priori el tipo de unién empalme
en nudos que se iba a realizar. Por lo tanto, con todo lo mencionado, se iban cambiando las
secciones de acuerdo a su peso, con el fin de que la estructura sea lo mas liviana y
econdmica posible, como asi también escoger perfiles que se encuentren en el mercado.

En la proxima Tabla 8 se detallan las secciones finales de la estructura, con sus
caracteristicas geométrica. Se utilizaron datos correspondientes a la firma comercial
GALEA S.R.L, ubicada su sede central en la Ciudad de Rosario, proveedora de los mismos.

Tabla 8. Perfiles microaleados W

PERFILES MICROALEADOS W (ASTM A Gdo. 50)

Esp. [Esp Aln| AL it [A L) | Uedea

Medda |llasa [N0( AR | BP0 umimmmmmi Wl W[ R 2| 4[] R | D | e [Esbeter|Esbeter
mxkg) | (g | ) Inmlf Ama | (o) | ) | () | () o i | o | fom i im o om 67|y | A | A Cam | polgx
H|8|[mm| e |02 |c¢]| n {fom)| fom fom ) fem)om)fom) 1 | fem |(LbPe)
wosoxes| 29 (3 [r| sa [ as [ [ | u2 ||| s [ sus| o | am| | as | 2e | e | we w2
waoxass| 28 [ o (| s | s [ | 0w | n | s || ews | esse|ma| aee |07 |am foms] g | 7ss | ssas | ssoeen fweses
wooxi| & [0 || 7 | m2 | [ | 12 | se2|vsssef mar [ esar e oue | e 2ss | 108 | M08 | 625 | sase | sessny |wesce
M1k 6 W LR =1 ) 1 B2 | ZAT07 | 0667 | 15,58 | 1202 ) 1205 | 1354 358 208 B3N] 6% AT | 4ET404 | W 154
wosxs | o5 | @ o2 w5 | or | cn | we | w2 [oeas{arses] s | vasefoeme| cess | ame fae| | s2ee | s | ems [secsems|winss
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Debo aclarar que estas secciones fueron cargadas en el programa con sus
caracteristicas tal cual figuran en la tabla anterior; es decir el programa permite ingresar un
tipo de seccién segun el acero configurado (en mi caso ASTM A 572Gdo. 50) y modificar
sus propiedades y caracteristicas geométricas como espesor, radios, etc., si fuese necesario.
Tarea que se realizo debido a que no todas las secciones se encontraban cargadas como tal
en el SAP2000.

8.2 VERIFICACIONES DE RESISTENCIA DEL MATERIAL

En este apartado me dedico a explicar el proceso de dimensionado y verificacion de
las secciones adoptadas. Donde en primer lugar calcule las columnas metélicas
verificandolas a axial y flexion; y luego verifique todas las vigas metélicas de la estructura
a flexion y corte respectivamente. Logicamente siempre se utilizaron los casos mas
desfavorables arrojados por el SAP2000 para dimensionar, y luego se adoptaron secciones
tipicas para los casos menos criticos logrando la configuracion planteada en los planos que
se vienen mostrando en este informe.

Utilice el libro de Gabriel Troglia, Estructuras Metalicas “parte I” (proyecto por
estados limites) para calcular y realizar las verificaciones correspondientes a cada caso.

8.2.1 DIMENSIONADO Y VERIFICACION DE COLUMNAS METALICAS:

En este apartado muestro el calculo de las columnas de Planta baja y las columnas
de primer y segundo piso, estos dos Gltimos pisos compartiendo las mismas secciones.

Si el portico es a nudos desplazable, la configuracion de la deformada depende de la
relacion de rigideces entre viga y columna.

En esta etapa se realizo la determinacion de longitud efectiva de pandeo de la
columna que tiene las condiciones de combinacién mas desfavorables (CM6), segun los
datos obtenidos del SAP2000, por lo tanto se convierte en la columna a disefiar y adoptar
para las demas. Es por eso que solo se considero el analisis para el Portico “Po6” (CM6 y
CM12), donde en primer lugar se obtuvieron los valores de K por medio de los
nomogramas, y posteriormente se realizaron las correcciones por diferencias de rigidez y
pandeo no simultaneo de todas las columnas de piso como asi también la correccion por
giros extremos de vigas del pértico mencionado. No se tuvo en cuenta correccion por
inelasticidad del material.

Solo se buscan los valores de K para el sentido del pértico Po6 (a nudo rigido), ya
que en el sentido transversal (Po7 y Po8) se encuentran los tensores diagonales y se
consideran biarticuladas las barras o columnas en ese sentido.

Estos valores caracteristicos del factor de longitud efectiva K tienen una gran
incidencia en la resistencia nominal de la columna por eso los tuve en cuenta.
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+ 8.2.1.1 Correccién por giros extremos de vigas no iguales en el pértico Po6

Si los giros extremos de las vigas son distintos no se cumplen ciertas hipdtesis de las
teorias clasicas para obtener los valores de K (longitud efectiva), por lo tanto es importante
cuantificar estar diferencias debidos a que se modifica su influencia relativa sobre el giro de
la columna. En nuestro caso analizamos el portico Po6 caracterizado por ser a nudo
desplazable, donde se busca corregir el punto de inflexidn frente a las acciones exteriores
en funcion de los momentos flexores extremos de la viga. Esta correccion se materializa
mediante el calculo de una longitud ficticia. Se observa el pértico analizado en Figura 8.1.

Las combinaciones criticas utilizadas son las correspondientes al sismo en Y-Y
1,2*D+1*E4+0,5*L (Comb.1) y la combinacidn tradicional 1,2*D+1,6*L (Comb.2).

Comb.1—= I_'gV1:L * 2 Me =8,10m>*| 2 — >, 66 ~14m
M 21,90
PB
Combh.2 = |_'g"2:|_ > 2 Me =8,10m™* 2—19’10 ~10m
M 25,00
Comb.1=> L," = L, *| 2— Me | _g10m*[ 2— L | ~13,3m
M, 21,70
1°PISO
Comb.2 = L2 =L, *[ 2-Me | _g 10m=*[ 22099 |~ 7m
M 22,85
Combi= L =L *2-Me | _giom*[2-229 }~1om
M 15,00
2°PISO
M

Comb2:>|_'V2—L *[

Donde Lg es la longitud real de la viga de portico, Me es el momento extremo méas
alejado a la columna analizada (CM6) y My en el momento maés cercano a dicha columna
(valores obtenidos del modelo en SAP2000).

Estos valores de longitud ficticia de viga se utilizan a continuacion para obtener los
valores de K. Se desarrollara solo el caso aplicado a la Comb.1 por una cuestion de
practicidad y resumen general.
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PORTICO Pob
M, +39200 . N.+ 9300
VM201g (T S o T vM204g
WMz
CMBIWA410¥67) CM1Z2(WA410%X67)
M.+ 6800 . M.+ &800
- T e S -
[ 1T o . i )
VM""-‘QG :_I_ Fi " i )
VMI103h/ VM114b/ WM107k
o CMB(WA10XE7) CM12({W410%67) 1°—Piso
FESEG M.+ 3550
E I £ HH iy s
VM1 50~ _ = WM1Sh Gg .
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Planto CMB(460%89) CM12{460x89)| |pianto
Eajo EaJa
N.P.T.£0.00 N.P.T.+0.00
MR B =
.;uclﬂ-_ Gﬁ, F—— N

Figura 8.1. Portico Po6 (longitudes de pandeo)
» 8.2.1.2 Obtencion de los factores de longitud efectiva “K” por nomogramas

Para obtener los valores de longitud efectiva de pandeo en las barras se utilizan los
nomogramas para desplazamiento lateral permitido; para tal caso se utiliza la figura 4-16
del libro Estructuras Metéalicas de Gabriel Troglia (parte 1). A estos graficos se ingresa con
dos valores caracterizados por Ga y Gg, que son valores de rigidez de los nudos extremos
tanto inferior como superior de la columna en consideracion, calculados con la siguiente
formula:

columna
Z(IC [ j | =inercia(cm*)
G =—<—,__ 1)L =longitud (cm)

(S

En el caso de la columna de Planta baja CM6 se adopta Ga= 1 por estar empotrada
en la base en el sentido analizado, debido a la placa metalica de anclaje. Luego el valor de
Ga correspondiente al primer piso pasa a ser el valor Gg obtenido para planta baja,
sucediendo lo mismo para el caso del segundo piso. Estas columnas tienen una seccion
W460x89 en planta baja y W410x67 en los niveles superiores. Resultando lo siguiente para
el andlisis del pdrtico Po6:
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)columna Comb.1

41105cm* 24678cm*
G Planta—Baja Z( ASOcm + ASOcm
B

B viga ~19
3 15590cm7 9 N
1400cm
G:Ianta—Baja -1
24678 4 24678 4 columna Comb.1
4678cm 4678cm
e B

B

5 15590cm7 "o ok 23,6
1330cm
G}:PISO — Gglanta—Baja =19

columna
24678cm*
G2°p|so _ Z( 480cm) ~8

z(lZ???om%zoo )Viga —romagaa > K =3
cMm

Gi PISO — Gé PISO :15

Comb.1

Los valores anteriores de k para cada piso, son factores iniciales los cuales seran
corregidos, debido a la diferencia de rigidez y pandeo no simultaneo de las columnas de
piso.

Para los demas porticos los valores de K se calculan de la misma manera que lo
detallado anteriormente, solo que no se detalla ya que es exactamente el mismo
procedimiento y no deseo abundar en lo mismo. (Estos K se observaran en las ecuaciones
de correccion mas adelante).

+ 8.2.1.3 Correccion del factor de longitud efectiva de pandeo de la columna K’

En los porticos de nudos desplazables las columnas de un piso pueden tener
distintas cargas requeridas, distintas resistencias de disefio y distintas rigideces; lo cual
busca cuantificarse al momento de obtener la resistencia de disefio nominal de la columna.
Por lo tanto se busca corregir los valores de K obtenidos por nomogramas, debido a que en
las condiciones reales hay ciertas teorias clasicas que no se dan tan cual se plasman en las
hipdtesis ideales. Se sabe que en realidad, por estudios realizados, existe una interaccion
entre todas las columnas del piso y una redistribucion de capacidades de carga por parte de
las mismas. La variacion de la capacidad de carga de las columnas es equivalente a una
modificacion del factor de longitud efectiva K.

Para evaluar este fendmeno aplique el método denominado “pandeo del piso” (Yura
1971), ya que es de mi conocimiento préactico.

K = i* (ZPU) o] _EZ*E*Ii 72'2*E"‘|i

i_P =

> PRi=—7F—">R=—F
Ui (Zpez.) L (k*L)
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Pei= carga de Euler para columna en cuestion analizada que aporta rigidez lateral.

Pe2i= carga de Euler para las columnas restantes que aportan rigidez lateral al piso.

P.= resistencia axial requerida correspondiente a todas las columnas de un piso,

aporten o no rigidez lateral.

P.i= resistencia axial requerida para la columna en particular analizada, que aporta

rigidez lateral.

li= momento de inercia en el plano de pandeo flexional de la columna i.

L= altura de la columna i.

Ki= factor de longitud efectiva obtenido por nomograma.

Donde [(ZPU)/(ZPEZ” es constante para todas las columnas del piso rigidamente

unidas.

Debemos recordar que se busca corregir el K de la columna CM6 del pértico Po6.

Procedo a calcular los Pe,; para las doce columnas de piso de planta baja que aportan
rigidez (CM1 a CM12), donde el mismo variara en funcion de la viga de pértico que afecte
a cada columna en cuestion, debido a que al variar la rigidez del nudo varia el K inicial

obtenido por nomograma.

Tendremos en cuentas las combinaciones Comb.1 y Comb.2 anteriormente
nombradas, para obtener el valor mas desfavorable de k corregido. Para la columna CM6 de

planta baja se parte de un valor de K=2 obtenido por nomograma.

p(CM1-CM7) 772 *200000Mpa*>41105cm* *10*

o _ : *2 = 30039kn
—>viga (410x38.8) (2’1*350c:m)

Pe(ZCM 2 CM8-CM6-CM12) _ 72 *200000Mpa*411(2)50m4 *10°* *4 — 66235kn
>viga (410x46.1) (2*3500m)

Pe(ZCM 3-CM9-CM4-CM10) _ 2 *200000Mpa*4110250m4 *10°* * 4 — 54740KnN
_>viga (360x32.9) (2, 2*3500m)

p(eM5-CM11) _ Tl* 200000Mpa*41105cm* *10~* *2 — 40886kn

€2_,viga(410x60) (1, 8*3500m)2
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3" P, =30039Kn + 66235kn + 54740kn + 40886kn = 191900kn
7° *200000Mpa*41105cm* *10™*
(350cm)?

> P, =6480,80kn Comb.1__fesa_y . _ | 66235kn *[6480,80knj
PCMe = 768, 50kn ' cme 768,50kn \ 191900kn

CM6 _
P, =

=66235kn

~170

~

3" P, = 9250, 20kn Combo._ i _ [ 66235kn *(9250,20kn)
PoM¢ =1079,10kn ' “M® \1079,10kn { 191900kn

Estos dos factores de K" son valores obtenidos para la columna CM6 (W460x89)
de planta baja para dos combinaciones criticas de disefio. Se realiza el mismo
procedimiento detallado anteriormente, para obtener los K del primer y segundo piso de
dicha columna.

Se muestra a continuacién la correccion para primer piso de la columna CM6
(W410x67) en el pértico Po6, donde teniamos un K inicial de nomograma de 3,6.

P ( % *200000Mpa* 24678cm’ *10~

o : *2=9077kn
—viga (410x38.8) (3’ T* 280Cm)

(CM 2-CMB-CM 6-CM12) _ 7 *200000Mpa* 246728cm4 107 |, 4=19177kn
>viga(410x46.1) (3, 6* ZSOcm)

picia-cna-cua-cu) _ 72 *200000Mpa * 246728cm4 107 |4 4 _17910kn
>viga(360x32.9) (3, 8* 2800m)

p(CMS c) _ [7;2 *200000Mpa * 24678cm* *10™*

o ; *2 =10144kn
>iga(410%60) (3, 5*280Cm)

> P, =9077kn +19177kn +17212kn +10144kn = 55610kn

poms _ 77 *200000Mpa* 24678cm* *10™*
) (280cm)?

DB, =4232,50kn
PM® = 436,50kn

2P, =5897,80kn - [62133kn *(5897,80kn
PeMS — 617,50kn M®4[617,50kn \ 55610kn

=62133kn

Comb.l resulta oMo =
436,50kn 55610kn

, \/62133kn *(4232,50kn) ~330

}Comb.Z% j ~3 26
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El anélisis de la correccidn de los factores de longitud efectiva del segundo piso se
omite para no abundar en el tema, ya que es méas de lo mismo y ademas para tal caso nos
arroja un valor muy similar al inicial tomando un K'=2,

+ 8.2.1.4 Verificacion Columnas de Planta Baja:

Logicamente como todo proceso de disefio, esta seccion tipica en un principio se pre
dimensiono, y se ajusto en funcion de los esfuerzos finales del modelo como asi también a
las verificaciones efectuadas que se desarrollan a continuacion, para una seccion W460x89.

En base al parrafo anterior puedo mencionar una experiencia en el proceso de
calculo, cuando pre dimensione y verifique los estados GUltimos por separados me verificaba
la columna de planta baja con un perfil dos secciones menores que el adoptado finalmente,
sin embargo a la hora de realizar la verificacion por ecuacion de interaccion de momento
flector en ambos ejes y el axial actuando en forma conjunto, dicha seccion no me verifico
ya que me daba un valor mayor a la unidad.

Caracteristicas del perfil a verificar: W460x89

Ag:114,1cm2 : H=463mm ; b=192mm ;h,=404mm ;t,=10,5mm ; t,=17,7mm ;
Z,=2019,4cm® ; S,=1775,6cm’ ; 1,=41105cm*R,=18,98cm ; Z,=339cm’ ; S,=218cm*
:1,=2093cm* ;R,=4,28cm ; X;=15970Mpa ; F =(F,-69)

Solicitaciones ultimas de combinaciones criticas:(ver Tabla 7.1)

1,2D+E4+0,5L(CM6) = Mx=160kn.m;V,»x=53kn;Myy=25kn.m; Vy=10kn; P,=-768,50kn
1,2D+1,6L(CM6) = Mx=48kn.m;Vy=24kn; My,=21kn.m;V,,=9kn; P,=-1100kn
1,2D+1,6L(CM12) = M;x=98kn.m; Vx=30kn; My=24kn.m; V,,=10kn; P,=-830kn

Resistencia nominal a flexion en el eje fuerte (x):

a) Se verifica que la seccidn sea compacta, y ver si es que puede desarrollar el momento
pléstico.

+ Pandeo local ala: (caso 1) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

- b -192 _
Aata _XZ*tb)_ %2*17,7)_5’42
-170 -170 =

A < A, — (compacta)
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+ Pandeo local alma: (caso 9) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

ﬂ“alma = hw/ = 40%0 5 = 38, 48
" ’ Ama < A, = (compacta)

P :16y _1680/ __ _ g 45| ™
i JF J345

Por lo tanto la seccién se comporta como compacta, pudiendo desarrollar
plastificacion. Resultando:

My =2Z,*F,*10" = 2019, 4cm’ *345Mpa *10~* = 696, 70kn.m
M < (1,5%My =918,90knm)
M, =S, *F,*10 =1775,6cm’ *345Mpa*10~* = 612, 58kn.m

La condicion Mp<1,5*My es para evitar que en estado de servicio se produzcan
deformaciones plasticas. My se refiere al momento elastico y Mp es el momento plastico.

b) Se verifica Pandeo Lateral Torsional, suponiendo cargas aplicadas en el ala superior.

L, =350cm
709*r, 709*4 28 P
L, = y = ' =163,4cm > L ———caso"C
P /’Fy /’345 Lb r utilizo
1,28*r,*X 1,28*4,28*15970
— y 1 — ] —
L= A - (345-69) = 3L7CM

Donde Ly, es la longitud no arriostrada lateralmente, Lp y L, son las longitudes no
arriostradas limites. Estas me definen en que zona actuara el material y me determinan la
ecuacion a utilizar para obtener el momento. Se considero tomar un valor conservador de
Cg=1 para estar del lado de la seguridad. Segun los limites anteriores nos encontramos en
zona elastica.

1 28*10°*C, *S, * X, ~1,28*107°*1*1775,6cm’ *15970Mpa

M
o 350cm
% A 28cm

El menor de los momentos anteriores se transforma en el momento nominal de la
barra en cuestion, por lo tanto el valor critico me lo determina el pandeo lateral torsional.

=443,85kn.m
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M, =M, =443,85knm =< M,
M; =4 *M, =0,9*443,85kn.m = 399,50kn.m ) ..
M, >M, =160kn.m — (verifica)
=40, 72tn.m (e

Resistencia nominal a flexion en el eje débil (y):

En este caso no aplica el estado de pandeo lateral torsional, por lo que calculo el
estado de plastificacion solamente.
M =Z *F, *107° = 339cm® *345Mpa*10~° =117kn.m
My =S, *F, *10° = 218cm® *345Mpa*10~° = 75, 2kn.m
M) =15*M{ =112,82knm———>M] = ¢ *M =0,9*112,82kn.m =101,00kn.m

resistencia

}l\/|g<1,5*|v|Yy

M, >M] =2500kn.m——(verifica)

dicms)

Resistencia nominal a compresion:

a) Se verifica compacidad de ala y alma del perfil aplicando la tabla B.5-1 del libro de
Gabriel Troglia, ya mencionada.

+ Pandeo local ala: (caso 4)

_192 _
/2*t /2*17 7)= >4
A

2 =250 _ 250 _13.50 e < A — (no—esbelto)
r JF, /345
4+ Pandeo local alma: (caso 12)

_h,/ _a04/ _
Rana = 4 = ﬁo, £ =38,48
1 =665 _ 665 = 35,80
r / [F, J345

Si bien el alma me da por tabla que es esbelta, al proponer un factor de reduccién
“Qa,”(elemento rigidizado) para disminuir la resistencia nominal, me encontré que este valor
es muy parecido a la unidad por lo tanto no afecta practicamente a la resistencia final a
compresion. Como se observa los limites estdn muy préximos uno del otro, por lo tanto el
alma se tiende a comportar como un elemento no eshelto debido a que la reduccion es

A

alma

> 4 — (esbelto)

72 | VANUCCI, Danilo Nicolas 33.359.398



2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

insignificante, por lo que no se muestra el desarrollo. Este criterio fue consultado con el
Ingeniero Fernandez con quien se tomo la decision. Q,=1.

b) Se analiza esbeltez global alrededor del eje fuerte (X-X) y eje debil (Y-Y).
Aqui se utilizara el valor de K,=1,72 obtenido en ftem anterior para las

combinaciones propuestas como mas criticas para la columna en andlisis CM6. En el
sentido del eje débil la columna esta biarticulada K,=1.

L, *k  350cm*1,70

A= L= =31,40 < 200 — > Verifica

r 18, 98cm elemento—comprimido

L, *k *

A Y*y: : = Soom™d = 81’ 80 <200 elemento—com rimidr) Veriﬁca

r, 4,28cm P
A - L, [F / 1, B45M

X=X N esbeltez—reducida 9 _ - _* pa _

/’ly_y} critico ,i y-y ’ﬂ‘c - 7[* y E */1 y-y ”*J ZOOOOOMpa *81,80—1, 08

Siempre se busca que la esbeltez limite para cada eje no sea mayor a 200, por una cuestion
de economia ya que si no tendriamos tensiones criticas muy bajas, y ademas por razones de
manipulacion de la columna. La esbeltez reducida A. controla la estabilidad global de la
barra en cuestion.

2, <150———>F =0,658"% *F, =0,658"" *345Mpa = 211,70Mpa
ROMO = g, * A *F_ *10 =0,85*114,10cm’ *211, 70Mpa*10™ = 2053,17kn
ROM® = 209tn

RPM® - P =1100kn — (verifica)

CM6
Rd

Ecuacién de interaccion a flexocompresion:

Las especificaciones recurren a curvas de interaccion obtenidas a partir de ensayas
que determinan el limite de la combinacion normal-flector que produce la superacion de
algun estado limite.

Para mi caso verifico en primer lugar la condicion que me resulto mas critica
(1,2D+E4+0,5L), la cual me determino la seccion adoptada. Sin embargo es importante
decir que durante esta etapa de la practica se verificaron 4 a 5 estados mas, los cuales
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resultaban desfavorables también, pero con valores en la ecuacion de interaccion menores
al anterior. Para aclarar esto se verificaran tres combinaciones mas.

1,2D+E4+0,5L

CM6

X y
P, _T6850kn o) . B 0 I Vo VN
4. *P, 2053,17kn e R N I VIR VE

{768,50 8{ 160knm  25kn.m
+— +

=0,95<1— (verifica)
2053,17 9 | 399,50kn.m 101kn.m

1,2D+1,6L
ﬁ_}

CM6

P MO0k g {1100 +§,{ 48nm__ 2lknm }}:o,szu

¢.*P, 2053,17kn 2053,17 399,50kn.m 101kn.m
1,2D+1,6L
| S —

CM12

R __830kn ~0,4020,2— > 830 +§* 98kn.m +24kn.m _0.84<1
¢.*P~ 2053,17kn e 12053,17 9 | 399,50kn.m 101kn.m

Resistencia nominal a corte (sin rigidizadores):

Para el caso de las columnas de planta baja no se colocaron rigidizadores
transversales en el alma de la columna con el objetivo de tomar corte, solo se utilizan estos
como una medida particular en los nudos viga-columna como se explicara mas adelante en
el apartado correspondiente a medios de unién. Procedo a buscar en que zona del grafico
actla el alma sin rigidizadores para aplicar la ecuacién correspondiente.

(/j 404 0,5=3848|
(%J<1100 —im—>Zona: Plastica
110 / _ 50 20 " 345
Z=7,%A,=0,6%F *A *10" ' =0,6*345Mpa*(40,40*1,05)cm**10~" =878kn
V, =0,90*V, =0,90*878kn = 790kn
V, =80tn

X—X
d(w 460x89)

Si observamos los valores de corte de la tabla 7.1 observaremos que estan bastante
por debajo de la resistencia de disefio V4 calculada, por lo tanto verifican las columnas de
planta baja a corte ampliamente.
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+ 8.2.1.5 Verificacién Columnas de Primer Piso

En este nivel de piso se realizo una disminucién de la seccion de la columna que
viene de planta baja, debido a que I6gicamente tiene menos esfuerzos ultimos que resistir.
Para tal caso se realiza la verificacion de la seccion final adoptada, un perfil microaleado
W410x67. Este tipo de columna elegida continuara hasta los niveles superiores.

Caracteristicas del perfil a verificar: W410x67

A,=86,30cm’ ; H=410mm ; b=179mm ; h,=357mm ; t,=8,8mm ; t,=14,4mm ;
Z,=1362,7cm® ; S$,=1203,8cm’ ; 1,=24678cm*R,=16,91cm ; Z,=239cm’ ; S,=154,1cm® ;
l,=1379cm* ;R,=4,00cm ; X;=14775Mpa ; F =(F,-69)

Solicitaciones ultimas de combinaciones criticas:(ver Tabla 7.2)
1,2D+E4+0,5(CM6) = My,,=90kn.m; Vx=55kn; My=34kn.m; V,=22,5kn; P,= -445kn
1,2D+1,6L(CM6) = Mx=78kn.m; Vx=47kn; My,=30kn.m; V,,=20kn; P,=-630kn
1,2D+1,6L(CM12) = M,=93kn.m; Vx=60kn; My=31kn.m; V,,=22kn; P,=-510kn

Resistencia nominal a flexion en el eje fuerte (x):

a) Se verifica que la seccién sea compacta.

+ Pandeo local ala: (caso 1) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metélicas-

_ b _179 _
T = Vowt,) = N 2v14,4)= 622
A =1y =17y =9,15
VAN CH 345

+ Pandeo local alma: (caso 9) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metélicas-

Ay = r% =357/ =40,60
" ’ Aama < 4, — (compacta)

1 = 16% _1680 — 90,45 alma
P JF /345

La seccion es compacta, pudiendo desarrollar plastificacion. Resultando:

Aa < A, — (compacta)
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MZ=2Z *F, *10~° =1362, 70cm® *345Mpa*10~° = 470kn.m

M < (15*M; =623kn.m)
My =S, *F,*10~° =1203,80cm’ *345Mpa*10~ = 415,30kn.m

b) Se verifica Pandeo Lateral Torsional, suponiendo cargas aplicadas en el ala

superior.
L, =280cm
709*r, 709*4.00 ne
L, = y = ' =153cm ~-L ——>caso"C
P /’Fy /,345 Lb T utilizo
1,28*r,*X 1,28*4,00*14775
= y 1 =" 1 =
L A %345—69) 2rdem

Segun los limites anteriores nos encontramos en la zona de pandeo lateral eldstico,
por lo que se aplica la ecuacion siguiente:

1 28*10°*C,*S, * X, ~1,28*107°*1*1203,80cm® *14775Mpa

er 280cm
% A 00cm

Se considero tomar un valor conservador de Cg=1 para estar del lado de la
seguridad.

M

=325, 30kn.m

El valor critico de momento flector me lo determina el pandeo lateral torsional.

M, =M, =32530knm< M}
My =d¢, *M, =0,9*325,30kn.m = 292,80kn.m

M, >M] =93kn.m — (verifica)
M =29,85tn.m (e

Resistencia nominal a flexion en el eje débil (y):

En este caso no aplica el estado de pandeo lateral torsional, por lo que calculo el
estado de plastificacion solamente.
My =Z, *F, *107° = 239cm’ *345Mpa*10~° = 82,50kn.m
My =S, *F, *10~° =154,10cm® *345Mpa*10~° = 53, 20kn.m
M) =15*M] =79,80knm————>M/] =¢ *M) =0,9*79,80kn.m = 71,80kn.m

resistencia

}M§<1,5*MYV

Mdy(CMG) > M, = 34kn.m——(verifica)
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Resistencia nominal a compresion:

a) Se verifica compacidad de ala y alma del perfil aplicando la tabla B.5-1 del libro de
Gabriel Troglia.

+ Pandeo local ala: (caso 4)

- b ~179 -
Aaa = XZ*tb) B %2*14,4) =622
2 =250 — 250 —13,50
' //ﬁ \345

+ Pandeo local alma: (caso 12)

_h,/ _357/ _
Fama = 4 = A,8_4o,5o

2 =665 _ 665 -36
' //g \J345

Aya < A, — (N0 —esbelto)

A

alma

> 4 — (esbelto)

Si bien el alma me da por tabla que es esbelta (como en la columna de planta baja),
al proponer un factor de reduccion “Q,” para elemento rigidizado, nuevamente este valor es
muy parecido a la unidad por lo tanto no afecta al valor real de resistencia. Q,=1.

b) Se analiza esbeltez global alrededor del eje fuerte (X-X) y eje débil (Y-Y).
Aqui se utilizara el valor de K,=3,30 obtenido en item anterior para las

combinaciones propuestas como mas criticas para la columna en andlisis CM6 de primer
piso. En el sentido del eje debil la columna se supone que esta biarticulada K,=1.

L, *k  280cm*3,30

A, =——=r= =54,70 < 200—_————>Vverifica

rx 16,91C|'T] elemento—comprimido

L, *k *

/1 y—y: : - = 20 ™ = 70 < 200 elemento—comprimido \Veriﬁca

r, 4,00cm P
Ay i 1 fF / 1, [345M

X=X R esheltez—reducida _ - [ pa =

ﬂyy} w24y >h = 7z* JE T T 72'*\/ AOOOOOMpa*m =0,93

Debemos de recordar que la estabilidad de la barra es garantizada por la esbeltez reducida,
donde las formulas aplicadas se obtiene de ensayos realizados por las especificaciones
Norteamericanas AISC(LRFD), las cuales son adoptadas por nuestro Reglamento
Argentino.
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7, <150————F, =0,658* *F, = 0,658 *345Mpa = 240, 20Mpa
RME = ¢ * A *F *10°" = 0,85%86,30cm? *240,20Mpa*10°" =1762kn
ROV® =179, 60tn

RPM® - P = 630kn — (verifica)

CM6
d

Resistencia nominal a corte (sin rigidizadores):

Para el caso de las columnas de primer piso tampoco se colocaron rigidizadores
transversales en el alma de la columna con el objetivo de tomar corte, solo se utilizan en los
nudos viga-columna. Procedo a buscar en que zona del grafico actda el alma sin
rigidizadores para aplicar la ecuacion correspondiente.

%)

w/ | = =40,60

W < Zona: Plastica
( A) / J345

1100 _ aplica
/ g =520
V. = T, *A,=0,6%* Fy *A, *10" =0, 6*345Mpa* (35, 70*0,88)cm2 *107 = 650kn

V, =0,90*V, =0,90*650kn =585kn
V, =50tn

X=X
dew 410x67)

Si observamos los valores de corte de la tabla 7.2 observaremos que estan bastante por
debajo de la resistencia de disefio V4 calculada, por lo tanto verifican.

Ecuacién de interaccion a flexocompresion:

Para considerar todas los casos desfavorables posibles, en cuanto a la accion
conjunta de los esfuerzos, se verifican las siguientes condiciones que me resultaron mas
importantes para las columnas CM6 y CM12 de primer piso a modo de resumen.

1,2D+E4+0,5L

CM6

P,  445kn

¢ *P  1762kn &,
{ 445 8{ 90kn.m 34kn.m }

— +
1762 9 | 292,80kn.m 71,80kn.m

7

X y
=0,25>0,2 - - +§* M, + M, <1
aplico P 9 %*M: %*M!

n

P
*

0,94 <1— (verifica)
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1,2D+1,6L
S —

CM6

P, _ 630kn 20,3620,2— > 630 +§* 78kn.m N 30kn.m _097<1
¢.*P,  1762kn w1762 9 | 292,80kn.m  71,80kn.m

1,2D+1,6L
%,_/

CM12

R _ 510k 000 __ {510 +§,{ 93kn.m 31kn.m }}: 0.05<1

= +
¢.*P, 1762kn 1762 9 | 292,80kn.m 71,80kn.m

+ 8.2.1.6 Verificacion Columnas de Segundo Piso

En este caso como las secciones de las columnas son las mismas que para el primer
piso, valen todas las resistencias de disefios calculadas anteriormente ya que también entre
otras cosas se comparte la altura de piso. Solo se mostraran las ecuaciones de interaccion
correspondientes que verifican a las tres combinaciones expuestas en la Tabla 7.3.
Légicamente constate que los esfuerzos verificaran en sus estados puros.

Axial —critico
\——W——J
CM9

F:u _ 364kn -0,2120,2— > 364kn +§* 32,50kn.m N 3,50kn.m _0,35<1> (verifica)
¢.*P,  1762kn 1762kn 9 | 292,80kn.m 71,80kn.m
M, , —critico
%/—/
CM8
IZU _ 166kn ~0,09<0,2 . *166kn . 194kn.m N 2,50kn.m _ 0,75 <1 (verifica)
¢.*P,  1762kn 2*1762kn | 292,80kn.m  71,80kn.m
M,_, —critico
%/—/
CM6
P, 136,60kn

u

¢, *P 1762kn

136,60kn 86, 60kn.m 33kn.m
=0,08<0,2 = + +
aplico 12*1762kn | 292,80kn.m  71,80kn.m

} =0,80<1— (verifica)

En el caso de las columnas del tercer nivel se aplican las misas secciones, ya que
por razones de practicidad en obra y de economia de material, se nace con un tipo te
columna en primer piso y se continua la misma barra hasta los niveles de sale de maquina y
tanque de reserva (para aquellas columnas que se encuentran en el tramo central CM9 y
CM10)
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8.2.2 DIMENSIONADO Y VERIFICACION DE VIGAS METALICAS:

En el caso de las vigas metalicas, se abordara el informe primero detallando el
calculo de la resistencia de disefio tanto a flexion como a corte en relacion al eje fuerte del
perfil para los cuatro tipos de secciones adoptadas en los distintos niveles (tanto el
momento en el eje débil como el axial no se consideran ya que toman valores muy bajos).
Luego en una segunda instancia se verificara la interaccion entre flexion y corte en el alma
del perfil para cada tipo de seccion, donde la disminucion relativa de resistencia entre estas
dos acciones depende de la relacion entre el area del alma y el area del ala. Finalmente se
elaboran unas tablas a modo de resumen donde se contrastaran los valores de esfuerzos
ultimos obtenidos por el modelo en SAP2000 para cada viga metalica y su resistencia de
disefio correspondiente, como asa también se controlaron en esta etapa las deformaciones
verticales en vigas para garantizar las condiciones de servicio del edificio.

En vigas de alma llena, las secciones quedan sometidas a solicitaciones de flexién y
de corte. La flexion puede ser simple, disimétrica 0 acompafiada por torsion.

Los estados limites dltimos para la flexion simple, o sea, aquellos que al ser
superados producen el colapso de la viga son:

+« Por accion del momento flector:
+ Plastificacion.
+ Pandeo lateral-torsional.
+ Pandeo local del ala.
+« Pandeo local del alma.

La resistencia nominal a flexion M, sera el menor valor obtenido para los cuatro estados
mencionados anteriormente.

+ Por accion del esfuerzo de corte:
Plastificacion del alma.
Plastificacion del ala.

¥+

% Por accién de cargas concentradas:

Flexién local del ala.
Aplastamiento del alma

Pandeo localizado del alma
Pandeo lateral del alma

Pandeo por compresion del alma

Lol 2R o SR

Si bien se comento en el analisis estructural, es importante recordar que se decidio
colocar pasadores de corte para generar una buena vinculacion entre las losas y las vigas (lo
que genera un buen diafragma rigido en cada uno de los pisos). Ademas de esta manera se
logra mejorar la resistencia a flexion de las distintas vigas, ya que el pandeo lateral
torsional no se supone como un estado critico a considerar debido que la distancia lateral no
arriostrada (L) que condiciona este fendmeno, es pequefia en relacion a las luces (L,<Lp
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zona de pandeo lateral plastico). Estos pasadores se colocaron cada 60 centimetros sobre
los lomos de las vigas fijados mediante soldadura convencional en taller, generando
arriostramientos fijos laterales.

+ 8.2.2.1 Resistencia de disefio a Flexion (x-x) y Corte en Vigas W 360x32,9:

Resistencia nominal a flexion:

Caracteristicas del perfil a verificar:

Ay=42,10cm’ ; H=349mm ;h,=308mm ; b=127mm ; t,=5,80mm ; t,=8,50mm ;
Z,=5417, 60cm ; S=479cm’ ; IX—83580m4RX—14 090m Z,=72cm*; S,=45,90cm®
ly=291cm” ; Ry=2,63cm ;

+ Pandeo local ala: (caso 1) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

_b _127 _
A /Z*t /2*85 7,47
4, =170 —17/ =9,15

345

+ Pandeo local alma: (caso 9) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.

Aya < A, = (compacta)

Metalicas-
h,/ _308/ _
Atra = ¢ = 5.8= 53,10

Aama < A, — (compacta)

2. =1680 _1680 ~90.45[ "™
R .

La seccidn es compacta, pudiendo desarrollar plastificacion. Resultando:

M) =Z, *F,*10"° =547,6cm® *345Mpa*10~° =188,90kn.m
M < (1,5* My = 247,90kn.m)
M, =S, *F,*10° = 479cm’ *345Mpa *10"* =165, 25kn.m

+ Se verifica Pandeo Lateral Torsional para demostrar que no es un estado
critico, suponiendo cargas aplicadas en el ala superior.
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L, =60cm

LP=709*y =709*2,630V ~100cm (b = bp ~Zom- s > CASO" A M, =Z, *F,
F 345
y

Por lo tanto el momento nominal de disefio corresponde al momento plastico de la
seccion.

M, =M, =188,90kn.m
M} =d *M, =0,9*188,90kn.m =170kn.m y
Mé( :17’30tn.m dow 360x32,9)

Resistencia nominal a corte (sin rigidizadores):

V. =7,*A,*10"=C ST, A, *107"
A, =h, *t,; C =" o 7, o Ve 1 =0,6*F,
y 3
V, = Resistencia nominal a corte (KN).
7., = Tension critica tangencial de corte correspondiente al estado limite

considerado (MPa).
A, =Area del alma (cm?).

C, =Coeficiente que indica la relacion entre la tension critica a corte y la tension a

fluencia a corte.
t, = Tension de fluencia a corte (MPa).

Sabiendo que no hay rigidizadores en el alma del perfil, se procede a buscar en que
zona del grafico actGa la misma para aplicar la ecuacion de corte correspondiente.

(%j=308 o340 (h%) 110/345—>Zona Plastica

110/ _59 20 aplica
J345

V,=7,*A,=0,6%F *A,*10" =0,6*345Mpa*(30,8*0,58)cm’ *10™" = 369, 70kn
Vy =0,90*V, = 0,90*369, 70kn = 332,80kn]
V, =33,30tn dowssorszs)

Interaccion entre flexion y corte:

Se procede a verificar la interaccion entre flexion y corte en el alma para las vigas cuyo
perfil se caracteriza por una seccion W360x32,9. Debo aclarar que l6gicamente se detalla la
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verificacion correspondiente a la condicion més desfavorable para este tipo de seccion, la
cual hace referencia a la viga VM13a de planta baja. Decidi aplicar la ecuacion de
interaccion cuando aunque sea una de las ecuaciones de condiciones no se cumple.

Condiciones a cumplir resultan: 1°- 0,6%¢,*V, <V, <¢,*V,; 2°- 0,75*¢ *M <M, <¢ *M,

Interaccion: M, +0,625*V—“sl,375
0,9*M 0,9*V

' n 1 n

M,=14,75tn.m ; M,=17,30tn.m
V,=11,50tn ; V,=33,30tn
1°- (0,6*33,30tn = 20tn) <11,50tn < 33,30th——————>no aplica VM13a, 5,161

interaccion

2°- (0,75*17.30tn.m = 13tn.m) <14, 75tn.m <17,30tn.m —————>aplica

interaccion
14,75tn.m 40 625*11,50tn

resultando: ,
17,30tn.m 33,30tn

~1,06 <1,375 — verifica

+ 8.2.2.2 Resistencia de disefio a Flexion (x-x) y Corte en Vigas W 410x38,8:

Resistencia nominal a flexion:

Caracteristicas del perfil a verificar:

Ag:50,30(:m2 : H=399mm ; hy,=357mm ; b=140mm ; t,=6,40mm ; t,=8,80mm ;
Z,=736,80cm® ; S,=640,50cm’ ; 1,=12777cm*R,=15,94cm ; Z,=90,90cm? ;
S,=57,70cm® ; 1,=404cm” ; R,=2,83cm;

+ Pandeo local ala: (caso 1) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

_b _140 _

ﬂ’ala _%Z*tb)_ %2*8,8)_7’95
A =1y =170/ _-915
SN 345

+ Pandeo local alma: (caso 9) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

Ay, = h% =367/, =55,80
" ’ Ama < A, = (compacta)

A :16fy =168y =90,45/ "
P \/ﬁ J345
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La seccidn es compacta, pudiendo desarrollar plastificacion. Resultando:

MZ=2Z,*F, *107 = 736,80cm® *345Mpa *10~° = 254, 20kn.m

M < (1,5* My =331,50kn.m)
M, =S, *F, *10"® = 640,50cm’ *345Mpa *10" = 221kn.m

+ Se verifica Pandeo Lateral Torsional para demostrar que no es un estado
critico, suponiendo cargas aplicadas en el ala superior.
L, =60cm
L =09 y _ 709*2,830y - 108em 1 = L —Fowpm > Cas0" A"} M, = Z, *F,
F 345
y

Por lo tanto como en el caso de la viga anterior, el momento nominal de disefio
corresponde al momento plastico de la seccion.

M, =M, =254,20kn.m

MF =@ *M_=0,9*254,20kn.m = 228, 70kn.m M
Mc)l( = 23’ 30tn.m dow 410x38.8)

Resistencia nominal a corte (sin rigidizadores):

En este caso tipico de vigas tampoco se colocaron rigidizadores en el alma del
perfil, procedo a buscar en que zona del grafico actla el alma para aplicar la ecuacion
correspondiente por reglamento.

(hw/) 357/, 5580
' (r%) =< 110y —iea—> Z0na: Plastica
110 / — 59,20 w J345

W =7,%A,=0,6%F *A *10" ' =0,6*345Mpa*(35,7*0,64)cm* *10" = 472,90kn
V, =0,90*V, =0,90*472,90kn = 425,60kn
Vd =43,40tn d(w a10x38,8)

Interaccion entre flexion y corte:

Se procede a verificar la interaccion entre flexion y corte en el alma para las vigas
cuyo perfil se caracteriza por una seccién W410x38,8. La condicion méas desfavorable para
este tipo de seccion, es la correspondiente a la viga VM108 de primer piso. Decidi aplicar
la ecuacion de interaccion cuando aunque sea una de las condiciones no se cumpla.
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Condiciones a cumplir resultan: 1°- 0,6*¢, *V, <V, <¢,*V,; 2°- 0,75*¢,*M, <M, <¢ *M,

Interaccion: 0,625* Vo <1,375
0,9*V

1 n ! n

M,=20tn.m ; M,=23,30tn.m
V,=14,75tn ; V,=43,40tn

1°- (0,6*43,40tn = 26tn) <14,75tn < 43,40tn—————>no aplica VM108,, 5,161,
2°- (0,75*23.30tn.m =17,50tn.m) < 20tn.m < 23,30tn.m —————>aplica
resultando: _20tnm +0, GZS*M =~1,07 <£1,375 — verifica
23,30tn.m 43,40tn

4+ 8.2.2.3 Resistencia de disefio a Flexion (x-x) y Corte en Vigas W 410x46,1:

Resistencia nominal a flexion:

Caracteristicas del perfil a verificar:

Ay=59,20cm’ ; H=403mm ; h,=357mm ; b=140mm ; t,=7mm ; t,=11 20mm
Z,=891, 10cm ; S=T178, 7OCm ; = 155900m“RX 16,27cm ; Z,=115,20cm®
S,=73,40cm®; Iy =514cm*; Ry= 295cm

+ Pandeo local ala: (caso 1) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metélicas-

_ b _140 _
Aai ‘%2*%)‘ %2*11,20)‘6’25
) =1y =170/ __—9,15

VANCE 345

+ Pandeo local alma: (caso 9) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

alma / 35/ 51
4 =1680/ __ _1680 9045 Aaima < A, — (cOMpacta)
" //Ey ~ /s

La seccion es compacta, pudiendo desarrollar plastificacion. Resultando:
85 | VANUCCI, Danilo Nicolés 33.359.398

Aya < A, — (compacta)




2013 [CALCULO ESTRUCTURAL DE UN EDIFICIO DE OFICINAS METALICO]

M} =Z,*F,*10° =891,10cm’ *345Mpa *10 = 307, 40kn.m

M’ < (1,5* My = 403knm)
M, =S, *F,*10"° = 778,70cm® *345Mpa*10"° = 268, 65kn.m

+ Se verifica Pandeo Lateral Torsional para demostrar que no es un estado
critico, suponiendo cargas aplicadas en el ala superior.

L, =60cm

L :709*ry :709*2,95CV ~112.60cm L <L W)CGSO A }MP :ZX*FY
i F, Y345~

Por lo tanto, el momento nominal de disefio corresponde al momento pléstico de la
seccion.

M, =M, =307,40kn.m

M) =¢ *M_ =0,9*307,40kn.m = 276, 60kn.m v
= 28, 20tn.m dow 410x46,2)

Resistencia nominal a corte (sin rigidizadores):

No se colocaron rigidizadores, procedo a buscar en que zona del grafico actta el
alma para aplicar la ecuacion correspondiente.

()
( (h/) 110/ —i—> Zona : Plastica
110 / 59 20 V345

n=7, %A, =0,6"F *AN*].O_l 0,6*345Mpa*(35,70*0,70)cm? *10™* =517,30kn
V, =0,90*V, =0,00¥517,30kn = 465,50kn|
Vd =47,45tn dw at0x46.)

Interaccion entre flexion y corte:

Se procede a verificar la interaccion entre flexion y corte en el alma para las vigas
cuyo perfil se caracteriza por una seccién W410x46,1. La condicion méas desfavorable para
este tipo de seccion, es la correspondiente a la viga VM114b de primer piso, ya que se tiene
un gran momento flector con su correspondiente corte elevado.
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Decidi aplicar la ecuacion de interaccion cuando aunque sea una de las dos

condiciones no se cumpla.

Condiciones a cumplir resultan: 1°- 0,6*¢, *V, <V, <¢,*V,; 2°- 0,75*¢ *M <M, <4 *M,

M,=26,80tn.m ; M =28,20tn.m
V,=20tn ; V,=47,45tn

1°-
2°-

Interaccion: M, +0,625*V—“§1,375
0,9*M 0,9*V

' n ! n

(0,6%47,45tn = 28tn) < 20tn < 47,45t ———>no aplica VMLIAD .61,

interaccion

(0,75*28,20tn.m = 21tn.m) < 26,80tn.m < 28,20tn.m——————aplica

interaccion
resultando: w +0,625* 20tn ~121<1 375 — verifica

,20tn.m 47 45tn

+ 8.2.2.4 Resistencia de disefio a Flexion (x-x) y Corte en Vigas W 410x60:

Resistencia nominal a flexion:

Caracteristicas del perfil a verificar:

Ag=T76, 20cm? H 407mm ; hy -357mm b= 178mm tw=7,70mm ; t,=12, 80mm
Z,=1201, 50cm ; Sx=1066, 7OCm ; 1,=21707cm*R,=16,88cm ; Z,=209,20cm®
S,=135,40cm? ; Iy 1205cm* ; Ry= 398cm

+ Pandeo local ala: (caso 1) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metélicas-

_ b _178 _
la'a‘/z*t - /2*12 80) = &%
4, =170 —17/ -9,15

345

4+ Pandeo local alma: (caso 9) de Tabla B.5-1 Gabriel Troglia- Estruc.
Metalicas-

h,/ _357/ _
Ars = { = 7 7=46,36 .

2. =1680 _1680 ~90.45[ ™
T s

A < A, = (compacta)

< A, = (compacta)
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La seccidn es compacta, pudiendo desarrollar plastificacion. Resultando:

M} =Z, *F,*10* =1201,50cm’ *345Mpa*10~* = 414kn.m

M < (1,5* My =552knm)
My =S, *F,*10”° =1066, 70cm’ *345Mpa*10"° = 368kn.m

+ Se verifica Pandeo Lateral Torsional para demostrar que no es un estado
critico, suponiendo cargas aplicadas en el ala superior.

L, =60cm

L _T09%r, /_700%3, 98<:V = 1500m [ < L~z GBSO A" M = Z, *F,
i JF V345~

Por lo tanto, el momento nominal de disefio corresponde al momento plastico de la
seccion.

M, =M, =414kn.m

MY =@ *M_ =0,9*414kn.m = 372,50kn.m v
M; = 37, 80tn.m dw 410x60)

Resistencia nominal a corte (sin rigidizadores):

No se colocaron rigidizadores, procedo a buscar en que zona del grafico actia el
alma para aplicar la ecuacion correspondiente.

(%j :35%,7 — 46,36

h/j 1100 . Plasti
w/ | < ————Zona: Plastica
1100 _59.20 ( t, /¢345 aplica

J345 7

V,=7,*A,=0,6%F *A, *10! =0,6*345Mpa*(35,70*0,77)cm**10™" = 569kn
V, =0,90*V_ =0,90*569kn =512,10kn
Vd — 52tn dw 410x60)

Interaccion entre flexion y corte:

Se procede a verificar la interaccion entre flexion y corte en el alma para las vigas
cuyo perfil se caracteriza por una secciéon W410x60. La condicion mas desfavorable para
este tipo de seccion, es la correspondiente a la viga VM113b de primer piso, ya que se
caracteriza por tener el mayor momento flector en toda la estructura, con su
correspondiente corte. Si bien una de las condiciones siguientes no se cumple aplico la
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verificacion para comprobar que la seccion trabaja correctamente bajo accién conjunta de
ambos.

Condiciones a cumplir resultan: 1°- 0,6*¢, *V, <V, <¢,*V,; 2°- 0,75*¢ *M <M, <4 *M,

Interaccion: M, +0,625*V—“§1,375
0,9*M 0,9*V

' n ! n

M,=31,60tn.m ; M,=37,80tn.m
V,=24tn ; V,=52tn
1°- (0,6*52tn = 31tn) < 24tn < 52tn—————>no aplica VM113b,; ;5,161

interaccion

2°- (0,75*37,80tn.m = 28tn.m) < 31,60tn.m < 37,80tn.m —————aplica

interaccion
31,60tn.m 24tn

resultando: +0,625*——=113<1 375 — verifica
37,80tn.m 52tn

8.3 VERIFICACIONES POR ESTADO LIMITE DE SERVICIO EN VIGAS

En este caso se utilizo la Tabla A-L.4-1 del Libro de Estructuras Metélicas,
utilizando dos criterios para verificar las deformaciones verticales de las vigas metélicas de

los distintos niveles: por un lado la condicion de servicio “D+L”ﬂ>(%50) y por

otro lado teniendo en cuenta solo la sobrecarga Util “L”%(%Oo). Donde | es la

distancia entre apoyos.

Es decir ademas de verificar la condicidn de resistencia por estados Gltimos también
es imprescindible verificar la condicion de servicio de la estructura, limitando las
deformaciones verticales para garantizar su correcta funcionalidad durante su vida atil. En
algunos casos, como por ejemplo las vigas en voladizos VM8b y VM107b se opto por la
seccién W410x60 para cumplir con las deformaciones reglamentarias en primer medida y
luego por razones de resistencia (aunque si fuese por este ultimo caso verificaba con un
perfil de seccién menor).

Lo mismo sucede con la viga en voladizo VM14a que podria tener una seccion
menor por criterio de resistencia, sin embargo debido a las deformacion excesiva se adopto
por un perfil W410x46,1 que cumpliera con las condiciones de servicio. Debemos de tener
en cuenta que en ambos sectores el cerramiento exterior se realiza con vidrio por lo que las
deformaciones deben de ser bastantes limitadas en general.
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Tabla A-L.4.1. Valores limites para deformaciones y desplazamientos laterales

EDIFICIOS INDUSTRIALES

Elomen Flecha | Flecha por carga variable
to total Por
Emas 8oponnnos cublesnns rigadas L2000 Sobre Ca Er- L2400
| Baras soponiando cublering fexibles Li1o0 Scbracarga Lid LA80
Deformaciones | | Eazas L1250 Jscomengava L300 )
warticales S0 L Fusda sin impacto | LSOO ()
:I'H- il pars Qs de capacedad R . LEDD [':]
F rsnumdcy
Wigas carril i LiG00 ()
Desp . Drssplaz armeenbo O COIUMNas 00N Mespescho
latoral i Dl o it okl il HMSD | Viento HMED
{d] Chiviplaur frraenbo o columnas Con respescio Fresruicdcr Gl Hﬂm{ }
B B por Gesion di pusts gris G e
FPARA OTROS EDIFICIOS
Tachos en ganesl L/200 | Scbrecargs 0w [L/250
Imm'“““‘""“' FOUBME O PEMSONGS | |/250 | Scbrecarga Um | L/300
PiSOS @ ganaml L/250 Scbrecargs L L300
Deformaciones [Baras de pisos o lechos que sopofien .
wvarticales slemenios y revestimienios susceptibles de | L300 Sobrecarga Ul L3S0
PiSOS Gual SODSIEn COlumnas L/400 Sobrecarga Ll LS00
Dronde la delormacetn puedse alectar ol LIZ50

s pactey

Chiiplit rraaerites LGl Cirl eriMEas retaena &

Su1 ainra 10tal

Desplazamients |Coramientos y divisionss no tienen P He400
previsiones especales pora ndependicarse

latoral il o 36 8 BREACHH
() Cheril it Arraerite Pkt s [HBOS CLANs
COTRMEEAIOR Y dhSOnas T reen Dok s — Hel300

Whariio H300

OBSERVACIONES
(@] Lm ceformacksn verfcal Gobida & GOCIONeS of Serdcio Tmax) & COMmparar oon kon waores imies do L Ebla
morh: o = f - i,
f = dedormacidn ioinl calcwads ocon s combinmckon de aociones mbs desfrvorable nouyendo eveniunies
deformaciones por slecios o brga durscksn (Ausncis lenta ).
1, = contrafkecha adoptasda,
(B} L= distancis entre apoyos. Para ménsulass Le 2 veces s longitued del wolading.
H = alturs & B Sobeming,
Hy = mliurs total del edificso.
He = alturn dal pisc.
(c} Los valores parm gross son orfentsthwos. Pars operacidn de gria ssnsible a deformacionss verticales ©
amientos aternles. deberkn fijarse limites mas

devsplac FigLIrDsos_
id) Para combinaciones con acdones sismicas ver ol wlﬂh INPRES-CIRSOC 103-2008

A continuacién como conclusion final de este apartado, se detalla un resumen de cuatro
tablas sobre las vigas mas importantes para cada piso, con sus correspondientes
verificaciones tanto a condiciones de resistencia como de servicio, Yy sus secciones finales
adoptadas. Ver Tablas 8.1 a 8.4.
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Tabla 8.1. Resumen de verificaciones en vigas de planta baja

o » - " 1 N N vV \} Ye(m) | Yeur(m)| Ya(m) | Yemas(m) | Condicion

Nivel |Viga Metalica| Seccion () (m.‘:n) (m.':a) (u') (m‘) (D- f_ L)) (l-; 5(0)) ;I(.) ) (:/;(:0)) Final
VM3ae |W410x38,8| 440 | +2,00 | 2330 | 1,05 | 4340 | 0,0011 | 0,0176 | 0,0001 | 0,0146 | VERIFICA
VMda W 410x60 | 4,40 | 2500 | 37,80 | 5.60 | 52,00 | 0,0051 | 00176 | 0,0016 | 0,0146 | VERIFICA
VMdb W 410x60 | 2,65 | -32,00| 37,80 | 12,85 | 52,00 | 0,0150 | 00212 | 0,0093 | 0,0176 | VERIFICA
VMS | W360x32,9| 440 | #5550 | 1730 | 500 | 3330 | 00048 | 0,0176 | 0,0015 | 0,0146 | VERIFICA
VM7a-e |W410x38,8] 440 | +4,60 | 2330 | 3,60 | 43,40 | 0,0026 | 0,0176 | 0,0002 | 0,0146 | VERIFICA
VMSa W 410x60 | 4,40 | -19,00 | 37,80 | 550 | 52,00 | 0,0035 | 00176 | 0,0012 | 0,0146 | VERIFICA
VMSb | W410x60 | 2 -24,00| 37,80 | 1040 | 52,00 | 0,0090 | 00212 | 0,005 | 0,0176 | VERIFICA
VM9 | W410x38,8 8,10 | -19,00| 2330 | 14,50 | 43,40 | 0,0134 | 0,0324 | 0,0047 | 0,0270 | VERIFICA
PLANTA VMI0 | W410x46,1| 8,00 | -24,00| 2820 | 1840 | 47,45 | 0,0139 | 0,0324 | 0,0056 | 0,0270 | VERIFICA
BAJA VMIla |W360x329| 2 830 | 1730 | 6,10 | 3330 | 0,0080 | 0,0200 | 0,0030 | 0,0166 | VERIFICA
VMIb | W360x32,9] 4,40 | -11,30| 1730 | 890 | 3330 | 0,0035 | 0,0176 | 0,0012 | 0,0146 | VERIFICA
VM13a  |W360x32,9] 2 14,75 | 1730 | 11,50 | 3330 | 0,0142 | 0,0200 | 0,0041 | 0,0166 | VERIFICA
VMI3b [ W360x32,9] 4,40 | 11,75 | 1730 | 15,00 | 3330 | 0.0036 | 00176 | 0,0016 | 0,0146 | VERIFICA
VMIlda |W410x46.1] 2 21,00 | 2820 | 14,00 | 47,45 | 0,0113 | 0,0200 | 0,0026 | 0,0166 | VERIFICA
VMI4b | W410x60 | 8,10 | -33,20| 37,80 | 23,50 | 52,00 | 0,0118 | 0,0324 | 0,0070 | 0,0270 | VERIFICA
VMI1Sa |W410x46,1] 2 -15,00 | 2820 | 10,50 | 47,45 | 0,0089 | 0,0200 | 0,0025 | 00166 | VERIFICA
VMISh | W410x46,1] 8,10 | -2500| 2820 | 17,60 | 47,45 | 0,0120 | 0,0324 | 0,0061 | 0,0270 | VERIFICA
VM17b | W 410x46,1 8,10 | +1500| 2820 | 8,40 | 47,45 | 0,0235 | 0,0324 | 0,0090 | 0,0270 | VERIFICA

Tabla 8.2. Resumen de verificaciones en vigas de primer piso

1 A A v, vV Yo(m) | Ymar(m)| Ye(m) | Ymas(m)| Condicién

Nivel [ VigaMetilical Seccién [ “l';) (u_':') o | (D'i L’) (?)“.XS(O)) 'a(.)) (;;‘0(0)) < o
VM102a-e |W410x388| 440 | 2 2330 | 1,80 | 43,40 | 00012 | 0,0176 | 0,0001 | 0,0146 | VERIFICA
VM103a | W410x60 | 4,40 | 2500 | 37.80 | 6,60 | 52,00 | 0,0048 | 0,0176 | 0,0020 | 0,0146 | VERIFICA
VM103b | W410x60 | 2,65 | -32,00| 37,80 | 12,70 | 52,00 | 0,0152 | 0,0212 | 0,0094 | 0,0176 | VERIFICA
VM104 | W360x32,9] 4,40 | +550 | 17,30 | 500 | 33,30 | 0,0049 | 00176 | 0,0015 | 0,0146 | VERIFICA
VM106a-e |W 410x38,8 4,40 | +4,60 | 2330 | 3,60 | 43,40 | 00026 | 00176 | 00010 | 0,0146 | VERIFICA
VM107a | W410x60 | 4,40 | 22,00 | 37.80 | 720 | 52,00 0,0037 | 0,0176 | 0,0016 | 0,0146 | VERIFICA
VM107b | W 410x60 | 2,65 | -27,00| 37,80 | 11,50 | 52,00 | 0,0122 | 0,0212 | 0,0080 | 0,0176 | VERIFICA
VM108 |W410x38,8] 8,10 | -20,00| 2330 | 14,75 | 43,40 | 0,0129 | 0,0324 | 0,0047 | 0,0270 | VERIFICA
P';E? VM09 | W 410x46,1] 8,10 | -24,50 | 2820 | 18,40 | 47,45 | 0,0032 | 0,0324 | 0,0055 | 0,0270 | VERIFICA
VM110a |W360x32,9] 4,40 | -10,50 | 1730 | 11,70 | 33,30 | 0,0038 | 0,0176 | 0,0016 | 0,0146 | VERIFICA
VM1I2a |W360x329] 1,70 | 460 | 1730 | 520 | 3330 00030 | 00136 | 00014 | 00113 | VERIFICA
vaM12b [ w360x32,9] 4,40 | -1220 | 17,30 | 1500 | 3330 | 0,0041 | 00176 | 0,0019 | 00146 | VERIFICA
VM113a |[wa6ox329| 1,70 | 6,80 | 17.30 | 9,00 | 3330 | 00030 | 0,0136 | 00012 | 00113 | VERIFICA
VMI13b | W410x60 | 8,10 | -31,60 | 37,80 | 24,00 | 52,00 | 0,0128 | 0,0324 | 0,0070 | 0,0270 | VERIFICA
VMIl4a |W410x46,1 1,70 | -1050 | 2820 | 1020 | 47,45 | 0,0044 | 00136 | 0,0016 | 0.0113 | VERIFICA
VMIldb | W 410x46,1 8,10 | -26,80 | 2820 | 20,00 | 47,45 | 0,0135 | 0,0324 | 0,0073 | 0,0270 | VERIFICA
VM115b  |W410x46,1] 810 [ +17,50| 2820 | 9,00 | 47,45 | 0,0250 | 0,0324 | 00114 | 0,0270 | VERIFICA
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Tabla 8.3. Resumen de verificaciones en vigas de segundo piso

" . - . 1 M, My Ve Ve | Yo(m) | Yoar(m)| Yy(m) | Yeu(m) | Condicion
Nivel | Viga Metilica| Seccion @ | =) | @) | @ @ | m+1) | a2s0) WL 1/300) Final
VM20la-g |W360x32,9] 440 | 000 | 1730 | 000 | 3330 00012 | 00176 | 0,0002 | 0,0146 | VERIFICA
VM202 | W360x329 4,40 | 000 | 1730 | 0,00 | 3330 0,0070 | 0,0176 | 00019 | 0,0146 | VERIFICA
VM204a-g | W360x32,9] 440 | 000 | 17,30 | 000 [ 3330] 0,0030 | 0,0176 | 0,0005 | 0,0146 | VERIFICA
VM205  |W410x38,8] 8,10 | 000 | 2330 | 000 | 4340 00130 | 0,0324 | 0,037 | 0,0270 | VERIFICA
SEGUNDO| VM206 |W410x46,1] 8,0 | 0,00 | 2820 | 0,00 | 47,45 | 0,0145 | 0,0324 | 0,0043 | 0,0270 | VERIFICA
PISO VM207a | W360x32,9 440 | 0,00 | 1730 | 0,00 | 3330 | 00072 | 0,0176 | 0,0025 | 0,0146 | VERIFICA
VM209b [ W 360x329| 440 | 0,00 | 1730 | 0,00 | 3330 ] 00068 | 0,0176 | 0,0024 | 00146 | VERIFICA
VM210 (W 410x46,1] 810 | 000 | 2820 | 0,00 | 47,45 0,0144 | 0,0324 | 0,0043 | 0,0270 | VERIFICA
VM211 | W410x38.8] 8,10 | 000 | 2330 | 0,00 | 4340 | 0,0137 | 0,0324 | 0,0038 | 0,0270 | VERIFICA
vM212  [W360x329] 440 | 000 | 1730 | 000 | 3330 0,0100 | 0,0176 | 0,0047 | 00146 | VERIFICA
Tabla 8.4. Resumen de verificaciones en vigas de tercer piso
. . - . 1 M, My Ve Ve | Ye(m) [Yea(m)| Yo(m) | Ymu(m)| Condicion
Nivel | Viga Metalica| Seccion ™ | @) | o) | @ @ | o+ | @250 WL (1300) Final
VM301 | W410x46,1] 4,40 | +11,00] 2820 | 730 | 47.45] 00110 | 00176 | 0.0045 | 00146 | VERIFICA
VM302  [W410x46,1] 2,50 | +6.20 | 2820 | 490 | 47.45| 0,0060 | 0,0100 | 0,0030 | 0,0083 | VERIFICA
TERCER | VM303 |W410x46,1{ 440 | +1330]| 2820 | 10,20 | 47,45 | 0,0080 | 00176 | 0,0031 | 0,0146 | VERIFICA
PISO VM304b | W 410x46,1| 3,60 | -1050 | 2820 | 13,60 | 47.45 | 0.0044 | 00144 | 0,0010 | 0,0120 | VERIFICA
VM305 | W 410x46,1 5,40 | +1490] 2820 | 11,75 | 47,45 | 0,0142 | 0,0216 | 0,0073 | 0,0180 | VERIFICA
VM306b | W 410x46,1] 3,60 | -4.60 | 2820 | 5,00 | 47.45] 0.0040 | 0.0144 | 0.,0008 | 0,0120 | VERIFICA

Se puede observar que las vigas centrales de los porticos a nudo rigido, que
conforman parte del nucleo de circulacion vertical, son las que tienen menores
deformaciones debido a las columnas conformadas por 2UPN180. Por otro lado las que
mas se ven afectadas son las de los voladizos, debido a su condicion de vinculo. En general
vemos que las deformaciones estan bien para las luces que se tienen, los lugares mas
criticos son sin lugar a duda los dos voladizos de la fachada lateral derecha (vista en planta)
tanto de planta baja como de primer piso.

9. NUDOS Y EMPALMES

9.1 DESCRIPCION TIPOS DE UNIONES

Determinadas las secciones, se establecié qué uniones y medios de unidn necesitan
para producir la mayor rigidez posible entre miembros.

En esta estructura vamos a tener dos tipos de uniones muy recurrentes, por un lado
los empalmes abulonados realizados en obra practicados sobre las vigas principales de
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portico y secundarias (perimetrales), y por otro las uniones soldadas que fueron disefiadas
para concretarse tanto en obra como en taller.

En el caso de las uniones soldadas algunas se ejecutaran en obra y la gran mayoria
se realizaran en taller donde las condiciones de control de calidad y precision son
ampliamente superiores que a las de obra. Si bien no se desarrollara su dimensionado y
calculo particular, es importante hacer una pequefia resefia por su importancia, ya que
materializan los nudos rigidos entre viga-columna de los pdrticos principales (Po.1 a Po.6);
como asi también caracterizan algunas uniones entre vigas secundarias de piso y los
porticos como son los casos de las vigas VM5, VM6, VM12, VM101, VM104, VM105,
VM111, VM111, VM202, VM203, VM208, VM212, VM213 entre otras de los niveles
referidos a sala de maquinas y tanque de agua. Estas vigas mencionadas seran preparadas y
confeccionadas segun su longitud y chaflanes caracteristicos en taller y se las montara
manualmente en obra para posteriormente realizar la soldadura.

Para el caso de las soldaduras realizadas en taller, podemos incluir a todas las
columnas de piso (CM1 a CM12), inclusive la confeccion de la seccion cajon conformada
por 2UPN180 en planta baja y 2UPN160 en los niveles superiores (CM13 y CM14). La
particularidad de las columnas CM1 a CM12 es que estas estan compuestas, ademas de la
barra propiamente dicha, por ménsulas de aproximadamente 1,20 m. Estas ménsulas se
encuentran soldadas en un extremo a la columna en cuestién, y en el otro extremo se
practica el empalme abulonado que la vinculara con las vigas principales y algunas vigas en
voladizos. Esto se disefio de esta manera debido a dos cuestiones principalmente: primero
por una cuestion de montaje en obra, ya que es méas sencillo realizar empalmes abulonados
gue ademas no necesitan de tanto control de calidad o0 mano de obra especializada como las
soldaduras; en segundo lugar para la mayoria de las vigas se tenian momentos altos lo cual
nos daba uniones abulonadas (placas y bulones) muy grandes para poder ser concretadas en
la zona del nudo. La gran ventaja de esto es que se realiza en taller la columna en forma
completa con sus respectivas ménsulas de piso y se la monta en obra, nivelandola por
medio de la placa de anclaje, donde luego se le acoplan manualmente las vigas facilitando
las tareas y tiempos de obra. La desventaja de esto es el transporte, ya que se traslada desde
el taller en la ciudad de Rosario a la ciudad de Arroyito, una columna especial que tiene
gran longitud sumado a las ménsulas en dos direcciones y su respectiva la placa base.

En las soldaduras de los nudos rigidos de los porticos principales, se decidié colocar
rigidizadores transversales en las columnas, para garantizar la buena union entre alas de la
columna y viga. Estos rigidizadores tienen la finalidad de evitar la flexion del ala de la
columna debido al momento introducido por la viga de nudo, es por eso que el mismo se
coloca en toda la longitud del alma vinculando por soldadura continua a las dos alas. Asi se
logra que los esfuerzos de las alas pasen al alma en forma mas segura sin producirse el
arrancamiento del ala de columna o una deformacion excesiva.

Me basare en el desarrollo del célculo de una union tipica abulonada como ejemplo
del proceso de dimensionado y verificacion de la misma. Debo de aclarar que se realizaron
cuatro empalmes tipicos, uno para cada tipo de seccion de viga adoptada anteriormente.
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Estos empalmes se dimensionaron tomando la condicién més desfavorable para cada viga,
en cuanto a momento flector y corte principalmente. Son uniones tipo aplastamiento,
donde las mismas se proyectan para trabajar por corte del bulon y aplastamiento de la
chapa. Todas estas comparten la caracteristica de que estan formadas por dos cubrejuntas
de alas y dos de almas; lo que claramente cambiara es el espesor de los cubrejuntas como
asi también el diametro y cantidad de bulones a utilizar.

Estas uniones abulonadas son realizas en los extremos de las ménsulas empotradas
en las columnas. Tanto las vigas como las ménsulas tienen los orificios practicados en
taller.

En el andlisis se determind realizar uniones abulonadas, con bulones de alta
resistencia tipo ASTM A325 (Acero al carbono templado y revenido), teniendo las ventajas
que se enuncian a continuacion:

Ejecucion de uniones mas rapidas y con menos personas por equipo.

Tarea menos peligrosa por no existir chispas.

A igual solicitacién, menor nimero de bulones que de remaches.

Menor capacitacion de personal para ejecucion buenas uniones.

Equipos mas baratos.

No se requiere la utilizacion de pernos de montaje.

Operacion menos ruidosa.

Controles de calidad mas sencillos que los de soldadura.

Las estructuras abulonadas pueden desarmarse o modificarse con relativa
facilidad sin provocar dafios en las barras y elementos unidos.

e ee

9.2 DIMENSIONADO DE UNION ABULONADA TIPICA

En este apartado se desarrolla el calculo de una unién abulonada tipica para el caso
de vigas metalicas doble T caracterizadas por un perfil microaleado W410x60. Donde se
utilizaron los esfuerzos Gltimos correspondientes a la viga VM113b de primer piso, por
tener la combinacién més desfavorable de momento y corte (1,2.D+1,6.L).

Solo se detalla este caso por razones de practicidad, ya que el procedimiento es
exactamente igual para los casos de las vigas W360x32.9, W410x38.8 y W410x46. En el
estudio se utiliza una planilla de calculo de Excel que facilito mucho el dimensionado para
estas secciones.

Como sugiere la norma se practica la union en un lugar donde tanto el momento
como el corte no son maximos, sin embargo se especifica que se debe de tomar para
dimensionar la union, por lo menos el 50% como minimo del valor maximo de momento y
corte en el tramo.
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v" Datos del perfil a practicar el empalme:

A,=76,20cm’ ; H=407mm ; h,=357mm ; b=178mm ; t,=7,70mm ; t,=12,80mm ;
Z,=1201,50cm® ; S,=1066,70cm® ; 1,=21707cm’R,=16,88cm ; Z,=209,20cm’ ;
S,=135,40cm®; 1,=1205cm”; R,=3,98cm; F,=345Mpa

v" Esfuerzos Ultimos en viga considerada:
Muyx=31,6 tn.m = 310 kn.m; Vx=24tn = 235 kn; Axial: bajo (no aplica)

i i inal i .
resistencia_nominal a traccion N Ft — 620Mpa,

v M: ASTM A325 resistencia nominal a corte F 33OM
>F, = pa

v" Solicitaciones en el empalme:

M = 20tnm > (0,50*M, =15,8tnm); V™™ =17tn - (0,50*V, =12tnm)
M ™ =196kn.m; V™™ =167kn;

Se tomaron los valores de esfuerzos proporcionados por SAP2000 en esta parte de
la barra donde se realiza el empalme. (1:1,20 m del extremo).

Se calculan los momentos de inercia de ala y alma del perfil:

t, ¥ b*t? ’ *1,28°
|?|a_2*[b*tf *(H fJ 2 }2*{17,8*1,28*(402’7_1’28j ,17,8%1,28 };177090m4

2 2 12 2 12

g™ = 19" 15" | =[ 21707cm* ~17709cm* | = 3998cm’*

X

Los momentos flectores que tienen que transmitir los cubrejuntas de ala y alma

seran:
M empalme 4% | ala * 4
:Ia __u - to_ 196kn.m 177(1ng —160kn.m
‘ | P 21707cm
empalme 4 j alma * 4
ua'ma _ M, - [ _ 196kn.m 399?cm _36knm
v | Pert 21707cm

X

a) Dimensionado del cubrejunta de ala: siendo union abulonada se dimensiona con
la fuerza de traccion.

M"*10°  160kn.m*10?
H 40,7cm

=~ 394kn

1N

Py
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Planteo la distribucion de bulones en el cubrejunta de ala (ver figura 99). Donde se
adopto una chapa de 1/2” de espesor, con doce bulones de 6:20 mm distribuidos en dos
filas. (Posteriormente se verifican los bulones elegidos). Ver Figura 9.1.

12 Orificios

#oe 1/2° 0: 22mm
diametro del bulon (d,) = 20mm P . e gﬂ
agujeros normales (d,) =20+2 =22mm ! Le ) SO
diametro de calculo (d,) =d, +2 = 24mm © © ¢ o ) <l
Ty

-~

separacion minima (S,;,) =3*d, =60mm

distancia minima a borde(d, )=1,75*d, =35mm 55 70 | 70 | 110 70 | 70 |55
" RS i - - ! - - ==

Figura 9.1. Cubrejunta de ala | 500

-

e Para el estado limite de fluencia en la seccion bruta la minima seccion
necesaria debe ser:

A = P *10  394kn*10
¢,*F, 0,9*235Mpa

t

b =17,8cm

=18, 65cm?

A;“bre' > A’ = verifica

AP =17,8*1,27 = 22,60cm’
adopto espesor — t**® =1/2"=1,27cm

e Luego teniendo en cuenta las dimensiones propuestas para el cubrejunta y el
didmetro y distribucion de los bulones adoptados, se busca que verifique
para el estado limite de rotura en la seccidn neta:

A=A =" —2%d)*t*" = (17,8cm — 2*2,4cm) *1, 27cm = 16,51cm?
R, =0,75% A *F, *10™ = 0,75*16,51cm’ *370Mpa*10 " = 458kn
Ry = P; =394kn—— verifica

o Se verifica el estado limite por rotura de bloque de corte:

A areanetaacorte—— A =2*(55cm+7cm*2—2,4cm*2,5)*1,27cm = 34,29cm’

A,,: area bruta a corte— A, = 2*(5,5cm+7cm*2) *1, 27cm = 49,53cm’

A area neta a traccion —— A = 2*(5,4cm—2,4cm/ 2)*1,27cm =10, 66cm?

A, area bruta a traccion —— A, = 2*(5,4cm)*1,27cm =13, 71cm’

condiciones a verificar: 1° - 0,6*F, * A, *10™ =0,6*370Mpa*34,29cm**10™" = 761, 24kn}10 o
2°-F,* A *10" =370Mpa*10,66cm? *10™ = 394, 42kn

aplica ————— rotura por corte y fluencia por traccion

condicion
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Para este estado de rotura de bloque de corte, en funcion de las condiciones
anteriores, aplico la siguiente expresion para obtener la resistencia de disefio:
Ry =¢*(0,6*F,*A, *107" +F, *A, *107)
R, =0,75*(0,6*370Mpa*34,29cm’ *10™* + 235Mpa*13,71cm* *10™) = 812kn
R, = P, =394kn—— verifica

b) Verifico unién abulonada en cubrejunta de ala/ala: se supone rosca no excluida
de los planos de corte. Union tipo aplastamiento. Bulon A325.

e Se calcula la resistencia de disefio a corte de un buldn:

*(2cm)’?
R, =0,75*m*F,* A *10™ = 0,75*1*330 Mpa*{”(T)J*m‘l =77,75kn

adopto 6 bulones—— R = 6*R, = 466kn

R > P, =394kn——> verifica

e Resistencia al aplastamiento de la chapa en los agujeros: considero la condicién de
deformacion impedida. Donde L. es la distancia libre, en la direccion de la fuerza,
entre el borde del agujero ultimo y el borde del material. La designaciéon F, es la
resistencia a traccion minima de la chapa.

> L, =2*[(2*7cm+5,5¢cm) — (2,5* 2, 2cm) | = 28cm

Ry, =0,75*1,2* > L *t;***F *10" =0,75*1,2* 28cm*1, 27cm*370Mpa*10 ™" =1184kn

Ry, =(0,75%2,4%d, *t{"* *F, *10™*)*n° = (0,75*2,4*2cm*1, 27cm*370Mpa*10"*)*6 =1015kn
Ry > Py =394kn—— verifica

Ry, = Py =394kn—— verifica

Es importante aclarar, que para la union, la resistencia al aplastamiento de la chapa
sera tomada como la suma de las resistencias individuales al aplastamiento de la chapa en
todos los agujeros de los bulones que pertenecen a la union.

c) Dimensionado del cubrejunta de alma:

Los cubrejuntas de alma seran dos, y deben de satisfacer la siguiente condicion:

alma
| cubrejunta __ Icubrejunta * Iw
w - f | ala
f
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Donde el momento de inercia con respecto a los ejes X-X de los cubrejuntas de ala

. Acubre. * H + tcubre. 2 * * 2
I ?ubrejunta _ ( f ){ _ 17, 8cm 1, 27cm (40, cm+1, 27cm){ _ 19910C|T|4
es.

| £ = 19910cm” *(39980“%7709 Cm4) = 4495cm’

Si adoptamos como dijimos 2 chapas para cada lado del alma del perfil, donde el
espesor de cada cubrejunta se pre dimensiono en e:1/4” (0,635 cm) , resulta

12* 1,7 12*4495cm’*

h\;:vubrejuntas —3 _

___ — =~ 34,90 ——— h®*""¥""® — 35¢m
Z*t\;:vubrejunta 2*0’ 635cm adopto w

Lo cual es posible de colocar ya que el perfil W410x60 tiene una altura interna
d=35,7 cm.Este detalle se observa en la Figura 9.2.

. s 18 Orilicics
1
F e 1/4 @: 2Z2mm
. I‘::"'\ .
i ] :‘Q ) i L& t . w
(14
o ; FI- ﬁ
C.G, & —
L £ o e ) s w L
B
150 1 P
“ &l
o r-» e I o o ~
L
e
- ' " - 4 . 4 ~ -
L20, 100 | 100 | 100 100 | 100 50

00

F -

C.G.icentre de gravedod empalme
Figura 9.2. Cubrejunta de alma

d) Dimensionado de la union del cubrejunta de alma/alma:

Por una cuestion de practicidad constructiva en obra se adopta el mismo didmetro
de buldn que el caso anterior, proponiendo una configuracion compuesta por 9 bulones.

El alma debe trasmitir M;"™ =36knm; V™™ =167kn al centro de gravedad de

la unién en cuestidn, por lo que resulta combinandose lo anterior en un momento resultante
aplicado en el centro del empalme.
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M., =V;™"™ %1 +M ;™ =167kn*0,15m +36knm = 61kn.m = 6100kn.cm = 6,30tn.m

Como el empalme estara baja efecto de un momento flector y ademas un corte puro
debo de encontrar la resultante de fuerza que actla sobre cada buldn, consecuencia de ese
efecto conjunto. Asi se tendra una fuerza resultante para cada buldn de la unién. Sin

embargo se dimensiona tomando la mayor excentricidad (e;) es decir el bulon extremo mas
alejado del centro de gravedad del empalme. Esto resulta:

. _Vfr”"a'my _167kn/ —
R, :fuerza por corte — P, = o = A =18,56kn

M *
R, : fuerza por momento — R, =( o el) (Zez) _ (6100kncm*15, 620% a64cm) 65kn

resul tante = P"™" = \/(18, 56kn)” +(65kn )’ +2*18,56kn *65kn * cos 40° = 81kn

e La resistencia a corte para un bulon A325 de diametro d,=20 mm, se habia calculo

anteriormente resultando Rq= 77,75kn. En este caso tenemos dos superficies de corte
ya que son dos los cubrejuntas de alma, obteniendo una Rg=155kn>P,, (verifica).

La resistencia al aplastamiento de la chapa de alma del perfil resulta: (por ser la
menor de las chapas en conjunto)

YL, = 5cm—(2’ ZC%) =3,9cm

R, =0,75%2,4*d, *tPrilxE %107 =0,75%2,4*2cm*0, 77cm*370Mpa*10™" = 102kn > P, — verifica
R, =0,75%1,2% YL *tP"" *F, %10 = 0,75%1,2*3,9cm*0, 77cm*370Mpa*10°* =100kn > P, — verifica

e) Verificacidn de los cubrejuntas de alma a resistencia:

En la seccion critica se deberan tomar los momento y cortes correspondientes a
Muew Y Vie- Se procede a obtener los parametros que definen la seccion neta analizada.

A = (35cm —3*2,2cm) *0,635cm =18cm?
1, = 2000cm*”
S, =110cm?®

Z,=165cm® <1,5*S,

0,635cm)’® *35cm
J — ( 3) = 3cm*

0,635cm
r, = -’ = 0,18cm
y /«/12
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e Verificacion a flexion: para pandeo lateral (seccidn rectangular)

M, =Z *F,*10" =165cm® *235Mpa*10"° = 40kn.m
M, =S, *F,*10" =110cm® *235Mpa*10~° = 25kn.m
L, =10cm

*
L, = (26 %/I pj* [3A = (26*0’18C%0kn.m)* 3cm* *18cm? = 0,90cm
L —(4007n / N STwA 400*0,180ry */3cm* *18cm? = 25cm
r Mr - 25kn.m -

10-0,90

M, =[L <L <L ]—5m—M, =1,15*[4o—(40—25)*( . ﬂ;35,60kn.m< M,

aplica

Como se puede observar el M, es algo mayor que el momento elastico M, y menor
que el plastico M,. Decidi tomar el valor M,=35,6kn.m. Aqui tenemos dos cubrejuntas, por
lo que la resistencia de disefio final a flexion resulta

M, =2*(M,*0,9) =2*35,6kn.m*0,9 = 64kn.m
M, =M, =6lknm—— verifica

e Verificacidn a corte: (seccion rectangular)

. 1,5*10*V, 1,5*10*167kn
Formula de Jouraski —————— f,, = = =
reetn o A 35cm*0,635cm™* 2

f,, <(0,6%4*F, =0,6*0,9*235Mpa =126,9Mpa) > verifica

57Mpa

Todo lo detallado anteriormente se puede ver plasmado en la Figura 9.3 donde se
muestra el empalme calculado para una viga tipica W410x60.

Decidi mostrar un caso mas de empalme tipico, en este caso aplicado a vigas
metalicas que se caracterizan por un perfil W360x32.9. Si bien no se detalla el célculo ya
gue es el mismo procedimiento, se puede observar el mismo en la Figura 9.4.
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DETALLE EMPALME
(¥iglo en Plonla)
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Figura 9.3. Empalme para viga W410x60
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Figura 9.4. Empalme para viga W360x32.9
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10. CONCLUSIONES

El objetivo principal de este trabajo, fue la realizacion del célculo estructural del
edificio de oficinas de la firma LEUCA situada en la ciudad de Arroyito. De esta manera,
se busco conseguir, a nivel personal, la consolidacion de los conceptos en el area de las
estructuras y a nivel empresarial, brindar al cliente una respuesta satisfactoria en cuanto a
sus requerimientos. Al llegar a la etapa final, se pudo concluir lo siguiente:

10.1 De acuerdo al Proyecto:

Es importante destacar que en todo momento se siguieron los lineamientos de las
demandas por parte de los clientes, y si bien se fueron ajustando cosas sobre la marcha, los
mismos quedaron muy conformes con la estructura planteada.

Si bien este proyecto no es una estructura compleja, hubo muchos detalles que
considerar y evaluaciones que tener en cuenta para lograr un correcto disefio estructural.

Debo de destacar la amplia experiencia con la cual se cuenta en el estudio de
ingenieria, donde realice mi préctica, en cuanto a las estructuras metalicas.

Se logro conformar la mayor cantidad de piezas posibles a construir en el taller, lo
cual fue un logro interesante, ya que no se deseaba por parte del cliente realizar soldaduras
en obra u operaciones complicadas. Siempre se busco la practicidad al momento del
montaje. De esta manera se obtuvieron tres secciones tipicas de columnas, cuatro secciones
tipicas de vigas, cuatro empalmes tipicos abulonados y una placa base de anclaje comin a
todas las columnas de piso.

En resumen, se puede decir que se logro, brindar a los elementos en consideracion
un armado eficiente, tanto desde el punto de vista técnico como econémico.

10.2 Referido al Desarrollo de la Practica Supervisada:

Durante el desarrollo de la Practica Profesional se ha podido abordar un caso de real
ejercicio de la ingenieria, logrando el disefio de los elementos estructurales tipicos de vigas
y columnas en una estructura bajo los principios de disefio desarrollados en el reglamento
CIRSOC 301 “Reglamento Argentino de Estructuras de Acero para Edificios”.

El resultado personal de la Practica Supervisada fue enormemente satisfactorio. Fue
muy enriquecedora como primera experiencia laboral, ya que me permitié incorporar
nuevos conceptos y profundizar los ya adquiridos, sobre el tema en analisis, el cual no se ve
de forma detallada en el transcurso de la carrera de grado.

Se contd con el apoyo de profesionales muy capacitados en el tema, con la ventaja,
ademas, de que los mismos, al estar ligados a la ensefianza, me han transmitido de forma
didactica los conceptos necesarios para la realizacion de las tareas.
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Me permitié conocer las necesidades reales del medio profesional, y me brindd
formas de poner en préactica los conceptos tedricos incorporados en la formacion.

Me sirvid, ademas para conocer y comprender las distintas etapas de ejecucién de
un proyecto.

También puedo hacer mucho hincapié en la gran experiencia y buen manejo de un
programa de célculo que nunca habia utilizado a lo largo de la carrera, pudiendo entender
como funciona el mismo, que cuestiones hay que tener en cuenta al cargar y al armar la
estructura, sabiendo en que cuestiones el programa es apto o0 no para su confianza en la
devolucién de los datos, siendo esto muy importante a la hora de proyectar cualquier
estructura.
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