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[ll. RESUMEN
La estructura presentada fue parte de un proyecto de edificio con destino de

oficinas localizado cerca de la pista Jean Paul Genie en Managua.

Este documento aborda el proceso desarrollado durante la aplicacion del
disefio sismico en dos tipos de marcos especiales de momento para una
misma estructura. Este se encuentra constituido por cuatro capitulo,
primeramente desarrollando las caracteristicas del tema investigativo
presentando: introduccion, antecedentes, justificacion, objetivos y marco
tedrico; capitulo dos, parametros de analisis y provisiones sismicas para
edificio IMSA con estructura de marcos especiales de momento de concreto
reforzado, mismo proceso utilizado para marcos especiales de momento
compuesto de acero estructural y concreto reforzado, datos obtenidos del
analisis del modelo 3D, para este dltimo ver pagina IV Anexo 3; capitulo 3,
disefio sismico y presupuesto para el edificio formado por marcos especiales
de momento de concreto reforzado cumpliendo con normas ACI318-14 , y por
ultimo, Capitulo 4, proceso de disefio sismico y presupuesto para la misma
edificacién pero en este caso formado por marcos especiales compuestos de
acero estructural y concreto reforzado siguiendo normativas ACI318-14 y
AISC341-10.

Al final se identifican diferencias y similitudes entre ambos sistemas, tanto en
comportamiento, disefio y presupuesto de la edificacion. Ademas del uso de
nuestro Reglamento Nacional de la Construccién 2007 (RNC-07) se hizo uso
de cbdigos de disefio y andlisis estructural internacional como son ASC7-10,
ACI318-14, AISC341-10, AISC360-10, IBC-2009.

En esta investigacion, se puede apreciar la diferencia entre el
dimensionamiento que deben tener los elementos de concreto reforzado que
trabajan solamente con la capacidad de un material estructural, no solicitadas
por resistencia, sino por control de colapso, areas de secciones mucho
mayores que las requeridas en estructura compuesta donde trabajan dos
materiales como una unidad, en este caso haciendo uso de secciones de

perfiles de acero embebidas en concreto para columnas y entrepiso



compuesto formado por vigas de acero unidas a losacero (losa de concreto
sobre lamina troquelada) por medio de conectores de cortante.



V. iNDICE DE CONTENIDO

CAPITULO 1 PRESENTACION

1.1. INTRODUCCION 1
1.2. ANTECEDENTES 3
1.3. JUSTIFICACION 5
1.4. OBJETIVOS 7
1.4.1. OBJETIVO GENERAL 7
1.4.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS 7
1.5. MARCO TEORICO 8
1.5.1. DISENO SisSMICO: 8
1.5.2. MARCO ESPECIAL DE CONCRETO REFORZADO: 10
1.5.3. MARCOS ESPECIALES COMPUESTOS DE ACERO Y CONCRETO: 12
1.5.4. ANALISIS TRIDIMENSIONAL 15
CAPITULO 2 ANALISIS Y PROVISIONES SISMICAS 16
2.1. MARCO TEORICO 17
2.1.1. ACCIONES PERMANENTES (PP Y CM) 17
2.1.2. ACCIONES VARIABLES (CV Y CVR) 17
2.1.3. CARGAS DE VIENTO 17
2.1.4. VELOCIDAD DE DISENO 17
2.1.5. FACTOR DE TOPOGRAFIA Y RUGOSIDAD DEL TERRENO (FtR) 17
2.1.6. CENTRO DE MASA 18
2.1.7. CENTRO DE RIGIDEZ 18
2.1.8. EFECTOS DE TORSION 18
2.2. PARAMETROS DE ANALISIS 19
2.2.1. MODELAJE: 19
2.2.2. MATERIALES A UTILIZAR: 20
2.2.3. CASOS DE CARGA 21
2.2.3.1. Acciones permanentes adicionales (CM) 21
2.2.3.2. Acciones variables (CV y CVR) 21
2.2.3.3. Acciones accidentales 22



2.2.3.3.1. Carga sismica 22

2.2.3.3.1.1. Clasificacién 22
2.2.3.3.1.2. Condicion de regularidad Arto. 23 RNC-7 22
2.2.3.3.1.3. Capacidad ductil de estructura: 26
2.2.3.3.1.4. Periodo fundamental de vibracion de la estructura: 26
2.2.3.3.1.5. Factor de reduccion por ductilidad: 27
2.2.3.3.1.6. Influencia del suelo: 27
2.2.3.3.2. Cargas de viento: 28
2.2.4. SELECCION DEL TIPO DE MARCO: 28
2.3. METODOLOGIA DE ANALISIS 29
2.3.1. METODO ESTATICO EQUIVALENTE 29
2.3.1.1. Calculo de coeficiente sismico por método estatico equivalente: 29
2.3.1.2. Efectos de torsion 29
2.3.1.3. Efectos de segundo orden 31
2.3.1.4. Efectos bidireccionales 33
2.3.2. METODO DINAMICO DE ANALISIS MODAL 33

CAPITULO 3 DISENO Y PRESUPUESTO DE MARCOS ESPECIALES DE

MOMENTO DE CONCRETO REFORZADO 35
3.1. MARCO TEORICO 36
3.1.1. RIGIDEZ EFECTIVA! 36
3.1.2. RESISTENCIA AL MOMENTO TORSIONAL 36
3.1.3. DIAGRAMA DE INTERACCION 38
3.1.4. CONTROL DE DESPLAZAMIENTO POR COLAPSO 39
3.2. DISENO DE ENTREPISO 40
3.2.1. LAMINA TROQUELADA 40
3.2.2. VIGAS SECUNDARIAS 40
3.2.3. VIGAS PRINCIPALES 43
3.3. COLUMNAS ESPECIALES DE MOMENTO 52
3.4.NODOS ESPECIALES DE MOMENTO 57
3.5. CONTROL DE DESPLAZAMIENTO DE MARCOS 59
3.6. CIMENTACION 60

3.7. PRESUPUESTO 65



CAPITULO 4 DISENO Y PRESUPUESTO DE MARCOS ESPECIALES DE
MOMENTO COMPUESTOS DE ACERO ESTRUCTURAL Y CONCRETO 66

4.1. MARCO TEORICO 67
4.1.1. RIGIDEZ REDUCIDA 67

4.1.2. VIGAS Y COLUMNAS QUE FORMAN MARCOS ESPECIALES DE MOMENTO

COMPUESTO 67
4.1.3. VIGAS COMPUESTAS CONSIDERACIONES 67
4.1.3.1. Método de distribucion de las tensiones plasticas 67
4.1.3.2. El método de compatibilidad de las deformaciones 67
4.1.3.3. Consecuencia del apuntalamiento. 68
4.1.3.4. Condicion compuesta 68
4.1.3.5. Localizacién del eje neutro plastico 69
4.1.3.6. Conectores de cortante 69
4.1.3.7. Criterio de deflexion por carga viva 70
4.1.3.8. Resistencia por flexion negativa: 70

4.1.4. CONSIDERACIONES PARA COLUMNAS COMPUESTAS DE ACERO ESTRUCTURAL
EMBEBIDO EN CONCRETO REFORZADO 71

4.1.4.1. Curva de interaccion para modelo de distribucion de tensiones

plasticas 71
4.2. DISENO DE ENTREPISO COMPUESTO 72
4.2.1. LAMINA TROQUELADA 72
4.2.2. VIGA SECUNDARIA COMPUESTA 73
4.2.3. VIGAS PRINCIPALES COMPUESTAS 80
4.3. COLUMNAS COMPUESTA, PERFIL DE ACERO EMBEBIDO EN

CONCRETO 89
4.4. NODOS 98
4.5. CONTROL DE DESPLAZAMIENTO 98
4.6. CIMENTACION 99
4.7. PRESUPUESTO 103
CONCLUSIONES 104
RECOMENDACIONES 105
BIBLIOGRAFIA 106

ANEXOS l



ANEXO 1. GRAFICO COMPARACION DE DISENOS Y PRESUPUESTOS |
ANEXO 2. ESTRATIGRAFIA DEL TERRENO 1l
ANEXO 3. RESULTADOS DE ANALISIS EN ESTRUCTURA COMPUESTA IV
ANEXO 4. MODELO ETABS V15. Vi
ANEXO 5. CALCULO DE PRESION ADMISIBLE DEL SUELO IX

V. iNDICE DE TABLAS

Tabla.No.1 Desplazamientos estruct. Concreto reforzado. 25
Tabla.No.2 Derivas y condicion piso suave estruct. Conc. Ref. 25

Tabla.No.3 Centro de masa y rigidez extraido de ETABSV15 estruct. Conc.

Ref. 26
Tabla.No.4 Relacion excentricidad estatica entre dimension en planta estruct.
Conc. Ref. 26
Tabla.No.5 ASCE7-10 seccion 12.8.2.1 Variables para calcular periodos de

vibracién seguin marco. 27
Tabla.No.6 Excentricidades estaticas por piso estruct. Conc. Ref. 30
Tabla.No.7 Condicién efecto de segundo orden estruct. Conc. Ref. 32
Tabla.No.8 Cortante basal estatico y dinAmico 33
Tabla.No.9 Participacion de masas por modo en estruct. Conc. Ref. 34
Tabla.No.10 Deformacion estruct. Conc. Ref. 59
Tabla.No.11 Distorsiones maximas por piso estruct. Conc. Ref. 60
Tabla.No.12 Deformacion estruct. Compuesta. 98
Tabla.No.13 Distorsiones maximas estruct. Compuesta. 99

Tabla.No.14 Resumen de disefio de ambas estructuras I
Tabla.No.15 Centro de masa y rigidez estruc. Comp. \Y
Tabla.No.16 Excentricidades estaticas por piso estruc. Comp. \Y

Tabla.No.17 Relacion excentricidad estatica con dimension en planta por piso
en estruc. Comp. v



Tabla.No.18 Cortante basal estatico y dinamico estruc. Comp. V
Tabla.No.19 % Participacion de las masas en estructura. Vi

Tabla No.20 Presiéon admisible del suelo IX

VI. iNDICE DE FIGURAS

Fig.No.1. Combinacion del acero estructural y concreto reforzado. 12
Fig.No.2. Viga compuesta 13
Fig.No.3. Cargas de gravedad aplicada en sistema entrepiso 13
Fig.No.4. Interaccion de los sistemas 14
Fig.No.5 Vista 3D modelo 19
Fig.No.6 Vista de planta de edificio 19
Fig.No.7 Esquema de desplazamientos 24
Fig.No.8 Espectro de disefio 27
Fig.No.9 Excentricidad accidental en patron de carga de sismo 30
Fig.No.10 Calculo del Momento torsional 30
Fig.No.11 Analogia de la cercha espacial de una viga a torsion 37

Fig.No.12 Descomposicion de la fuerza V; en una fuerza de compresion D; y

una fuerza de traccion axial N; en una de las paredes del tubo. 37
Fig.No.13 Superficie de interaccion biaxial 38
Fig.No.14 Orientacidon de eje neutro en varios angulos 38

Fig.No.15 Ubicacion de Cargas actuantes dentro de la curva de interaccion
39

Fig.No.16 Momento y cortante en vigas 0.40mx0.85m combinacion de
esfuerzos maximos en 1.2CM+SY(+)+0.3SX(-)+CV, sismo considerando

momento torsional de excentricidad accidental 0.1b. 43



Fig.No.17 Momentos en extremos y centro de la luz de la viga. 50

Fig.No.18 Condiciones de refuerzo en extremos y centro de la luz de la viga.
51

Fig.No.19 Refuerzo longitudinal en seccién transversal de viga 52

Fig.No.20 Momento, cortante y axial en columnas 1.0mx1.0m combinacion de
esfuerzos maximos en 0.9CM-SX(+)+0.3SY(+), sismo considerando momento

torsional de excentricidad accidental 0.1b. 52
Fig.No.21 Refuerzo longitudinal de columnas 54
Fig.No.22 Curva de interaccion de columna de 1.0mx1.0m 54
Fig.No.23 Longitud de desarrollo gancho 90° y 180° 64

Fig.No.24 Tabla ACI318-14 factor para reduccion de rigidez por inercia

gruesa 67
Fig.No.25 Localizacion del eje neutro plastico 69
Fig.No.26 Diagrama de fuerzas a flexion negativa 70

Fig.No.27 Construccion de curva de interaccionAISC360-10 comentarios C-
15.2 71

Fig.No.28 Fuerza cortante y momento en viga secundaria combinacion

1.2CM+1.6CV 73
Fig.No.29 Seccidn transversal lamina troquelada 76
Fig.N0.30 Tabla 4.1 AISC Guia de disefio 11 limites aceleraciones 80

Fig.No.31 Fuerza cortante y momento en viga combinacion 1.2CM-
SX(+)+0.3SY(+)+CV 81

Fig.No.32 Fuerza cortante y momento en columna combinacion 1.2CM+SX(-
)+0.3SY(+)+CV 89

Fig.No.33 Curva de interaccion de resistencia para columna compuesta
93



Fig.No.34 Separacion conectores en seccion transversal 95

Fig.No.35 Falla por fracturamiento del concreto por anclas, vista en elevacion
y seccion trasversal. 95

Fig.No.36 Distribucion de ref. long., estribos y conectores de cortante para

seccion de columna. 97
Figura.No.37 Distorsiones maximas de ambos sistemas I
Figura.N0.38 Comparacion de costos entre sistemas Il

Figura 39.Columna estratigréfica de zona Boulevar Jean Paul Genie [l

Fig.40 Elev. Estruct. 2 igual a 3 Estruc. Conc. Ref. Vi
Fig.41 Elev. Estruct. B,C,D Y E Estruc. Conc. Ref. VI
Fig.42 Elev. Estruct. 1 igual a 4 Estruc. Conc. Ref. Vi
Fig.43 Elev. Estruct. A igual a F Estruc. Conc. Ref. Vi
Fig.44 Planta Niv.1,2,3,4 y 5 Estruc. Conc. Ref. Vi
Fig.45 Planta Niv.6 Estruc. Conc. Ref. Vi

Fig.46 Modo 1 periodo fundamental de vibracion 0.884 seg. Direcc. X Estruc.

Conc. Ref. VIl
Fig.47 Elev. Estruct. 2 igual a 3 Estruc. Compuesta VIiI
Fig.48 Elev. Estruct. B,C,D Y E Estruc. Compuesta Vil
Fig.49 Elev. Estruct. 1 igual a 4 Estruc. Compuesta Vil
Fig.50 Elev. Estruct. A igual a F Estruc. Compuesta VIl
Fig.51 Planta Niv.1,2,3,4 y 5 Estruc. Compuesta VIl
Fig.52 Planta Niv.6 Estruc. Compuesta VIII

Fig.53 Modo 1 periodo fundamental de vibracién 0.907 seg. Direcc. Y. Estruc.

Compuesta VI



CAPITULO 1 PRESENTACION



1.1. INTRODUCCION
Es posible que dos estructuras que tengan casi las mismas caracteristicas
dindmicas, respondan de manera bastante distinta a un sismo. En la practica
este hecho tiene menos importancia de la que parece a primera vista, gracias
a la influencia del amortiguamiento que hace menos bruscas las variaciones

de los espectros.

El grado de amplificacion de la edificacion depende del amortiguamiento
propio de este y de la relacion entre el periodo de la estructura y el periodo

dominante del suelo.

De esta manera, cuando los movimientos del suelo son bruscos con
predominio de ondas de periodo corto, resultan mas afectadas las
construcciones rigidas y pesadas. Cuando el movimiento del terreno es lento,
con periodos dominantes largos, es en las estructuras altas y flexibles donde
se amplifican las vibraciones y se generan aceleraciones mas elevadas y por

ende fuerzas de inercia mayores.

La magnitud de las modificaciones es muy distinta para diferentes tipos de
sistemas y materiales. El acero, por ejemplo, mantiene su comportamiento a
la fluencia. El concreto tiene una reduccion significativa en su rigidez cuando
los esfuerzos de compresion exceden 50% de la resistencia, pero sobre todo,
la rigidez de estructuras de este material se ve disminuida por el
agrietamiento de las secciones que estan sujetas a momentos flexionantes

elevados.

Una parte importante del disefio sismico consiste en proporcionar a la
estructura, ademas de la resistencia necesaria, la capacidad de deformacion

gue permita la mayor ductilidad posible.

Para ilustrar el comportamiento inelastico en la respuesta sismica, se puede
imaginar el siguiente ejemplo: Tres sistemas tienen el mismo periodo de
vibracion y el mismo porcentaje de amortiguamiento. El primero posee
suficiente resistencia para soportar el sismo manteniéndose en su intervalo de
comportamiento lineal. El segundo tiene la mitad de esa resistencia y el

tercero la cuarta parte, pero estos dos ultimos poseen suficiente capacidad de

~1~



deformacion para que la respuesta se mantenga dentro de la zona de fluencia
sin llegar al colapso, con un tipo de comportamiento que se denomina elasto-

plastico. El desplazamiento maximo de los tres sistemas es muy similar.

De este ejemplo mostrado puede inferirse que es posible dar a una estructura
una seguridad adecuada contra el colapso, con una resistencia elevada
aunque no se cuente con mucha ductilidad, o con una resistencia mucho
menor siempre que se proporcione amplia capacidad de deformacion
inelastica(ductilidad). De esta segunda manera se aprovecha el
amortiguamiento inelastico para disipar una parte sustancial de la energia

introducida por el sismo.

Para sismos moderados la estructura se mantiene, normalmente, dentro de su
intervalo de comportamiento elastico lineal y su respuesta puede calcularse
con una aproximacion en los métodos de analisis dinAmico de sistemas

lineales.

A medida que la intensidad de la excitacion aplicada del edificio aumenta, se
generan cambios en las propiedades dinamicas del mismo, las que alteran su
respuesta. En términos generales, el comportamiento deja de ser lineal, la

rigidez tiende a bajar y el amortiguamiento tiende a aumentar.



1.2. ANTECEDENTES
Hasta el momento no existen estudios con un enfoque igual de comparacion
sobre estos dos sistemas en nuestro pais, pero si, se encontré una tesis
donde se disefia un hospital formado por sistema de marcos compuestos de
acero estructural embebido en concreto y entrepiso compuesto. El estudio fue
realizado en 2008, por ingenieros en culminaciéon de sus estudios, de la

Universidad Nacional de Ingenieria.

Por otro lado, se localizd bibliografia latinoamericana donde se estudia el
comportamiento de los materiales compuestos de acero embebidos en
concreto por medio de elementos finitos, investigacion realizada por Tiziano

Perea en México, quien publicé un libro sobre el tema.

Los cddigos AISC y ACI en conjunto, han agregado secciones donde incluyen
el disefio de elementos compuestos. Tomando las consideraciones especiales
de provisiones sismicas AISC 341-10 y ACI318-2014 Capitulo 18.

En Nicaragua, el Hospital Monte Espafia es el unico edificio con antecedentes
de haber sido construido con marcos compuestos de acero estructural

embebido en concreto reforzado.

Mediante la construccion compuesta, en los ultimos afios se ha demostrado
gue puede lograrse gran resistencia, uniendo los dos materiales de modo que
actien como unidad. Las vigas de acero y las losas de concreto unidas
forman un elemento compuesto, en ocasiones pueden llegar a soportar
aumentos de una tercera parte y aun mayores de las cargas que podrian

soportar las vigas de acero trabajando por separado.

En columnas durante muchas décadas se han usado los perfiles estructurales
de acero en combinacion con concreto simple o reforzado. Originalmente el
concreto se usaba para proporcionar proteccion contra el fuego y la corrosion
del acero sin considerar la union de ambos materiales para efectos

estructurales.

El uso compuesto se empleaba cominmente en puentes por lo que se
empezo a incluir en las especificaciones de la AASHO en 1994 y en el AISC
en 1952.



El Instituto Americano de Construccion en Acero, es pionero en el desarrollo
de especificaciones para acero y hormigon, miembros compuestos en la
década de 1960 y el cual sigue actualizando y mejorando sus previsiones de
disefio con respecto a estos miembros. El documento elaborado por el
Instituto describe una serie de acontecimientos, empezando por la AISC 1999
Especificacion, que han dado lugar a un tratamiento mas completo del disefio
de columnas compuestas, la extension de las disposiciones en el disefio de

las articulaciones, y el uso de la construccion mixta en el disefio sismico.



1.3. JUSTIFICACION
En este trabajo se pretende demostrar diferencias y similitudes, entre
sistemas de marcos especiales de momento de concreto reforzado y marcos
especiales de momento compuestos con columnas de acero estructural
embebido en concreto reforzado y entrepiso compuesto por losacero unida a
vigas de acero, disefios sismicos de ambos sistemas empleados en una
misma estructura, calculando de forma manual con resultados obtenidos
gracias a herramienta ETABS, programa que permite realizar modelo 3D en

elementos finitos, y realizando sus presupuestos.

No es tan preciso afirmar que son mejores las estructuras solo de metal o de
concreto. Ambas estructuras son seguras si son disefiadas apropiadamente.
Sin embargo, el concreto por su rigidez, su falla es fragil, la ventaja de la
estructura metdlica es que puede volver a su lugar a pesar del movimiento
siempre y cuando no alcance su nivel de colapso. Al combinar ambos
materiales se logra proporcionar un comportamiento de la estructura mas

favorable que separados.

En el presente tema monografico de construccibn compuestas (acero
estructural y concreto) Vs concreto reforzado, se pretende dar una alternativa
de construccion siendo Nicaragua un pais altamente vulnerable ante sismos
de gran magnitud, situacién que ha enfrentado el pais y se han presentado
periodos de duracion muy corto con epicentros poco profundos vy
devastaciones inminentes, como lo experimentado en el terremoto de 1972, el
cual nos permiti6 documentar esta informacion valiosa y aprender mas sobre
la vulnerabilidad a la que estan expuestas las estructuras sobre el territorio

nacional.

El disefio de un sistema de marco especial compuesto o de concreto
reforzado seria una solucion Optima, aunque el costo de construccion es
elevado, pero es muy seguro al momento de un eventual sismo para
construcciones que se realicen en la zona del pacifico, propensa a
terremotos, encontrandose la mayoria de volcanes activos y fallas geoldgicas,

también tomandose en cuenta el tipo de suelo en donde se construye.
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Teniendo claro que en realidad no hay una estructura completamente
antisismica, lo que se trata es de construir estructuras que tienen mas

capacidad de absorber la fuerza sismica, en comparacion con otras.

El edificio utilizado como modelo a analizar, es una estructura que formara
parte de un complejo de atencién al publico, destino de uso del edificio que
sera para oficinas, por lo que se necesita un alto grado de seguridad ante las
probables solicitaciones de cargas.

Un aspecto de gran importancia es que este estudio permitird consolidar
conocimiento, ampliarlo y hacer un aporte sobre el tema, sumar bibliografia
en el area y seguir profundizando mediante la realizacion de investigaciones

sobre este tipo de sistemas.



1.4. OBJETIVOS

1.4.1. Objetivo general

» Comparar dos sistemas estructurales disefiados sismicamente,
siguiendo configuracion de edificio IMSA, con secciones compuestas

(acero estructural y concreto) Vs concreto reforzado.

1.4.2. Objetivos especificos

» Disefar sismicamente estructura edificio IMSA de concreto reforzado.

> Disefar estructura sismica compuesta de acero estructural y concreto
reforzado para edificio IMSA.

» Realizar presupuesto de ambos disefios sismicos.

Y

Comparar ambos disefios estructurales, aplicados en el edificio IMSA.
» Comparar comportamiento de los sistemas diseflados, de forma

sismica con el uso de software.



1.5. MARCO TEORICO
1.5.1. Disefio sismico:

El disefio sismico reconoce que no es econdmicamente viable, en general,
para que se mantengan dentro de su comportamiento lineal ante el sismo de
disefio. El problema se plantea en forma rigurosa como uno de optimizacion,
en que debe equilibrarse la inversion que es razonable hacer en la seguridad

de la estructura con la probabilidad del dafio que puede ocurrir.

La mayoria de los reglamentos modernos de disefio sismico establecen como
objetivos, por una parte, evitar el colapso, pero aceptar dafo, ante un sismo
excepcionalmente severo que se pueda presentar en la vida de la estructura;
y, por otra, evitar dafios de cualquier tipo ante sismos moderados que tengan

una probabilidad significativa de presentarse en ese lapso.

En términos generales, pueden establecerse como objetivos del disefio

sismico:

i) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensidad
moderada que pueden presentarse varias veces en la vida de la estructura;

i) Que el estado limite de integridad estructural no se exceda para sismos
severos que tienen una posibilidad significativa de presentarse en la vida de la
estructura;

iii) El estado limite de supervivencia no debe exceder ni para sismos

extraordinarios que tengan una muy pequefia probabilidad de ocurrencia.

Estas probabilidades pueden manejarse en términos de periodos de retorno;
a continuacién se muestra este planteamiento e incluye periodos de retorno

considerados aceptables para cada uno de los tres casos.

Los reglamentos en general, no establecen métodos explicitos para alcanzar
estos objetivos, que estrictamente requeririan de analisis para tres niveles de
sismos; tratan de cumplirlos de manera indirecta mediante un conjunto de

requisitos que supuestamente llevan a ello.



Estado limite para disefio sismico

Estado limite Intensidad sismica Periodo de retorno, afios
Servicio Moderada 20-30

Integridad Severa 50-100
Supervivencia Extraordinaria 500-1000

Los objetivos antes expuestos no se logran simplemente disefiando la
estructura para que sea capaz de resistir un conjunto de fuerzas laterales,
aunque esto es parte esencial del proceso. Debe darse a la estructura la
habilidad de disipar de la manera mas eficiente la energia introducida por el
movimiento del terreno. En caso de sismo severo, es aceptable que buena
parte de esta disipacion de energia se realice con deformaciones inelasticas
gue implican dafo, siempre que no se alcancen condiciones cercanas al

colapso.

Esto implica que la estructura posea una rigidez adecuada para limitar sus
desplazamientos laterales y para proporcionarle caracteristicas dinamicas que
eviten amplificaciones excesivas de la vibracion; que posea resistencia a
carga lateral suficiente para absorber las fuerzas de inercia inducidas por la
vibracién; y que tenga alta capacidad de disipacibn de energia mediante
deformaciones inelasticas, lo que se logra proporcionandole ductilidad.

El procedimiento adoptado por la mayoria de los codigos actuales consiste
esencialmente en un disefio elastico con fuerzas reducidas. Se acepta que
parte de la energia introducida en la estructura por el sismo, se disipe por
deformaciones inelasticas y, por ello, las fuerzas que deben ser capaces de
resistir las estructuras son menores que las que se introducirian si su

comportamiento fuese elastico-lineal.

En el reglamento de construccion especifica un espectro de disefio de
referencia para el disefio de estructuras que no pueden tener deformaciones
inelasticas significativas, pero permite que dichas fuerzas se reduzcan por un

factor de comportamiento Q, que depende del tipo de estructura en funcion de
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su capacidad de disipacion de energia ineléstica, o de su ductilidad. Con
estas fuerzas reducidas se analiza un modelo lineal de la estructura y se

revisa que no se rebasen estados limites de resistencia de sus secciones.

Para cumplir con el objetivo de evitar dafios no estructurales ante sismos
moderados, el reglamento requiere que se mantengan los desplazamientos
laterales del edificio dentro del limite admisible. Se usan los desplazamientos
gue se calculan para el sismo de disefio y por tanto, no corresponden a
condiciones de servicio, y se comparan con desplazamientos admisibles que

son muy superiores a los que ocasionan dafio no estructural.
1.5.2. Marco especial de concreto reforzado:

El disefio sismico aplica disposiciones que se consideran como requisitos
minimos para una estructura de concreto construida en obra capaz de
soportar una serie de oscilaciones en el rango inelastico de respuesta sin un
deterioro critico de su resistencia. La integridad de la estructura en el rango
inelastico de respuesta debe mantenerse dado que las fuerzas de disefio
definidas se consideran menores que aquellas correspondientes a la

respuesta lineal para la intensidad esperada del sismo.

A medida que una estructura de concreto construida en obra adecuadamente
detallada responde ante movimientos fuertes del terreno, su rigidez efectiva
disminuye y su disipacién de energia aumenta. Estos cambios tienden a
reducir las aceleraciones de respuesta y las fuerzas inerciales laterales con
respecto a los valores que se producirian si la estructura permaneciera
linealmente elastica y con bajo amortiguamiento. Asi, el uso de fuerzas de
disefio que representen los efectos de un sismo requiere que el sistema de
resistencia ante fuerzas sismicas mantenga una porcion significativa de su

resistencia en el rango inelastico bajo desplazamientos alternantes.

Al seleccionar dimensiones de elementos estructurales para estructuras
resistentes a sismos, es muy importante considerar los problemas
relacionados con la congestion del refuerzo. El disefio debe hacerse de tal
modo de que todo el refuerzo se pueda colocar y comportar apropiadamente.

El empleo de los limites de cuantia de refuerzo superiores a los permitidos
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probablemente conduzca a problemas insolubles de construccion,

especialmente en los nodos de los porticos.

Empleo de refuerzo longitudinal con resistencia mayor que la supuesta en el
disefio, conduce a esfuerzos cortantes y adherencia, mayores en el instante
en que se desarrollen los momentos de fluencia. Estas condiciones pueden
originar fallas fragiles por cortante o adherencia y deben evitarse aun cuando
dichas fallas puedan ocurrir a cargas mayores que las previstas en el disefio.
Por lo tanto, se impone un limite superior a la resistencia real a la fluencia del

acero.

El requisito de una resistencia de traccibn mayor que la resistencia a la
fluencia del refuerzo se basa en la suposicion que la capacidad de un
elemento estructural para desarrollar la capacidad de rotacién inelastica es
una funcion de la longitud de la region de fluencia a lo largo del eje del

elemento.

ACI318-2014 Seccion 18.6 Disposiciones para vigas de marcos especiales de
momento de concreto reforzado, esta seccidn se refiere a vigas que resisten
cargas laterales inducidas por los movimientos sismicos. En seccion 9 se
limita la deformacién unitaria neta de traccién, €, y de esta manera se limita
indirectamente en un elemento en flexion la cuantia de refuerzo de traccion a

una fraccion de la cantidad que produciria condiciones balanceadas.

En secciones sometidas a flexién y carga mono ténicamente hasta la fluencia,
este enfoque es factible porque la probabilidad de falla a la compresiéon puede
estimarse confiablemente con el modelo de comportamiento adoptado para

determinar la cuantia de refuerzo correspondiente a una falla balanceada.

El mismo modelo de comportamiento no puede describir las condiciones de
un elemento en flexion sometido a inversiones de desplazamiento dentro del
rango inelastico. Por lo tanto, existen pocas justificaciones para continuar
refiriéndose a condiciones balanceadas en el disefio de estructuras de

concreto reforzado resistente a sismo.

ACI318-2014 seccion 18.7 Columnas especiales Y My :21.2> My, el proposito

de esta condicidn es reducir la posibilidad de fluencia de las columnas que se
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consideren ante fuerzas sismicas. Si las columnas no son mas resistentes
que las vigas que llegan a un nudo, existe la posibilidad de accién inelésticas
en ellas. En el peor caso de columnas débiles se puede producir fluencia por
flexion en ambos extremos de todas las columnas en un piso dado
ocasionando un mecanismo de falla de columnas que puede conducir al

colapso.
1.5.3. Marcos especiales compuestos de acero y concreto:

Definicion de construccidon compuesta:

Elementos estructurales y sistemas formados por perfiles de acero que

trabajan en conjunto con elementos de concreto.

ACEROQ ESTRUCTURAL CONCRETO REFORZADO COMPUES-
-Alta resistencia -Rigido TO
-Dactil -Econdmica
“Sinergia en
-Facil de ensamblar -Durable propiedades”
-Rapido de Montar -Resistente al fuego
© a =
I P =

Fig.No.1. Combinacion del acero estructural y concreto reforzado

Dos tipos de materiales que han sido ampliamente utilizados en la
construccion de obras civiles son el concreto reforzado y el acero estructural
embebido, empleados en columnas de edificios y vigas, comiunmente mas
aplicados a puentes. Es conocida por los especialistas, en estructuras las
ventajas de ambos materiales y el disefiador puede combinar estos dos

materiales eficientemente, aprovechando las caracteristicas de cada uno.

La unidon de concreto-acero es comun observarla en sistemas de entrepiso
compuesto con lamina troguelada, perfiles de acero y conectores de cortante

para unioén a la losa de concreto.
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Vigas compuestas en donde esta sujeta a flexion que se descompone en un
par de fuerzas una de compresién que es la que le da a la losa de concreto y

una de tensidn que es la que toma el acero estructural.

Se recorta el patn
Viga Superor
secundana

Fig.No.2. Viga compuesta

Accién compuesta:

Fig.No.3. Cargas de gravedad aplicada en sistema entrepiso

Sometido a cargas de gravedad se observa la losa de concreto en la parte
superior y abajo el perfil estructural en elemento (Fig.3a) los materiales no
interactian, no trabajan en conjunto se ve en las deformaciones que cada

uno de los materiales toma sus propias deformaciones (Fig. 4a).

Ahora, si se ponen anclajes mecanicos en la unién en elemento (Fig.3b) se
moveran de forma conjunta, se observara en la deformaciéon unitaria
‘interaccion completa (Fig.4c)’ de la seccion transversal que estan trabajando
en conjunto. Una parte intermedia seria cuando hay accién compuesta parcial

‘interaccion parcial (Fig.4b)'.

~ 13 ~



M (viga) ( M (nga) (

[ LLZTH o } B -
|
|

Deslizamiento Deslizamiento

No hay

Eje neutro I / _ Eje neutro ‘/I __deslizamiento
de lalosa /] de lalosa = e Eje neutro -

de la
seccion T
Eje neutro compuesta

de la viga

Eje neutro
de la viga ~
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a) No hay interaccién b) Interaccién parcial c) Interaccién completa

Fig.No.4. Interaccién de los sistemas

Cuando no se toman medidas para transmitir fuerzas cortantes entre la losa
de concreto y la viga de acero en la que se apoya, los dos elementos trabajan
por separado. Como las deflexiones de la losa y viga son iguales, una parte
de la carga es resistida por la primera, sin embargo la diferencia entre modulo
de elasticidad y momento de inercia es tan grande que suele despreciarse la

carga que soporta la losa ya que resulta muy pequeiia.

Para determinar los efectos de carga en miembros y conexiones de una
estructura que incluye miembros compuesto, se debe considerar la seccion

efectiva para cada instante de incremento de carga aplicada.

El disefio, detallado y propiedades de los materiales relacionados a las partes
de concreto y acero de refuerzo en la construccion compuesta de marcos
especiales de momento deben cumplir con las especificaciones de disefio
para concreto reforzado y barras de refuerzo estipuladas por las normativas
de edificacién aplicable AISC341-10 seccion G3, adicionalmente donde lo
indica esta seccion debera aplicarse las disposiciones del coédigo ACI318-
2014 y AISC360-10.

Disefiar con estas provisiones marcos esperados a proveer significantes

capacidades de deformacion inelastica hasta alcanzar la ductilidad de marcos
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especiales de momento compuestos (C-SMF) en vigas y limite de ductilidad
de la zona de panel de la columna. Excepto donde es permitido en la seccion
G3 AISC341 de otra manera, columnas deben ser disefiadas para ser
generalmente mas fuertes que la completamente flexible y fuerte tension en

vigas.

La resistencia nominal de secciones compuestas deberd ser determinada de
acuerdo con el método de distribucion de tensiones plasticas o el método de
compatibilidad de deformaciones tal como se define en seccion AISC360

capitulo I.
1.5.4. Analisis tridimensional

En este analisis se crea en ETABS V15.2.2 un modelo espacial del sistema
estructural a analizar. Las fuerzas sismicas actuan en el centro de masa de
cada piso por lo tanto debe existir una forma de transmitir estas fuerzas a
cada portico, la forma en que lo hacen los programas es considerando unos
elementos de ligadura (links) que amarran los grados de libertad de
desplazamientos horizontales de cada nudo del piso a los desplazamientos y
rotaciones del centro de rigidez del piso. Esto obedece a la existencia de
diafragmas rigidos en los pisos.
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CAPITULO 2 ANALISIS Y
PROVISIONES SISMICAS
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2.1. MARCO TEORICO
2.1.1. Acciones permanentes (PP y CM)

Son aquellas fuerzas que actian continuamente sobre la estructura y su

magnitud, se puede considerar invariable en el tiempo.

En estado de carga (PP) se considera la accion del peso propio de los
elementos estructurales para el modelo en programa ETABS. Para calcular el
peso propio se considera la densidad del material establecido para el
miembro o elemento, siendo para el caso del concreto de 2400 kg/m3 y del
acero estructural 7850 kg/ms3, la carga muerta adicional (CM) es ingresada
segun estimaciones del peso de accesorios eléctricos, conductos, cielo raso,

etc.
2.1.2. Acciones variables (CV y CVR)

Son aquellas que actian sobre la estructura, con una variabilidad de su
magnitud y/o localizacién en el tiempo. Fuerzas que se producen por el uso y

ocupacion de las edificaciones y que no tienen caracter permanente.

Las cargas aplicadas en el disefio se determinaron segun el Reglamento

Nacional de la Construccion RNC-07, Arto. 10 (Entrepiso y Techo).
2.1.3. Cargas de viento

Presién que ejerce el flujo del viento sobre una construccion determinada
(kg/m?).

2.1.4. Velocidad de disefio

Los efectos estaticos del viento sobre una estructura o componente de la
misma se determinan con base en la velocidad de disefio. Dicha velocidad de

disefio se obtendra de acuerdo con la siguiente ecuacion: Vp=F1rFqVr
2.1.5. Factor de topografiay rugosidad del terreno (Frgr)

Toma en cuenta el efecto topografico local del sitio en donde se desplante la
estructura y a su vez la variacion de la rugosidad de los alrededores del sitio
Tabla 6 RNC-7.
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2.1.6. Centro de masa

Es el punto en el cual se puede considerar que actua toda la masa del piso y
esta posicionada en ese lugar produce el mismo efecto que cada una de las

masas del piso, actuando en su posicion real.
2.1.7. Centro de rigidez

Es el punto con respecto al cual el edificio se mueve desplazdndose como un
todo. Si el edificio presenta rotaciones estas seran con respecto a este punto.
Existe linea de rigidez en sentido X y Y, la interaccion de ellas presenta el
centro de rigidez. Las lineas de rigidez representan la linea de accion de la
resultante de las rigideces en cada sentido, considerando las rigideces de

cada portico como fuerzas.
2.1.8. Efectos de torsion

Se presentan cuando el centro de rigidez no coincide con el centro de masa y
por lo tanto la fuerza sismica produce momentos torsores a la edificacion. El
momento torsor se calcula como la fuerza sismica de piso por la excentricidad
perpendicular al sentido de analisis. Una vez encontrado el efecto de rotacion
se puede analizar la estructura considerando la fuerza sismica, mas su
momento torsor actdan en el centro de rigidez del piso. Para calcular el
momento torsor de piso, se deben sumar los efectos torsores de los pisos

superiores.

La excentricidad torsional de rigideces calculadas en cada entrepiso, es, se
tomara como la distancia entre el centro de torsion del nivel correspondiente y
el punto de aplicacion de la fuerza cortante en dicho nivel. Para fines de
disefio, el momento torsionante se tomara por lo menos igual a la fuerza
cortante de entrepiso multiplicada por la excentricidad que para cada marco o

muro resulte mas desfavorable de las siguientes:

ep= 1.5es+0.1b; ep= es-0.1b; siendo b la dimension de la planta que se

considera, medida perpendicularmente a la accidn sismica.
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2.2. PARAMETROS DE ANALISIS
2.2.1. Modelaje:

El edificio presente en esta investigacion consta de 5 plantas, ancho
22.35mx41.35m de largo, altura total de 24m, destinado a oficinas ubicado en

Managua considerado con cerramiento de vidrio.

Fig.No.5 Vista 3D modelo

1]
=R
|1

g
sE
E

Fig.No.6 Vista de planta de edificio
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Los apoyos en la base de columnas se idealizaron como empotres, a cada
entrepiso fue asignado su diafragma como rigido .Vigas secundarias de acero
@ 0.60m maximo, claros libre de vigas de marcos especiales en direccion X
7.45m y direccion Y 8.27m, tomando en entrepiso seccion de viga compuesta
en modelo de edificio compuesto con espesor de 8 cms de concreto sobre
lamina troquelada y materiales sin unir entre si en disefio de concreto

reforzado utilizando 5 cms como espesor de concreto.

Induciendo espectro de disefio de Nicaragua, balanceando fuerza dinamica
con respecto a fuerza estatica para revision del periodo de vibracion y
participacion de masas en estructura, el uso del método estético equivalente
se permite por el grado de regularidad y altura de edificio para extraer fuerzas

de disefio y analisis de la misma.
2.2.2. Materiales a utilizar:

Acero estructural:

A992 (Perfiles):

Resistencia a la fluencia minima : 50,000 Ib/pulg?= 3,522.73 kg/cms?

—h
<

Resistencia maxima a la fluencia fu: 65,000 Ib/pulg®= 4,579.55 kg/cms?
Acero A529 (Placas):

Resistencia a la fluencia minima fy: 50,000 Ib/pulg®= 3,522.73 kg/cms?
Resistencia maxima a la fluencia fu: 70,000 Ib/pulg®= 4,931.83 kg/cms?

Acero AWS D.1.1 TIPO B (Anclajes):

Resistencia a la fluencia minima fy: 50,000 Ib/pulg®= 3,522.73 kg/cms?
Resistencia maxima a la fluencia fu: 60,000 Ib/pulg®= 4,227.28 kg/cms?
Rango de diametro (9) 1/2”-1”

Alargamiento minimo 20%; 2”

Reduccién de area minima 50%
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Acero A108 (Conectores de cortante):

Resistencia maxima a la fluencia fu: 65,000 Ib/pulg®= 4,579.55 kg/cms?
Rango de diametro (9) 3/8”- 3/4”

Acero A635 (Lamina de entrepiso):

Resistencia a la fluencia minima fy: 36,000 Ib/pulg®= 2536.37 kg/cms?
Peso por unidad de area 0.001 kg/cms?

Acero de refuerzo A572:

Resistencia a la fluencia minima fy: 60,000 Ib/pulg®= 4,227.28 kg/cms?
Resistencia maxima a la fluencia fu: 75,000 Ib/pulg®= 5,284.10 kg/cms?

Concreto estructural:

Resistencia a compresion f'e: 4,000 Ib/pulg®= 281.82 kg/cms?
Soldadura:
Resistencia a la traccién nominal fexx:70,000 Ib/pulg?= 4,931.83 kg/cms?

del metal de aporte.
2.2.3. Casos de carga

2.2.3.1. Acciones permanentes adicionales (CM)

Cubierta de techo de zinc corrugado Cal.24: 6.1 kg/m?

Cielo raso: 16 kg/m?

Lamparas, ductos, tuberias y accesorios: 28 kg/m?

Peso de terminacion de piso: 50 kg/m2

Total de carga muerta CMentrepiso=100.1 kg/m?+ peso propio de viga.
Total de carga muerta CMycro=50.1 kg/m2+ peso propio de viga.

2.2.3.2. Acciones variables (CV y CVR)
Oficinas, salas de archivos y pasillos CV=500 kg/m?, CVR= 250 kg/m?2.
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Oficinas, despacho CV= 250 kg/m?, CVR= 100 kg/m?2.

Techo de losa con pendiente menor 5% CV= 100 kg/m 2, CVR= 40 kg/m?2.
Vigas principales de techo CV puntual: 200 kg

Vigas secundarias de techo CV: 100 kg

2.2.3.3. Acciones accidentales

2.2.3.3.1. Carga sismica
Los elementos resistentes de una estructura, se verificaran tanto para los
estados de carga que incluyen el efecto sismico como para los que no lo
consideran. Esto podra hacerse por el Método Elastico o por Resistencia
Ultima, y para ambos casos cada estado de carga se debera factorar como

especifican RNC-07 Arto. 15 inciso ay b.

2.2.3.3.1.1. Clasificacion
Articulo 20 RNC-7 Grupo: Estructura por su ocupacion sera clasificada como
Grupo B, las cuales son aquellas estructuras cuya falla parcial o total causaria
perdidas de magnitud intermedia como viviendas, edificios de oficina, locales
comerciales, naves industriales, hoteles, depdésitos y demas estructuras

urbanas no consideradas esenciales, etc.

2.2.3.3.1.2. Condicién de regularidad Arto. 23 RNC-7

a) Para que una estructura se considere regular debe cumplir los
siguientes requisitos.

1- Planta sensiblemente simétrica con respecto a 2 ejes ortogonales, asi
como muros u otros elementos resistentes. Estos son sensiblemente
paralelos a los ejes ortogonales principales del edificio: OK CUMPLE!

2- La relacion altura a la menor dimension de su base no pase de 2.5:
24m/22.35m=1.07: OK CUMPLE!

3- La relacibn de largo ancho de la base no excede de 2.5:
41.35m/22.35m=1.85: OK CUMPLE!

4- La planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimension excede de
20% de la dimension de la planta medida paralelamente a la direccion
que se considera de entrantes o saliente: NO POSEE ENTRANTES O
SALIENTES.
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5-

6-

En cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente: OK
CUMPLEL!.

No tiene aberturas en su sistema de entrepiso o techo cuya dimension
exceda de 20% de la dimensién en planta medida paralelamente a la
abertura; el area total de abertura no excede en ningun entrepiso de
20% del &rea de la planta.

Dimensiones de entrepiso:

Paralelo a la direcciéon X=22.35m

Paralelo a la direccién Y=41.35m

Area de entrepiso: 22.35mx41.35m= 924.17 m?

Dimensiones de hueco de ascensor y escalera en entrepiso:

Paralelo a X=5.8 m

Paraleloa Y=5.2 m

Area de hueco de ascensor y escalera: 30.16 m?

Relacion:

Dimension paralela a X = 25.95%

Dimensioén paralelaa Y = 12.6%

Area =

3.26%

NO CUMPLE!>20%

7-

El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva debe considerarse para
disefio sismico, no es mayor que 110% del correspondiente al piso
inmediato inferior ni, excepcion hecha del udltimo nivel de la
construccioén, es menor que 70% de dicho peso. OK CUMPLE! TODOS
LOS PISOS TIENEN EL MISMO PESO.

Ningun piso tiene un area, delimitada por los pafos exteriores de sus
elementos resistentes verticales, mayor que 110% de la del piso

inmediato inferior ni menor que 70% de esta. Se exime de este Ultimo
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O-

requisito Unicamente al ultimo piso de la construccion. OK CUMPLE!
TODOS LOS PISOS SON IGUALES.

Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos
direcciones sensiblemente ortogonales por diafragmas horizontales y

por trabes o losas planas. OK CUMPLE!

10- Para calcular inciso 10 y 11 de RNC-07, se utilizara el criterio de I1BC,

el cual indica que este tipo de irregularidad también puede ser
determinada por la comparacién de los valores de los desplazamientos
laterales. Esta comparacién de deformacion puede ser incluso mas
eficaz que la comparacion de las rigideces debido a la forma del primer
modo, esto a menudo es aproximada estrechamente por los
desplazamientos de la estructura debido a la carga triangular del patron

especificado.

Para comparar desplazamientos en lugar de la rigidez es necesario utilizar el

reciproco de las proporciones porcentuales limitantes de 80% y 70% que se

aplicaran a la rigidez del piso o pisos anteriores.

Forma

triangular

e e

Fig.No.7 Esquema de desplazamientos

Para utilizar derivas se debera cumplir con:

a.

Cuando 70% de deriva de piso inferior excede la deriva del piso
superior existe piso blando.
Cuando 80% de deriva del piso analizado excede el promedio de las

derivas de los pisos superiores existe piso blando.
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Tabla.No.1 Desplazamientos estruct. Concreto reforzado.

Piso  |Atura-h (cm)| Sx-dx(cm) [ Sy- dy(cm) [ Sx - Ax(cm)| Sy - Ay(cm)
1 400 0.623 0.623 0.623 0.623
2 400 1.897 1.894 1.274 1.271
3 400 3.288 3.281 1.391 1.387
4 400 4.520 4.508 1.232 1.227
5 400 5.497 5.479 0.977 0.971

1- Donde 70% de 61e/h1 > 02e-01e/h2 la estructura se considera con piso
suave

70% de dze/hu: 0.0011 NO PRESENTA PISO SUAVE!!

1- Donde 80% de &1e/h1 > 1/3((O2e-O1e/h2)+(d3e-02e/h3)+(Ose-03e/h4))
la estructura se considera con piso suave

80% de d1e/h1: 0.00125  NO PRESENTA PISO SUAVE!!

Tabla.No.2 Derivas y condicion piso suave estruct. Conc. Ref.

Relacion de[ Promedio [ Cond. De
Piso  [Irregularidad tipo 1a derivade | delos3 | piso suave
70% 80% piso pisos sig.

1 0.00109 0.00125 0.00156 | 0.00325 |NO
2 0.00223 0.00255 0.00319 | 0.00300 [NO
3 0.00243 0.00278 0.00348 | 0.00000 |NO
4 0.00216 0.00246 0.00308 | 0.00000 |NO
5 0.00171 0.00195 0.00244 | 0.00000 |NO

OK CUMPLE!

12-En ningun entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente,
es, excede del 10% de la dimension en planta de ese entrepiso medida

paralelamente a la excentricidad mencionada.
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Tabla.No.3 Centro de masa y rigidez extraido de ETABSV15 estruct. Conc. Ref.

XCM YCM XCR YCR
Diafragma
m m m m

D1 11.19 20.68 11.18 20.68
D2 11.19 20.68 11.18 20.68
D3 11.19 20.68 11.18 20.68
D4 11.19 20.69 11.18 20.68
D5 11.19 20.68 11.18 20.68

Tabla.No.4 Relacién excentricidad estatica entre

dimensidn en planta estruct. Conc. Ref.

de planta( %)

X Y
0.05 0.00
0.04 0.00
0.04 0.00
0.05 0.04
0.03 0.00

RNC-7 Arto.23.d. El factor por irregularidad cuando no se cumple con una

condicién del inciso a, de este mismo articulo, debe ser 0.9.

2.2.3.3.1.3. Capacidad ductil de estructura:
Se usarad Q=4 cumpliendo requisitos Arto. 21 RNC-07: Donde en resumen la
resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por
marcos arriostrados o no, soportando cuando al menos 50% de la fuerza

sismica actuante.

2.2.3.3.1.4. Periodo fundamental de vibracion de la estructura:
El periodo fundamental de la estructura es de T=0.884 seg. Considerando
secciones agrietadas, por otro lado, segun calculos aproximados por ASC7-10
seccion 12.8.2.1 donde los marcos resisten el 100% de la fuerza sismica:

T=Ch,*=0.81seg. Dando aproximado al valor del modelo en elementos finitos.

Altura total del edificio (hp)= 24 m
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| Tabla.No.5 ASCE7-10 seccion 12.8.2.1 Variables para calcular periodos de vibracién seadn marco.

Tipo de marco Ci X

Marcos de acero resistentes a momentos 0.072 | 0.80
Marcos de concreto resistentes a momentos 0.047 | 0.90
Marcos de acero arriostrados excéntricamente 0.073 | 0.75

Marcos de acero resistentes a momento restringidos al | 0.073 | 0.75

volteo

Toda otra estructura 0.049 | 0.75

2.2.3.3.1.5. Factor de reduccion por ductilidad:

Q’=Q siempre y cuando T>T,.

Espectro de diseno

Y

3
Aceleracion espectral a/g |

Periodo estructural T (s)

Fia.No.8 Espectro de disefio

Ta en espectro de disefio =0.1 segundos. Por lo tanto T,=0.1s<T=0.884s>
Tp=0.6s.

Aplicando el factor de reduccion por irregularidad a Q'=Q*0.9= 4*0.9=3.6.

2.2.3.3.1.6. Influencia del suelo:
Para tomar en cuenta los efectos de amplificacion sismica debido a las
caracteristicas del terreno, el suelo se tomard como tipo Ill, suelo
moderadamente blando con 180<Vs<360m/s (Ver pagina IX Anexo 5). Edificio
ubicado en Managua quedando dentro de la zona sismica C segun RNC-7.

Por lo tanto, el factor de amplificacion por tipo de suelo, S, sera igual a 2.

Dentro de la zona C, en anexo C del reglamento RNC-7, ubicado en el mapa
de isoaceleraciones el valor de la aceleracibn maxima del terreno,

correspondiente a la aceleracion espectral cuando T=0, a,, es igual a 0.31.
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2.2.3.3.2. Cargas de viento:
Tabla 6 RNC-7 el factor por topografia presente es en Zona tipica urbana y
suburbana R3. Se puede clasificar el tipo de topografia como tipo 1 (T1), base
protegida de promontorios y faldas de serranias del lado de sotavento. Por lo

tanto ubicando estos pardmetros en tabla 7 del reglamento Ftg=0.7

Edificio ubicado en zona 1 en el mapa de zonificacion edlica de Nicaragua
para analisis por viento y un periodo de retorno por importancia de la
construccion de 50 afios, se ubica en la Tabla 5 del reglamento de la

construccion una velocidad regional de 30kg/m.

Factor de variacion con la altura, Fq, con la altura de edificio de 24 m, Z=24
>10m, Fo=(Z/10)°, a=0.156 (Tabla 6 RNC-7), Fq=(24/10)%!°°=1.15.

Dando una velocidad de disefo de Vp=24.15m.

Presi6n de viento, P;=0.0479C,Vp?, siendo los coeficientes de presion, Cp,
para pared barlovento 0.8, pared sotavento -0.4, paredes laterales -0.8. Por lo

tanto las presiones de viento son las siguientes:
P, barlovento= 23.35 kg/m?
P, sotavento= -11.17 kg/m?
P, laterales= -23.35 kg/m?
2.2.4. Seleccion del tipo de marco:

Se seguiran los criterios de ASC7-10 para aplicacion del tipo de marco a usar,

ordinario, intermedio, 0 especiales.
Pardmetro de aceleracién espectral:

Con 5% de amortiguamiento, el pardmetro de respuesta de aceleracion
espectral con periodos cortos, Sps= Sd=2(2.7 a,)=2*2.7*0.31=1.674.

Pardmetro de espectro de aceleracion de respuesta, con un periodo de 1
segundo, Sp1= Sap= 2*0.31=0.62.
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Categoria de riesgo del edificio, segun la ocupaciéon de la estructura, la
categoria de riesgo sera lll, Tabla 1.5.1 de ASCE7-10 definido como, edificios
y otras construcciones, cuyo fallo podria plantear un riesgo importante para la

vida humana.

Ubicando los parametros de aceleracion espectral entre los rangos de tabla
ASCE7-10 11.6.1 para Sps y 11.6.2 Sp;, con una categoria de riesgo 3, se
obtiene una categoria de disefio sismico (CDS) D.

Tabla 12.2.1 ASC7-10 para marcos ordinarios e intermedios para estructuras
con categorias de disefio sismico D no son permitidos, por lo tanto de esta
manera se justifica el uso de marcos especiales de momento de concreto

reforzado y compuestos.

2.3. METODOLOGIA DE ANALISIS
Se hace uso del método estatico para analisis de estructura y
complementando con método dindmico para obtencion de su periodo

fundamental de vibracion.
2.3.1. Método estatico equivalente

2.3.1.1. Calculo de coeficiente sismico por método estatico
equivalente:
Aplicando el articulo 32.b, coeficiente sismico se calcula por reduccién de

fuerzas sismicas:

a T,
C = Q—Q,; donde a = S(2.7a,) (717) pero no menor a Sa,.

Tp=0.6s por tanto a= 2(2.7*0.31)(0.6/0.81)=1.24 (Arto.27 titulo Il a)
Sa,=2*0.31=0.62.

Factor de reduccion por sobre resistencia Q=2 (Arto.22 RNC-7)
Por lo tanto el coeficiente sismico sera igual C=1.24/(2*3.6)=0.17.

2.3.1.2. Efectos de torsion

1.5 de excentricidad torsional calculada estaticamente(es):
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Tabla.No.6 Excentricidades estaticas por piso estruct. Conc. Ref.
Excentricidad | Excentricidad | Excentricida | Excentricidad
Diafragma esx esy d 1.5esx 1.5esy
m m m m
D1 0.01 0.00 0.02 0.00
D2 0.01 0.00 0.01 0.00
D3 0.01 0.00 0.01 0.00
D4 0.01 0.02 0.02 0.03
D5 0.01 0.00 0.01 0.00

La excentricidad de disefio es considerada directamente en los calculos del

programa al definir los patrones de carga de sismo con su excentricidad

accidental (0.1b) c
o

Direction and Eccentricity

Ecc. Ratio (Al Diaph.)

Cverwrite Eccentricities

omo se observa en la figura 9.

Seismic Load Pattern - User Defined

Factars
Base Shear Coefficient, C
Building Height Exp., K

Stary Range
Top Story

Bottom Story

=

Storyh

Base

Fig.No.9 Excentricidad accidental en patron de carga de sismo

Con respecto a la amplificacion del 50% de la excentricidad estatica (es),

como se muestra en la tabla No.6, es practicamente despreciable el aumento

de 3 cms presente en este caso, la excentricidad es poca, por lo tanto se

obvia el procedimiento para amplificar el momento torsional M en el

programa.

CRx 0
Vy
CMx [ CR
|
Vx & .
T i Gal =M.=Vey+V e
¥ i
v CM
ViCMy+VyCM=T s S
=
o

, !
X

Fig.No.10 Calculo del Momento torsional
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2.3.1.3. Efectos de segundo orden
Deberd tenerse en cuenta explicitamente en el andlisis los efectos

geométricos de segundo orden si no se cumple la siguiente condicion.

< 0.08

T| >
U <

Dénde:

A, es el desplazamiento lateral relativos entre los dos niveles que limitan el

entrepiso considerado.
H, es la altura de entrepiso.
V, es la fuerza cortante calculada en el entrepiso; y

Py, es el peso de la construccion situada encima del entrepiso, incluyendo

cargas muertas y vivas, multiplicadas por el factor de carga correspondiente.
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Combinacion: 1.2CM+SX+0.3SY+CV

Tabla.No.7 Condicién efecto de segundo orden estruct. Conc. Ref.

Piso | dx(cms) | &y(cms) | Ax(cms) |Ay(cms) Py(kg) H(cms) | Vx(kg) Wy(kg) |Bx=AxPy/HVx|By=AyPy/HVy| CONDICION
1 0.622 0.187 0.62 0.19 |[5908222.21 | 400 |-730460.8 | -219138.2 | -0.01258 -0.01260 |OK DESPRECIAR P-DELTA
2 1.893 0.568 1.27 0.38 | 4766182.52 | 400 |-682035.9 [ -204610.8 | -0.02220 -0.02219 |OK DESPRECIAR P-DELTA
3 3.282 0.985 1.39 0.42 | 3612371.69 | 400 |-584633.1 |-175389.9 | -0.02146 -0.02147 |OK DESPRECIAR P-DELTA
4 4510 1.352 1.23 0.37 | 2458560.86 | 400 | -438528.9 | -131558.7 | -0.01721 -0.01715 |OK DESPRECIAR P-DELTA
5 5.484 1.644 0.97 0.29 | 1302658.65 | 400 |-243440.4 | -73032.13| -0.01303 -0.01302 |OK DESPRECIAR P-DELTA

Por lo tanto, los efectos de segundo orden no deben ser considerados en el andlisis. Estos efectos corresponden a los efectos

adicionales, en las dos direcciones principales en planta, causados por los efectos de segundo orden (efecto de esbeltez) de la

estructura. Estos efectos producen un aumento en las deflexiones horizontales y en las fuerzas internas de la estructura.

De acuerdo al valor del indice de estabilidad se clasifican los pisos como no susceptibles de ladeo (menor que 0.08) y los pisos

susceptibles de ladeo (mayores de 0.08) a estos se les debe dar un tratamiento especial. Este indice en cualquier piso no debe

exceder el valor de 0.25, cuando esto suceda la estructura es potencialmente inestable y debe rigidizarse.
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2.3.1.4. Efectos bidireccionales
Los efectos de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno
se combinaran tomando en cada direccion en que se analice la estructura, el
100% de los efectos del componente que obra esa direccién y el 30% de los
efectos del que obra perpendicularmente a ella, con los signos que resulten
mas desfavorables para cada concepto, tomado en cuenta en modelo 3D
desarrollado en ETABS.

2.3.2. Método dindmico de analisis modal

En el andlisis modal se reconoce explicitamente el acoplamiento entre los
grados de libertad de traslacion horizontal y rotacién con respecto a un eje
vertical, debera incluirse el efecto de los modos naturales que, ordenados
segun valores decrecientes de sus periodos de vibracion, sean necesarios
para que la suma de los pesos efectivos en cada direccion de andlisis sea

mayor o igual a 90% del peso total de la estructura.

Revisidn por cortante basal:

Cortante dindmico debe ser mayor o igual al cortante estatico. Vpyam =
0.8Vgsrar

Tabla.No.8 Cortante basal estatico y dinamico

. Caso de VX VY
Piso
carga kgf kgf
1 SXobnam | 581798.83 2.43
1 SYDINAM 2.43 582957.14
1 SX EesTaTic | -730460.8 0
1 SY ESTATIC 0 -730460.8

Cortante basal dindmico debe ser >80% del cortante basal estatico

Vx:| Sx: |-O.80 |

Vy:| Sy: |-0.80 |
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Tabla.No.9 Participaciéon de masas por modo en estruct. Conc. Ref.

Periodo

Caso | Modo seg UX Uy Uz |Sum UX|Sum UY|Sum UZ RX RY RZ Sum RX|{Sum RY| SumRZ
Modal 1 0.884 | 0.758 0.000 0.000 | 0.758 | 0.000 | 0.000 0.000 0.296 0.000 0.000 | 0.296 0.000
Modal 2 0.883 | 0.000 0.758 0.000 | 0.758 | 0.758 | 0.000 0.295 0.000 0.000 0.295 | 0.296 0.000
Modal 3 0.760 | 0.000 0.000 0.000 | 0.758 | 0.758 | 0.000 0.000 0.000 0.766 0.295 | 0.296 0.766
Modal 4 0.270 | 0.097 0.000 0.000 | 0.855 | 0.758 | 0.000 0.000 0.320 0.000 0.295 | 0.616 0.766
Modal 5 0.267 | 0.000 0.100 0.000 | 0.855 | 0.859 | 0.000 0.334 0.000 0.000 0.629 | 0.616 0.766
Modal 6 0.223 | 0.000 0.000 0.000 | 0.855 | 0.859 | 0.000 0.000 0.000 0.101 0.629 | 0.616 0.867
Modal 7 0.189 | 0.054 0.000 0.000 | 0.909 | 0.859 | 0.000 0.000 0.152 0.000 0.629 | 0.768 0.867
Modal 8 0.186 | 0.000 0.050 0.000 | 0.909 | 0.909 | 0.000 0.140 0.000 0.000 0.769 | 0.768 0.867
Modal 9 0.177 | 0.000 0.000 0.000 | 0.909 | 0.909 | 0.000 0.000 0.000 0.039 0.769 | 0.768 0.906
Modal 10 0.102 | 0.054 0.000 0.000 | 0.963 | 0.909 | 0.000 0.000 0.121 0.000 0.769 | 0.889 0.906
Modal 11 0.102 | 0.000 0.054 0.000 | 0.963 | 0.963 | 0.000 0.120 0.000 0.000 0.889 | 0.889 0.906
Modal 12 0.094 | 0.000 0.000 0.000 | 0.963 | 0.963 | 0.000 0.000 0.000 0.056 0.889 | 0.889 0.962
Modal 13 0.060 | 0.028 0.000 0.000 | 0.990 | 0.963 | 0.000 0.000 0.083 0.000 0.889 | 0.972 0.962
Modal 14 0.060 | 0.000 0.028 0.000 | 0.990 | 0.990 | 0.000 0.083 0.000 0.000 0.972 | 0.972 0.962
Modal 15 0.055 | 0.000 0.000 0.000 | 0.990 | 0.990 | 0.000 0.000 0.000 0.029 0.972 | 0.972 0.990

Obteniéndose en la estructura mas del 90% de la participacion de las masas para los 15 modos de vibraciones correspondiente a

un edificio de 5 pisos, en las direcciones X e Y y rotaciones X, Yy Z.
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CAPITULO 3 DISENO Y
PRESUPUESTO DE
MARCOS ESPECIALES DE
MOMENTO DE CONCRETO
REFORZADO
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3.1. MARCO TEORICO
3.1.1. Rigidez efectiva:

Idealmente, la rigidez del elemento Ec.l y GJ deben reflejar el grado de
fisuracion y de accion inelastica que ha ocurrido a lo largo de cada elemento

inmediatamente antes de la fluencia.

Una forma simple de estimar una deflexion lateral no lineal equivalente
usando un analisis lineal es reducir la rigidez de los elementos de concreto de
la estructura, utilizando el modelo lineal. Para fuerzas sismicas, un nivel de
comportamiento no lineal es aceptable, dependiendo del comportamiento
estructural deseado y del periodo de recurrencia del sismo.

Por lo tanto, para el disefio, la rigidez efectiva para determinar las deflexiones
laterales de los sistemas estructurales de concreto reforzado provenientes de
fuerzas laterales mayoradas deben calcularse ya sea mediante analisis lineal
con la rigidez de los elementos definida por ACI318-14 6.6.3.1.1 0 6.6.3.1.2.

ACI318-14 6.6.3.2.2 Analisis para carga de servicio, permite calcular las
deflexiones laterales inmediatamente usando el momento de inercia igual a
1.4 veces | definido en 6.6.3.1 o bien usando un analisis mas detallado, pero

el valor no debe exceder lg.
Propiedades para los elementos en la estructura:
- Médulo de elasticidad calculandolo Ec= 15100+f
- Elementos a flexion, reduccion de inercia para cargas de servicio:

e Vigas: 1.4*1=0.35 143=0.49 I4
e Columnas: 1.4*1=0.7 145=0.98 Iq

3.1.2. Resistencia al momento torsional

El tamafio de una seccion transversal se limita por dos razones, primero para
reducir el agrietamiento imperceptible y segundo para prevenir el
aplastamiento de la superficie de concreto debido al refuerzo inclinado de
compresion producido por el cortante y la torsién.
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Refuerzo longitudinal adicional para controlar torsion segun el

transversal por torsion requerido:

Barra longitudinal

. e v
Diagonales de V;
compresion en el
COHC 210

Fig.No.11 Analogia de la cercha espacial de una viga a torsion

acero

La figura 11 muestra las fuerzas cortantes V; y V4 resultantes del flujo de

cortante alrededor de las paredes del tubo. En una pared dada del tubo, el

flujo de cortante V; es resistida por una componente de compresion diagonal,

Di=Vi/senB, en el concreto. Se necesita de una fuerza axial de traccion,

Ni=Vi(cotB) en el refuerzo longitudinal para completar la descomposiciéon de V;.

N
2

—

traccion axial N; en una de las paredes del tubo.

Fig.No.12 Descomposicion de la fuerza Vi en una fuerza de compresion D; y una fuerza de

La figura 12 muestra el esfuerzo de compresion diagonal y la fuerza axial de

traccion, N;, actuando en un segmento corto a lo largo de una de las paredes

del tubo. Debido a que el flujo de cortante causado por torsién es constante

en todos los puntos a lo largo del perimetro, las resultantes de D; y N; actian a

media altura del lado i. Como resultado, se puede suponer que la mitad de N;

es resistida por cada cuerda superior e inferior, como se muestra. Debe

colocarse el refuerzo longitudinal con una capacidad Afy para resistir la suma

de las fuerzas N; fuerzas, 3N; actuando en todas las paredes del tubo.
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3.1.3. Diagrama de interaccion

Se puede generar un diagrama de interaccion de las resistencias, graficando
la resistencia a la carga axial de disefio ®P, en funcion de la correspondiente
resistencia al momento de disefio ®M,, este diagrama define la resistencia

utilizable de una seccidn para diferentes excentricidades de la carga.

El segmento plano de la curva de resistencia de disefio define la resistencia
de la carga axial de disefio limitante Pnmax. A medida que se disminuye la
resistencia a la carga axial de disefio ®P,, se produce una transicion entre el
limite correspondiente a secciones controladas por compresion y el limite

correspondiente a secciones controladas por traccion.

La flexién biaxial es cuando se provoca flexion simultanea respecto de ambos
ejes principales. La resistencia a flexidbn biaxial de una seccion cargada
axialmente se puede representar esquematicamente como una superficie
formada por una serie de curvas de interaccion uniaxial trazadas en forma
radial a partir del eje P. Los datos para estas curvas intermedias se obtienen

variando el &ngulo del eje neutro con respecto a los ejes principales.

Fia.No.13 Superficie de interaccién biaxial |

Tic ~— Interaction curve is /”‘ Interaction curve is
) foraneutral axis / for a neutral axis
-« parallel to this axis G parallel to this axis
3 A 3
/f-- Pier section s L Pier section
“ ¥
N
. . 45
a) Angle is 0 degrees b) Angle is 45 degrees
— Interaction curve is -~ Interaction curve is
: /) foraneutral axis / for a neutral axis
- parallel to this axis . / parallel to this axis
3 A 3
— Pier section / - ~ Pier section
£ ¢ /
. \
2 | | T 2 |
ciT P
a) Angle is 180 degrees b) Angle is 225 degrees

Fig.No.14 Orientacion de eje neutro en varios angulos
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Axial
Compression

Axial
Tension

|

Fig.No.15 Ubicacién de Cargas actuantes dentro de la curva de interaccion
El punto L, definido por (Py,My,My3) en 3 dimensiones que representa los

efectos estructurales de las diferentes combinaciones de cargas y fuerzas que
pueden solicitar una estructura, es ubicado en el diagrama de interaccion
como es visto en la figural5. Si el punto reside en la curva de interaccion la
columna posee una capacidad adecuada, si cae fuera de la curva interaccion,

la columna esté sobre esforzado.
3.1.4. Control de desplazamiento por colapso

Para seguridad contra colapso, las diferencias entre los desplazamientos
laterales de piso consecutivo, calculado como lo sefala el arto. 34 inciso b),
divididas por las diferencias de elevaciones correspondientes, no excederan
las distorsiones de entrepiso establecidas en la Tabla 4 para los distintos
sistemas estructurales. Estos desplazamientos se emplearan también para
revisar los requisitos de separacion de edificios colindantes del articulo 38, asi
como para el calculo de los efectos de segundo orden segun el articulo 32

inciso e).
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3.2. DISENO DE ENTREPISO

3.2.1. Laminatroquelada

Espesor de losa (t): 0.05 m
CV = 500 ka/m2 Claro= 0.6 m
CVR= 250 ka/mz2 Ancho= 1 m
CMconcreto= 211.44 kg/m?2
CMadicional= 100 kg/m2 Wu= 1173.7 kg/m
TOTAL= 811.44  kg/m2 Mu= 52.82 kg.m
Lamina calibre 18 luz libre 3.0 m
Espesor de lamina troquelada = 0.12 cms
Inercia= 1.11E-07 m*
A= 4.35E-04 m2
S= 5.693E-06 m3

Resistencia de lamina troguelada:

ou= 9.28E+06 kg/m2= 927.808 kg/cmz
on= 1369.64 kg/cm?2 OK!!

Deflexion ldmina troq.:  Wsen.= 811.44 kg/m= 8.11 kg/cms

Acalculada= 0.061 cms

Aresistente= 0.250 cms OKll
Acero por contraccion Yy temperatura:

Refuerzo= N°10(#3) E

Asref.= 0.71 cms2
As = 1 cms?
Separ. = 71.00 cms

3.2.2. Vigas secundarias

Las vigas secundarias de acero se consideraran como una seccidn no
compuesta para la estructura de entrepiso del modelo de marcos especiales
de momento de concreto reforzado. En modelo se consideran elementos

articulados en sus extremos.
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Seccion: W10x15 Secciénde alay alma compacta

cms
cms
cms
cms

kg/m

Ancho tributario: Geometria de seccion:
at= 0.6 m h= 254
Longitud entre apoyos: th= 0.58
L= 7.45 m b= 10.16
745 cms tb= 0.69
CV = 500 kg/m?2
CVR= 100 kg/m?2
CMconcreto= 211.44 kg/m?2 Wu= 757.84
CMadicional= 100 kg/m?2 Mu= 5257.73

CMseccion= 22.33 kg/m

Area de seccién transversal:
As= 0.002845 m?2

Modulo de seccidn:
Zx= 262.19 cms3 Plastico
Sx= 226.14 cms3 Elastico

Constante torsional:
J= 4.33 cm*

Modulo de corte de elasticidad del acero:

G= 790000 kg/cm?2
Inercia:

Ix= 2870 cm*

ly= 120 cm*
Radio de giro:

ry= 2.06

Pandeo lateral torsional:

Lb= 745 cms

kg.m

Coeficiente c para secciones | con simetria doble AISC360 F2.2:

c= 1
Constante de deformacién Cw = 18341 cms®
ho= 24.71 cms
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Radio de giro efectico(rts)=

b
= ! = 254 cms

Tts
1 ht
12 (1 + ——W)

Longitud limite sin arrostramiento lateral para el estado limite de fluencia:

E
L, = 1.76r, j:—y = 87.23 cms

Longitud limite sin arrostramiento lateral para el estado limite de pandeo
flexo-torsional inelastico (Lr):

2 2
E Jc Jc 0.7E, 250 66
= = . cms
L, = 1.9571 07F, |Sihy + \](tho) + 6.76< 3

Factor por modificacion por pandeo lateral torsional:
Cb= 1.14 (Tabla 3-1 AISCmanual tablas v13)
Momento de flexién plastica:
Mp= FyZx = 923625.7109 kg.cms
Resistencia nominal a flexion: Mn < Mp

Mn=Cb(Mp-(Mp-0.7FySx)((Lb-Lp)/(Lr-Lp))

Mn= 2425011.71 kg.cms NO CUMPLE>Mp
b= 0.90

OMn= 831263.14 kg.cms

Mu= 525772.82 kg.cms

OKISECCION ADECUADA POR PANDEO LATERAL TORSIONAL

Deflexion

Wcv+cm= 531.53 kg/m
Deflex. Act.= 3.64 cms
Deflex. limite= 3.10 cms
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3.2.3. Vigas principales

Vigas principales de concreto reforzado de 0.40mx0.85m, disefiadas con
requisitos para marcos especiales resistentes a momento con seccion 18.6
ACI318-2014.

Fuerzas actuantes:

Load Case/Load Combination End Offset Location
(71 Load Case @ Load Combination (71 Modal Case 0.5000 m

1.2CM+SY(=}+0.35X(J+CV v 7.7700 m

Length |3.2700 m
Component Dizplay Location
[Majﬂrwaﬂd M3} '] @ Show Max () Seroll for Values
Shear V2

. 35.1242 tonf
e e nannininil 7.700m

Moment M3

-65.0018 tonf-m

orrrirrrirrirrrtt——

Fig.No.16 Momento y cortante en vigas 0.40mx0.85m combinacién de esfuerzos maximos en

1.2CM+SY(+)+0.3SX(-)+CV, sismo considerando momento torsional de excentricidad accidental 0.1b.

18.6.2.1 ACI 318-14 La fuerza mayorada de compresion axial en el elemento,

Pu, no debe exceder Aqf'c/10:

Mu+: 32500.9 kg.m Wu(kg/m)= 3801.67
Pu: 0 kg

Ag: 3400 cms?

Agf'c/10= 95540.00 kg

LA FUERZA AXIAL EN COMPRESION ES DESPRECIABLE

18.6.2.1. La luz libre del elemento, |, no debe ser menor que cuatro veces su
altura util.
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Refuerzo longitudinal

® varilla long.: 25.4 mm NE25(£8) |L|
® estribo : 9.5 mm N®10{£3) E3
recubr.(cc): 40 mm
d: 797.3 mm
Columna:
Cu: 1 m
Ca: 1 m

In: 7270 mm

In/d: 9.12 >4 OK!
18.6.2.1. El ancho del elemento, by, no debe ser menor que el mas pequefio

de 0.3hy 250mm. OK!!

18.6.2.1. El ancho del elemento, by, no debe exceder el ancho del elemento
de apoyo C2, mas una distancia a cada lado del elemento de apoyo que sea

igual al menor de entre (a) y (b):

(a) Ancho del elemento de apoyo, C2,y
(b)0.75 veces la dimension total del elemento de apoyo C1

oK!

Peralte minimo ,h min (cms):

Vigas simplemente apoyadas: 51.69
Vigas con un extremo continuo: 44.70
Vigas con ambos extremos continuos: 39.38
Vigas en voladizo: 103.38

hpropuestaZ 85 cms OK!
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Acero minimo:

0.8\/f"’ 14
Asmin = ! wad =—byd
fy fy
Asmin : 10.12 cm? pmin: Asmin/(bwd)= 0.0032
Pero no menor: 1056 cm? pmin: Asmin/(bwd)= 0.0033
Por lo tanto Asmn(cm?): 10.56 Pmin: Asmin/(bwd)= 0.0033
0.33 %
No debe ser mayor a pmax: 0.025 = 2.5%
Asmax(cm?):pmax*bwd = 79.73 cm2
10.56 <Asreq< 79.73
Calculo del Asreq:
M,: 3.25E+06 kgf-cm Wu(kg/cm)= 38.017

Area de acero considerando OMn = Mu

O = 0.9
(d _ %) - 09d = 7176 cm
As M 11.90 cm?

ZM@(d~%)=

AgFE,
a= m = 5.27 cm
(d — g) = 77.096 cm

lteracion As(cms?) a(cms) (d-a/2)-cm
1 11.08 4.903 77.279
2 11.05 4.891 77.284
3 11.053 4.891 77.285
4 11.053 4.891 77.285
5 11.053 4.891 77.285
6 11.053 4.891 77.285
7 11.053 4.891 77.285
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1/3>Asreq= 14.738 cms?

Por lo tanto Asreq(cm?2) usar: 11.053
Preq. Asreq/(bwd): 0.003 %

OK!' ACERO NO EXCEDE EL MAXIMO PERMITIDO EN LA SECCION

selecc. refuerzo || n=25({z8) |-

Avarilla(cm?) 51
& refuerzo(cm) 2.54
Cant.de barras: 3 N°25(#8)

As utilizar(cm?): 15.3

Verificando si la seccidon es controlada por traccion

a 6.770 cms
B: 0.84
c= a_ 8.032 cms
B
€:=0.003(d-c)/c= 0.027
Por lo tanto &t= 0.027

SECCION CONTROLADA POR LA TRACCION ©=0.9

Separacion refuerzo longitudinal:

N° espacios entre refuerzo: 2
S(cm) segun distribucidn en seccion: 14.73

Smin(cms): 2.54
Control del agrietamiento:

Cc(cms): 4
fs(kg/cm?): 2818.19
S =138 <2800> — 2.5¢c, = 27.75 cms
fs
Pero no mayora: < 30 (25}3(00) = 29.81 cms
S

Smax(cms): 27.755

S(cms): 14.730
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Resistencia nominal a flexion positiva de la viga:
a
My += Asfy (d — E) = 4937,807.02 kg.cms

a
OM,, += A,f, (d —5) = 4444,026.32 kg.cms
Momento negativos en extremos :

Mu-: 65001.8 kg.m
M,.: 6500180 kgf-cm
Area de acero considerando OMn > Mu
o = 0.9
(d _ g) = 09d = 7176  cm
A’s=¢a = 23.81 cm?
@F, (d - E))
_ A’sFy _
a= 0.85F' b = 10.53 cm
(d — %) = 74.463 cm
lteracion A's(cms?)| a(cms) (d-a/2)-cm
1 22.94 10.152 74.654
2 22.89 10.126 74.667
3 22.882 10.124 74.668
4 22.882 10.124 74.668
5 22.882 10.124 74.668
6 22.882 10.124 74.668
7 22.882 10.124 74.668
1/3>A’sreq= 30.509 cms?
Por lo tanto A'sreq(cm?) usar 22.882

Preq: A'sreq/(bw d)3 0.007 %

OK!' ACERO NO EXCEDE EL MAXIMO PERMITIDO EN LA SECCION
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selecc. refuerzo | n-zsi#8 [+ |

Avarilla(cm?) 5.1

& refuerzo(cm) 2.54

Cant.de barras: 5 N°25(#8)

A’s utilizar(cm?): 255 a(cms): 11.283

Resistencia nominal flexion negativa de la viga:
a
My—=Asfy (d — E) — 7986,431 kg.cms

a
OMy,— = Asfy (d —5) = 7187,788 kg.cms

Refuerzo por cortante:

dbest.= 0.95 cms S.ref.long.:  8.68 cms oK1
Peort.: 0.75

Ramas de estribos: 2 hxmax 34.73 cms oKl
Vu= 35,124.2 kg

Vemax= 55,344.6 kg OK CUMPLE Ve>Vu

Vemin= -3,733.4 kg

|Vdiseﬁo: 55,344.6 kg |OK CUMPLE Ve>Vu

Acero minimo por cortante:

dVe: 21250.64 kg ;Vel2<Vu ; Pu<Agf'c/20
d: 79.73 cms

Se debe disponer de estribos S a una distancia 2h medida desde la cara de

elemento de apoyo hacia el centro de la luz:

2h= 170 cms

OK!IDEBE PROPORCIONAR REFUERZO MINIMO POR CORTANTE ®Vc/2<Vu
Espaciamiento de los estribos no debe exceder el menor de:

d/4 19.93 cms
8db= 20.32 cms
24dbestribo= 22.8 cms
300mm= 30 cms
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Si= 19.93 cms

s Av* fye Av * fyt
in— _  — eronomayora - —, =
2min = 2 JF by p 4 3.5 % bw 42.81 cms

OK!!'DEBE DISENARSE REFUERZO PARA CORTANTE ®Vc<Vu

Vu— @V
Vs = : @Q ‘- 45458.602 kg OK!! CUMPLE Vs<2.2\f'cbwd
Av*fyt*d
$3=— s - 1051 cms
Separacion maxima de estribos por cortante: 1051 cms
p= 0.0034
Resto de estribos dentro de la longitud restante 387 cms, separados
a una distancia maxime 19.93 cms = 0.0018
Disefio por torsion:
Tu: 198960 kg.cms Acp= 3400 cms?
Aoh= 2674.7 cms?
) A2, Pcp= 239.46 cms
0274 )f'c\}_ )= 1638714 kg.cms Ph= 2256 cms

NO SE DEBEN DESPRECIAR LOS EFECTOS POR TORSION

RESISTENCIA AL MOMENTO TORSIONAL

Las dimensiones de la seccion transversal deben ser tales que:

Vu TuPh Vc
2 2 !
\/(bwd) g ) <0G, g+ 210

v T,P, )
U 2 uh o_ 11.62 kg/cms
J G, 7)) :
V
¢ e = 31.81 kg/cms?
®<bwd+2’/fc> g

OK!!SECCION AL CONSIDERAR LOS EFECTOR DE TORSION ES
ADECUADA
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Refuerzo requerido por torsion:

A= 0.709 cms?2
6°= 45
Ao= 2273.50 cms?2

Acero requerido :
La separacion maxima de estribos para refuerzo por torsion debe determinarse
segun la siguiente formula que incluye resistencia nominal a torsion:

2A,A
S = oA fy

oT, * cotl = 91.31 cms

Espaciamiento minimo no debe exceder el menor valor entre:

Pn/8= 28.2 cms
300mm 30 cms

Por la tanto la separacion maxima de estribos por torsion debe ser:
28.00 cms p= 0.00127
Por lo tanto la cuantia sumando ref. transv por cortante y torsién dentro de la
zona critica por cortante dentro de 170 cms, sera:
p= 0.004638 Separacion 8.0 cms
La cuantia y separacion del refuerzo transv.fuera de la zona critica de: 387
cms, sera:

p= 0.003044 Separacion maxima: 12.0 cms
Refuerzo longitudinal adicional para controlar torsion segln el acero transversal
por torsion requerido:

A
A = ?tPh (%) cot?0 = 5711 cms?
y

LAS CONDICIONES A CUMPLIR ENTRE MOMENTO POSITIVO Y
NEGATIVO DEBE SER:

' ' '
A A
M+ L_Li M+ Li M+ M+
. J
% M- - 0 M- | Cond.Resist.: | M7, M- r
+> -
7/I_ 7/1_ 7/l_
Ref. M-en nodo  «p. pq
e 21.5.2.2 REF.
Mn+ EN
NODO >3 Mn-

Ref. M+ en nodo EN NODO

Fig.No.17 Momentos en extremos y centro de la luz de la viga.
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Fig.No.18 Condiciones de refuerzo en extremos y centro de la luz de la viga.

ACI318-14 18.6.3 REQUISITOS DE REFUERZO LONGITUDINAL

1-En toda la longitud de la viga el area de acero debe ser el mayor de:
Asy A's 2(0.8b,dVF)/f,= 10.12 cms?

Asy A's 2(14b,d)/fy= 10.56 cms?

2- Cuantia maxima en toda la longitud de la viga p=0.025

3- Minimo deben colocarse 2 barras en toda la longitud y ambas capas

4- Mn+ en Li > 1/2 Mn- en Li.
5- No puede haber traslapos, ni corte del refuerzo longitudinal en Li.

6- Todo el refuerzo de tension, As, necesario por sismo debera pasar por el
nucleo de la columna.

7- Entoda seccién de la viga debera proporsionarse una resistencia a momento
negativo y positivo no menor que una cuarta parte de la maxima que se tiene en
los extremos de la viga Mn- y Mn+ >1/4 Mn max en Li.

Resumen de refuerzo en el claro de la viga

Capa de refuerzo Asutiiz. (cms?) Cantidad de barras Refuerzo
Dentrode M+ 15.30 3 [Neas(zg)  [=]
longitu Lo M- 10.12 2 [Me25(z8)  [=]
Dentro de M+ 15.30 3 [Ne25(zg)  [=]
longitu Li M- 25.50 5
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REFUERZO LONGITUDINAL

CORTE A-A CORTE B-B
— | BREF.N°25#8)+ — 2REF.N°25(#8)
1#8 POR TORSION +1 #3
3REF.N°25(#8) 3REF.N°25(#8)+
1#8 TORSION

Fig.No.19 Refuerzo longitudinal en seccion transversal de viga

3.3. COLUMNAS ESPECIALES DE MOMENTO
Columnas reforzado y disefiadas con requisitos para marcos especiales
resistentes a momento con seccion 18.7 ACI318-2014.

Load Case/Load Combination End Offzet Location
) Load Case @ Load Combination () Modal Case 0.0000 m
0.9CM-5X(+)+0.35¥(+) - 3.1500 m
Length | 4.0000 m
Component Di=play Location
[Major{V'Zand M3) - @ Show Max ) Scroll for Values
Shear W2
-37.7108 tonf
at 3.1500 m
Moment M3

-229 5149 tonf-m
—‘___T—___ﬁ at 0.0000 m

Axial Force P

-54 5475 tonf
at 0.0000 m

Fig.No.20 Momento, cortante y axial en columnas 1.0mx1.0m combinacién de esfuerzos maximos

en 0.9CM-SX(+)+0.3SY(+), sismo considerando momento torsional de excentricidad accidental 0.1b.
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GEOMETRIA :

H= 400 cms
w= 100 cms OKI'>30cms

bw= 100 cms OK!' >30 cms
hw/bw= 1.00 OK!! CUMPLE >0.4

Ag= 10000 cms?
r (cms)= 28.87 I(cms*)= 8.33E+06

FUERZAS ACTUANTES

Pu= 398000 kg OK!l Pu>Agf'c/10

Vuz= 15280.6 kg Vuz= 377109 kg
Mus-1= 246770 kg.cm Mu2-1= 246770 kg.cm
Mus-2= -22951490 kg.cm Mu2-2= 8488070 kg.cm

Refuerzo longitudinal:

Ast min: 100 cms?
Ast max: 600 cms?
Ref. long. interno: | N"25(+8] |L| Ref. long. bordes: |N’32[*-‘lﬂl |L|
Ab: 51 cms? Ab: 8.19 cms?
oref.: 254 cms oref.: 3.23 cms
Cantidad: 24
Aborde: 32.76 cms?
Ainterno: 122.4 cms?
Atotal long. 155.16 cms? OK!l USAR ACERO PROP.
Recubrim.: 4 cms
Ref.transv.: N°10(#3)
Ab: 0.71 cms? d= 93.78 cms
@ref.: 0.95 cms d = 6.22 cms

Chequeo por flexidn y carga axial:

Con el refuerzo y las dimensiones definidas se hace uso del diagrama de
interaccion para columnas, generado por el programa para comprobar su

resistencia:
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g A X REF.24#8+4#10
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® - - - - - - L ] -

Fig.No.21 Refuerzo longitudinal de columnas

22.4.2.1 La fuerza axial maxima que la columna puede soportar debe ser :

(Dcompresion= 0.65

OP(max) = 0.80[0.85f" (A, — As) + f, A5l =  1567382.1 kg

Diagrama interaccién de la seccion:

Duplary Options 30 Interaction Suface
@ Show Design Code Dets Show Fber Model Dats
9. include Phi
Exchude Pri M3 o7 N
Exciude Pty and cmmase Fy if A
Curve Data
Port P tond M2 tordm M3 torfem
h- 15639644 0 0
2 1563 9644 351977 552975
3 15639644 70.005 103 8923
4 14130818 | 1007 1674335
5 1057.277% 1125451 2288611 ! =
4 7402578 1237182 257 0447
n 7 4802518 1476618 2208626
8 1511832 157.08 25 3155 Plen 35 2 dag
3 1948356 1165414 154337 =
10 4610498 502202 548854 Bevation 3% = %9
1 5888358 0 0 ]
& D WE e e B | 20 [ |Mm | (Pu3| |Pw2

| Fig.No.22 Curva de interaccién de columna de 1.0mx1.0m |

En la curva 11(150° del eje neutro) punto 7 se ubica la el punto L (Pu,Mu2,Mu3)
dentro de la curva de interaccion.

OMn2= 14766180  kg.cms OK!! ®Mn2>Mu2 =8488070 kg.cms
®OMnsz= -28086260 kg.cms OK!! ®Mn3>Mu3 =-22951490 kg.cms
OPn= 480251.8 kg OK!! ®Pn>Pu =398000 kg
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Momentos probables (Mpr): o= 1.00
PMpr2=  -12572070.00 kg.cms
POMpra=  45283690.00 kg.cms

Disefio por cortante - refuerzo transversal:

Ve2= -79822.67 kg

Ve2d= 79822.67 kg Ve<Vu
Ves= 28751549 kg

Ved3= 287515.49 kg OK Ve>Vu

Las ramas de los ganchos suplementarios o estribos
cerrados en una seccion no deben estar distanciados
a mas de 35 cms uno del otro medido centro a centro
paralelamente por lo tanto hx max. Sera:

Separacion de refuerzo longitudinal: 1340 cms OK!CUMPLE
Ramas de estribos necesarias: 6.00
Separacion de ramas de estribos: 18.76  cms OKI!CUMPLE

DENTRO DE LA LONGITUD lo:

El refuerzo transversal en las cantidades que se especifican, debe
suministrarse en una longitud la medida desde cada cara del nudo y ambos
lados de cualquier seccién donde pueda ocurrir fuerza por flexibn como

resultado de desplazamientos laterales inelasticos del portico. La longitud I

no debe ser: 100.0 cms
Separacion ref. transv.: N° de ramas: 6.00
be: 92 cms
_ _Asnfye Ash: 426 cms?
~0.09b.f"¢ S: 772 cms

. Sbef'e|( Ag
La separacion del ref. transv. No debe exceder Asn = 0.3 7 2.1
yt ch
Ach= 8464.0 cms?

S: 12.76 cms
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RESISTENCIA REQUERIDA POR CORTANTE

Resistencia al cortante por el concreto V. para elementos sometidos a

compresion axial ademas de cortante y flexion:

Para elementos sometidos a compresion axial, se permite utilizar la ecuacion

para calcular V. con M, sustituyendo a My y Vy/My no limitada a 1.0:

4h — d
Mm:Mu_Nu 3

Mm2 : -6746375 kg.cms NO APLICA
Mms : 7717045.00 kg.cms oK
V. = (0.51 /f’c +176p,, M)bwd < 0931V f'cby,,d |1+ Ny
M, 354,
pw= 0.013
Vuzd/Muz= 0.42
Vu3d/Mus= 0.19
Veo= 0.00E+00 kg OK I CUMPLE
:Vel2>Vu ; Pu>Agf'c/20
Ve3= 0.00E+00 kg OK ' CUMPLE
;Vel2>Vu ; Pu>Agf'c/20
Resistencia al cortante por el acero: Vs = % iz
Dcortante= 0.75
Vs2= 1.06E+05 kg OK!! CUMPLE Vs<2.2\fcbwd
Ay * *d
S = % = 15.87 cms
Vs
Vs3= 346352.12 kg OK!! CUMPLE Vs<2.2\fcbwd
S= 4.88 cms

Por lo tanto dentro de lalongitud |, 85 cms:
La separacion del refuerzo transversal a lo largo del eje longitudinal del
elemento no debe exceder de S : 4.88 cms N°10(#3)
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FUERA DE LA LONGITUD lo:

Mas allade la longitud |y, debe contener refuerzo con un espaciamientc
maximo de S : 15.00 cms N°10(#3)

LA RESISTENCIA A FLEXION DE LAS COLUMNAS DEBE CUMPLIR:

18.7.3.2 ACI318-14 La resistencia a flexion de las columnas debe satisfacer:

S Mo =12 Mo,

Llegan al nodo 4 vigas 0.40mx0.85m
Mn= 12,194,497.61 kg.cms

1.2XMnb= 29,266,794.26 kg.cms

2Mnc= 30,121,360.0 kg.cms OK CUMPLE!
D/Cnodo= 0.97 OK CUMPLE!
D/Ccolumna= 0.817

3.4. NODOS ESPECIALES DE MOMENTO
Nodos de marcos especiales de momento de concreto reforzado, disefiado

con requisitos de seccién 18.8 ACI318-2014.

La fluencia del acero debe tomarse como 1.25fy:  5284.10 kg/cms?

Relacion de aspecto:

La dimension de la columna pararlela al refuerzo de la viga debe ser
como minimo 20db: 50.8 cms oK

18.8.2.4 Profundidad del nodo h debe ser mayor a la mitad de la altura
de cualquiera de las vigas del marco en el nodo. OK!' CUMPLE

Refuerzo transversal: #3

Las ramas de los ganchos suplementarios o estribos cerrados en una seccion
no deben estar distanciados a mas de 35 cms uno del otro medido centro a

centro paralelamente por lo tanto hy max. Sera:
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Separacion de refuerzo longitudinal: 8.68 cms OKICUMPLE

Ramas de estribos necesarias: 2
Separacion de ramas de estribos: 34.73 cms OK!CUMPLE

Separacion entre estribos no debe exceder al menor de las siguientes:

Asnfye be: 32 cms
S= W Ash: 1.42 cms?
@ Su: 9.27 cms
A =03 Sbcf’c[(A_g B 1)] Ach= 2464.0 cms?
ST e [\ A S2: 732 cms
6do: 30.6 cms

1/4 dim. Min. 10 cms

Recubrimiento de estribo en nodo: 34 cms
Debe colocarse refuerzo transversal adicional:

Cuando el recubrimiento del estribo sea mayor a 10 cms, debe colocarse
refuerzo transversal adicional, el recubrimiento sobre este refuerzo transversal
adicional no debe exceder de 10 cms con un espaciamiento del refuerzo

adicional transversal menor a 30 cms.

18.8.3.2 Cuando existan elementos que llegan en los 4 lados del nudo y el
ancho de cada elemento mide por lo menos 3/4 partes del ancho de la
columna, el refuerzo transversal puede colocarse con mayor separacion como

se muestra:

3/4 columna: 75 cms CONDICION NO CUMPLE NO APLICA
Se considera que un elemento proporciona confinamiento cuando se cumple
alguna de las siguientes condiciones:

a) Si al menos 3/4 de la cara del nudo estan cubiertas por el elemento que llega
al nudo: CONDICION NO CUMPLE NO APLICA

~ 58 ~



b) Se permite considerar como elementos de confinamiento a las extensiones
de las vigas que se extienden al menos una altura h de la viga mas all4 de la
cara del nudo: CONDICION CUMPLE OK

Cuando la opcion (b) se cumpla la separacion maxima del refuerzo

transversal debe calcularse como una viga.

Area efectiva del nudo(A)):

h: 100 cms
b: 40 cms OK!l< MENOR DE: b+h, b+2x
X: 30 cms
Aj; 4000 cms?

Resistencia al cortante no debe exceder:

Para nudos confinados en las 4 caras -
Vn= 355376.8 kg
(Dcortantez 0.85
®Vn=  302070.2 kg Vu= 55344.59 kg

OKII'RESISTENCIA AL CORTANTE DEL NUDO ES ADECUADA

La separacién maxima de estribos en el nodo por cortante debe ser:

S. 19.93 cms
La separacion de estribos dentro del nudo por lo tanto sera la menor
de las distancias antes calculadas, siendo:

S= 7.32 cms

3.5. CONTROL DE DESPLAZAMIENTO DE MARCOS

Tabla.No.10 Deformacion estruct. Conc. Ref.

Piso Sismo X Sismoy Desplazamiento max.
Ax(cm) Ay(cm) Amax por piso (cms)

1 0.623 0.623 0.623

2 1.897 1.894 1.274

3 3.288 3.281 1.391

4 4.520 4.508 1.232

5 5.497 5.479 0.977

Techo 6.595 6.544 1.098
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Arto.34 inciso b) RNC-7 Célculo del desplazamiento en estado limite de colapso:

Los desplazamientos en este caso seran los que resulten del andlisis estructural

ante fuerzas reducidas multiplicadas por el factor QQ:

Q=4 Q*Q= 8
Q=2
Desplazamientos afectados por el fator Q*Q
Piso Amaxpor piso (cms| A*Q*Q
1 0.62 4.98
2 1.27 10.19
3 1.39 11.13
4 1.23 9.86
5 0.98 7.82
Techo 1.10 8.78

Revision de los desplazamientos laterales:

Tabla.No.11 Distorsiones maximas por piso estruct. Conc. Ref.

: *(* Actuante C
Piso A*Q*Q Altura (h-cms) A*Q*Q/h Condicién
1 4.98 400 0.0125 OoK!

2 10.19 400 0.0255 OKl!

3 11.13 400 0.0278 OK!

4 9.86 400 0.0246 OKlI
5 7.82 400 0.0195 OoK!

Techo 8.78 400 0.0220 OK!

Marcos ductiles de concreto reforzado (Q=3 o 4)

| Limite por colapso: 0.0300 |

3.6. CIMENTACION
Célculos de sondeos y estudios realizados alrededor del terreno donde estara
ubicado el edificio de esta investigacion para determinar el tipo suelo se
muestran en pagina IX Anexo 5, clasificAndose por estos resultados el suelo
como Tipo lll en el reglamento nacional, como arena limosa y pagina Il Anexo
2 tabla estratigrafica de un estudio del terreno en las cercanias del proyecto,
mostrando una profundidad de desplante adecuada de 2.6 m.
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Combinacion: CM+0.7Sx(-)+0.21SY(+) Combo:  1.2CM+1.6CV
Momento sobre cimentacion (M): 92415.50 kg.m Pu= 372022 kg
Carga axial de servicio(P): 210831.10 kg Punto:16
Excentricidad(e): 0.438 m

Asumiendo desplante: 2.6 m
Pedestal:
Peso volumétrico de concreto ref.: 2400 kg/ms
dimension:

h: 1 m
b: 1 m
sobrecarga : 222.725 kg/m?
Suelo:
Densidad del suelo: 113 Ib/fts= 1813.89 kg/ms

Sobrecarga de suelo: 3550.14 kg/m?2

Presion admisible del suelo: 19 kg/cms?
19000 kg/m?
Presion de apoyo adm.(Pn): 15227.134 kg/m?2
Sobre carga : 3772.866 kg/m?2

Area minima de zapata: P/Pn= 13.85 m2
Dimension cuadrada: 3.72 m
Asumiendo espesor de zapata: 0.55 m

Asumiendo dimensiones de zapata segun area minima:

ancho de zapata(s): 4.7
largo de zapata(L): 4.7
L/6: 0.78
r=(L/2)-e: 191
l'c= S(L%/6): 17.30
Pr=M=P*e: 92415.5

m
m

m3
kg.m
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Pmax: (P/Af)x(Pr/(l/c)):

14884.94 kg/m? COMPRESION

4203.43 kg/m? COMPRESION
Pmax= 18657.8
Pn= 19000.0

OK CUMPLE Pn>Pmax

Aplastamiento del concreto:

o:

0.65

fb= esfuerzo por aplastamiento permisible

fo=¢0.857c*A1

fc= 281.82 kg/cm?2
fo=  3271888.69 kg
area contacto por aplastamiento(Al): 2.10 m?2=
area zapata(A2)= 22.09 m?
VA1/A2= 0.308 Utilizar factor: 0.308

fo= 1009134.01

kg

RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO ES ADECUADA
Revisidn de cortante en zapata:

A conc.normal: 1
¢: 0.75

1)V, = 0.53(1 +§)/L/f’cbod

2)V, = 1.1A/f ¢cb,,d

Vc= menor de los valores.
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Accién en dos direcciones:

d= 0.45 m
d/2= 0.22 m
Perim. critico(bo): 580 m
B= 1
1) 1.59V f'cbyd
2) 1.1 /f'cbyd
Por lo tanto la ecuacion que rige es:  1.1.,/f'ch,,d
V= 481406.66 kg
qu=Pu/At= 16841.18 kg/mz
Vu= 336632.65 kg
Vn requerida:Vu/o: 448843.53 kg

OKILA RESISTENCIAAL CORTANTE POR ESPESOR DE LA ZAPATAES ADECUADA
Por cortante el espesor de 0.55 m es adecuado, 18.13.2.1 indica que la

longitud de desarrollo requerido del pedestal a la retorta de zapata debe ser:

18.8.5 LONGITUD DE DESARROLLO EN NODOS
Columna propuesta incialmente:

Cl(cm): 100
C2(cm): 100

20db(cm): 50.8
Dimension de columna mayor a 20db OK!
Longitud de desarrollo gancho estandar a 90° y 180°

Refuerzo: |m=25(z8) |L|
do= 2.54 cms

a)8db(cm): 20.32
b)(cm): 15 fydp

C)Ec.18.8.5.. 46.55 cms  lan=T o= 7

|La longitud de desarrollo no debe ser menor que(cm):

4655 |

Gancho 90° Dobles 4db:
12db = 3048 cms 10.16 cms
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Fig.No.23 Longitud de desarrollo gancho 90° y 180°

Por lo tanto, por longitud de desarrollo de la barra de refuerzo #8 del refuerzo
de pedestal que estara formado por 28#8 hacia la retorta de la zapata se

requiere un espesor minimo de 56.71cms+7.5cms de recubrimiento =65 cms.

Se tendran zapatas de 4.7mx4.7m y de espesor variable donde conecta
pedestal con zapata 0.65m reduciendo espesor a 0.55m en los extremos de
esta, requiere un refuerzo por presiones de suelo de 26#8 en A/D. Pedestal

1.0mx1.0m con recubrimiento minimo de 5 cms.

18.13.2.3 El pedestal debera penetrar con los estribos dentro de la longitud de
desarrollo de sus barras de refuerzo penetrando en la zapata con un
espaciamiento de 0.035m sobre la zapata dentro de una longitud de 0.70m,
en el resto de la longitud de pedestal los estribos tendran una separacién
maxima de 0.10m.

18.13.3.2 Viga a sismicas disefiadas como amarre horizontal de la estructura
deben cumplir que su dimension minima no debe ser menor que la longitud
libre entre columnas dividido por 20 y tampoco es necesario que sea mayor a

45 cms.

Dimensionamiento minimo de viga a sismica por espaciamiento maximo libre
entre columnas = 8.27m-1m=7.27m/20=0.364m.

Por lo que se usara una viga a sismica de 0.35mx0.45m dando por presiones

de suelo acero por flexion 3#8 a momento negativo y positivo.
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3.7. PRESUPUESTO

Se realiza presupuesto de estructura formada por marcos especiales de momento de concreto reforzado, obteniendo:

Elemento | Acero | Descripcién | Cantidad Costo Concreto | Cantidad Costo Perfil Cantidad Costo Total
Total Mm? Total A50 mi Total (%)
(%) (%) (%)
Pedestaly | Gr.60 #10 226qq 12,436.78
columnas #8 1068qq 44,514.24 4,000 534.96 112,341.60 - - - 182,329.98
#6 20qq 938.40
#3 298qq 12,098.80
Zapata Gr.60 #8 479qq 19,964.72 4,000 250 52,500.00 - - - 72,464.72
Vigas Gr.60 #8 2762qq 115,120.16 W10x15 7835 253,590
#6 410qq 19,237.20 W10x12 313 8,268
#5 17qq 691.90 4,000 581.5 122,110.8 538,438.38
#4 26q0 1069.12
#3 452qq 18,351.20
Entrepiso | Gr.60 #3 148qq 6008.80 4,000 956 200,760 - - - 206,768.80
Mano de obra: 30,000.10
1,455,440.24
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CAPITULO 4 DISENO Y
PRESUPUESTO DE
MARCOS ESPECIALES DE
MOMENTO COMPUESTOS
DE ACERO ESTRUCTURAL
Y CONCRETO
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4.1. MARCO TEORICO
4.1.1. Rigidez reducida

Para columnas compuestas, el concreto debe considerarse con el grado de
agrietamiento que se calcule con la ecuacion de la tabla 6.6.3.1.1 (b) ACI318-
14 para cargas mayoradas por lo que para cargas de servicio se multiplicara
por 1.4, donde se toma el area de acero como la suma de las barras
longitudinales de refuerzo y el perfil de acero en el nucleo de la seccion. Pero

el valor no debe exceder lg.

Tabla 6.6.3.1.1(b) — Momentos de inercia alternativos
ara analisis elastico al nivel de carga mayorada
Valor alternative de [ para andlisls elistico
Minimo I Maximo

Columnas y 0.357. | 0.8+ 15.-!_,.. “ l—i— [)_5i I'g" 0.8751,
o A, R ) E ‘

Miembro

Muros 4

Fig.No.24 Tabla ACI318-14 factor para reduccién de rigidez por

inercia gruesa

4.1.2. Vigas y columnas que forman marcos especiales de momento

compuesto

AISC 341-10 G3.5a En los requerimientos basicos de marcos de momento
especiales de acero y concreto (C-SMF), acero y miembros compuestos

deben satisfacer requisitos para miembros de alta ductilidad.
4.1.3. Vigas compuestas consideraciones

4.1.3.1. Método de distribucién de las tensiones plasticas
La resistencia nominal debe ser calculada suponiendo que los componentes
de acero han alcanzado la tension Fy, en traccion o en compresion, segun
corresponda y que los componentes de concreto debido a fuerzas axiales y/o

flexién han alcanzado la tensiéon de 0.85f'c.

4.1.3.2. El método de compatibilidad de las deformaciones
Debe ser usado para determinar la resistencia nominal de secciones
irregulares y para casos donde el acero no exhibe un comportamiento elasto-

plastico.
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4.1.3.3. Consecuencia del apuntalamiento.
Como la losa se cuela en forma continua, en las lineas de apoyo sobre muros
0 vigas principales aparecen momentos flexionantes negativos, aunque las
vigas secundarias estén libremente apoyadas, se tienden a fisurar la cara
superior de la losa, y obligan a colocar un armado que resista las tensiones
correspondientes. Desde este punto de vista, no conviene apuntalar las vigas
durante el colado, pues asi se logra que las rotaciones en los apoyos,
producidas por las cargas aplicadas antes de que fragie el concreto, no

ocasionen momento negativo.

4.1.3.4. Condicion compuesta
Para lograr la condicion compuesta se debe cumplir con AISC 360-10 capitulo

| inciso 3.2c:

= La viga debe estar conectada con pernos conectores de corte soldados de
1.9 cms de diametro (3/4") o menores. Después de su instalacion los
conectores deben extenderse no menos de 3.8 cms sobre el borde
superior de la plancha colaborante de acero y debe haber por lo menos
1.3 cms de recubrimiento de concreto por sobre la cabeza de los
conectores instalados.

= La plancha colaborante de acero debe quedar anclada a todos los
miembros soportantes con un espaciamiento que no debe exceder 46
cms. Tal anclaje debe ser realizado mediante conectores, una
combinacioén de esparragos y soldadura de tapon.

= Nervios orientados perpendicularmente a la viga de acero: Al calcular A,
en la determinacion de las propiedades de la seccidbn compuesta se
despreciara el concreto ubicado bajo del borde superior de la plancha
colaborante.

= Nervios orientados paralelamente a la viga de acero: En la determinacién
de las propiedades de la seccion compuesta, puede considerarse el
concreto ubicado bajo del borde superior de la plancha colaborante de
acero y debe ser considerado al calcular A.. Por la primera fila de
conectores el nervio no debe ser menor a 5 cms, por cada fila de
conectores adicionales se le sumara a los 5 cms+ 4@perno el limite, por lo

gue el nervio w; de la plancha colaborante deber ser mayor.
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AISC360-10 18 indica que el diametro de los conectores de corte no debe ser

mayor a 2.5 veces el espesor base al cual es soldado.

De acuerdo con AISC360 comentario 13.2a, el numero y fuerza de anclas de
pernos de cabeza de acero sera gobernada por la fuerza a compresion, C,
para una viga parcialmente compuesta. El porcentaje es basado en el minimo

de los estados limites del aplastamiento del concreto y fluencia del acero.

4.1.3.5. Localizacion del eje neutro pléastico
La distribucion de las tensiones plasticas puede tener el eje neutro plastico,
PNA, en el alma, en la parte superior del patin de la seccion, o en la losa,

dependiendo del valor de C.

El eje neutro plastico (PNA) es ubicado para determinar el eje encima y abajo
g es igual a la suma de fuerzas horizontales. El concepto es ilustrado,

asumiendo como prueba el PNA localizado es dentro del ala superior de la

vigueta. | 085
] a_ [l
1 di |,
i | ! (PJ’ ©
| 1 2
ds F,
(P, +C)
R
F

¥

Fig.No.25 Localizacion del eje neutro plastico

4.1.3.6. Conectores de cortante
De acuerdo con AISC360-10 seccion 18.2c, el numero de anclas con cabeza
de acero requerido entre cualquier carga concentrada y puntos cercanos de
momento cero debe ser suficiente para desarrollar el maximo momento

requerido para la carga concentrada en el punto.

El espaciamiento minimo de conectores centro a centro, debe ser 6ds, a lo
largo del eje longitudinal de la viga compuesta soportante y 4ds; en la
direccién transversal, excepto dentro de los nervios de la plancha colaborante
orientadas perpendicularmente a la viga de acero, donde el espaciamiento

minimo debe ser 4ds, en cualquier direccion.
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4.1.3.7. Criterio de deflexién por carga viva
La deflexién debida a carga viva después de la accion compuesta teniendo un
limite de L/360 bajo la carga viva de disefio requerida por tabla 1604.3 de
IBC2009, o 1 pulgada usando un 50% de reduccion en la carga viva de disefio

como es recomendada por AISC guia de disefio 3.

Deflexion para miembros compuestos puede ser determinado usando un
limite inferior de momento de inercia proporcionado por AISC360 comentarios

ecuacion C-13-1.

Calculo del bajo limite de momento de inercia, ILs.

20Q
Ip = Is + As(Yena — d3) 2+( £ ) (2d3 + dy = Ypya )?
y

Para la determinaciéon de I g la fuerza nominal de anclas de acero son

calculadas entre el punto del momento maximo positivo y el punto del

momento cero. El maximo momento es ubicado al centro del claro.

4.1.3.8. Resistencia por flexién negativa:
F3.2b AISC360-10 Debe ser determinado solo por la seccién de acero,
alternativamente, la resistencia disponible de flexion negativa debe ser
determinada a partir de una distribucién de tensiones plasticas en la seccion
compuesta, para el estado limite de fluencia (momento plastico), con ©,=0.9,

con tal que:

a) La viga sea compacta y debidamente arriostrada de acuerdo con capitulo
F.

b) Los conectores de cortante, conecten la losa a la viga en la region de

momento negativo.

c) El refuerzo en la losa paralelo a la viga de acero, dentro del ancho efectivo

de la losa, este propiamente desarrollado.

=Y
M e

(Bt 1)

K
Fig.No.26 Diagrama de fuerzas a flexion negativa
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La resistencia a flexibn en la regibn de momento negativo debe ser
proporcionada por solo la viga de acero o la resistencia plastica de la seccion
compuesta formada por el refuerzo longitudinal de la losa y la seccion de

acero.

Cuando se fija adecuadamente una seccidn compacta de acero y hay un
adecuado desarrollo de la longitud de las barras de refuerzo actuando
compuestamente en la region de momento negativo, la resistencia de flexion

nominal esta determinada por la distribucion de esfuerzos plasticos.

4.1.4. Consideraciones para columnas compuestas de acero

estructural embebido en concreto reforzado

4.1.4.1. Curva de interaccion para modelo de distribucion de

tensiones plasticas

Material strength
i (strength equations)
P Slendemess
’ " (column curve)

Design ($,02) - Method 2

-

A\ = slendemess reduction
A=AYA

Fig.No.27 Construccion de curva de interacciénAISC360-10 comentarios C-15.2

La fuerza nominal en la superficie de interaccion A, B, C, D es primero
determinado usando la ecuacion de la tabla I-la en AISC manual de

ejemplos.

Esta curva es representativa de los miembros de columnas corta, fuerza sin
considerar los efectos de esbeltez. Un factor de reduccion de esbeltez, es
entonces calculado y aplicado en cada punto para crear la superficie A', B', C',
D

La resistencia apropiada o factor de seguridad son entonces aplicados para
crear el disefio de la superficie A", B", C", D". Finalmente, la axial requerida y

fuerza a flexion de las combinaciones de cargas aplicadas son trazadas en la
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superficie de disefio. EI miembro es entonces considerado aceptable para las

cargas aplicadas si todos los puntos caen dentro de la superficie de disefio.

Construccion de fuerza nominal en superficie de interaccion A, B, C, D sin

efecto de esbeltez.

Construccién de superficie de fuerza nominal de interaccion A', B', C', D' con

efecto de esbeltez.

El factor de reduccion de esbeltez, A, es calculado para el punto A usando

AISC360-10 12.1 de acuerdo a los comentarios seccion I5.

Porque la longitud arriostrada es la misma en ambas direcciones x-X y y-y, la
columna sera volteado alrededor del eje teniendo la menor rigidez de la
seccion compuesta, Eles. No tanto el valor del momento de inercia para el
concreto y acero de refuerzo son similares alrededor de cada eje, el volteo de
la columna seré alrededor del eje débil de la seccién de acero por inspeccion.
ley, Isy ¥ lsry SON por lo tanto usados para el calculo de efecto de esbeltez de
acuerdo AISC360 seccion 12.1b.

4.2. DISENO DE ENTREPISO COMPUESTO

4.2.1. Lamina troquelada

Espesor de losa (t): 0.08 m
CV = 500 kg/mz Claro= 0.6 m
CVR= 250 ka/m?2 Ancho= 1 m
CMconcreto:  283.44  kg/m?2
CMadicional 100 kg/m2 Wu= 1260.1 kg/m
TOTAL=  883.44 kg/m2 Mu= 56.71 kg.m
Lamina calibre 18 luz libre 3.0 m
Espesor de lamina troquelada = 0.12 cms
Inercia=  1.11E-07 m*
A= 4.35E-04 m?
S= 5.693E-06 m3

Resistencia de lamina troquelada:

ou= 9.96E+06 kg/m2= 996.1054 kg/cm?

on= 1369.64 kg/cm? OK!!

~ 72 ~



Deflexion lamina troq.:  Wsen.= 883.44 kg/m= 8.83 kg/cms

Acalculada= 0.066 cms

Aresistente= 0.250 cms OKlI

4.2.2. Viga secundaria compuesta

Vigas secundarias compuestas, unién de perfil de acero con losa de concreto
sobre lamina troquelada utilizando conectores de cortante, losa de concreto

reforzada por contraccién y temperatura.

Fuerzas actuantes:
Mu+= 4992435 kg.cms

Vu= 2719.15 kg
Mu-= 0 kg.cms
Load Case/Load Combination End Offzet Location
" Load Case @ Load Combination ) Modal Case 0.000 cm
1.2CM+1.6CV - 745.000 em
Length |745.000 cm
Component Display Location
Major (V2 and M3) - @ Show Max ) Scroll for Values
Shear W2

-2719.15 kof

T T[]  stoowen

L

Moment M3

499243 52 kgf-cm
at 372.500 cm

L

Fig.No.28 Fuerza cortante y momento en viga secundaria
combinacién 1.2CM+1.6CV

Propiedades de seccion:

Seccion:  wixz v = 9.07E+01 cms®
Ix= 2.24E+03 cms*

As= 22.84 cms? Zx= 206.48 cms?
d= 25.07 cms Sx= 178.62 cms3
tw= 0.48 cms ry= 1.99 cms
br= 10.06 cms J= 2.28 cms*

t= 0.53 cms w= 13668.48 cms®



Longitud sin apoyo lateral= 3725 cms

b/t= 943 SECCION DE ALA NO COMPACTA

A, =038 /E/fy = 914
A =10 /E/fy= 24.06

Ancho efectivo (be):

Distancia a la viga adyacente: 60 cms
Longid medida entre centro de los apoyos: 745

Debe ser el menor de:

1/8de la longitud de apoyo de la viga: 186.25
1/2 de la distancia de la viga adyacente a la viga: 60
La distancia al borde de la losa en voladizo: NO
Por lo tanto el ancho efectivo es: 60.00 cms

No se considerara apuntalamiento temporal durante la construccion, por lo
tanto se dispondra segun AISC360-10 13.1b, que la seccidén de acero sola
debe tener la resistencia suficiente para soportar todas las cargas aplicadas

antes que el concreto obtenga el 75% de su resistencia especificada f'..

Célculo de la resistencia nominal de la seccidn de acero sola durante la

cms

cms
cms

construccion AISC360-10 F2 (condicién Pre-compuesta):

La resistencia nominal de flexiéon, Mn, debe ser el menor valor obtenido de

acuerdo con los estados limites de fluencia (momento plastico) y pandeo

lateral torsional.
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Fluencia:

Mp= FyZx= 727364 kg.cms

Pandeo lateral torsional:
Lb= 37250 cms

L, = 1.76r, /E/Fy = 8443 cms

I
ho= 2454 cms Tes = |2

c= 1.00

L, =195n, —— |2 4 [ L5 y21676
T T RS0, [Seh, (p) Te76C

Cob= 1.30

xMo Tts

2
PO L E\/1 + 007825 2y21620.602

Lpy2
G

Mn= Mn=FcrSx
Mn= 289470.39 kg.cms

Pandeo local ala en compresion:

A= Ays

My = My = (M = 0.7F,S)(— )| =
rf pf
A=bi/2t= 9.429 h=
ke=
Apf=Ap: 9.14
Ai=Ar= 24.06

Por lo tanto Mn=

= 250

0.7
Tfy)zz 245.06 cms

721856.1 kg.cms

2400 cms
0.57 cms

289470

Mn<Mp POR LO TANTO USAR Mn

(DMn:

W.u durante la construccion:

CM seccion: 17.93 kg/m
CM entrepiso: 262 kg/m? 745
CV estimada: 122 kg/m?
410.2  kg/m?
CM+CV= 264.05 kg/m Mu=

260523.4 kg.cms

Longitud total de viga:

cms

183191.8 kg.cms

OK SECCION DE ACERO DURANTE LA CONSTRUCCION
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AISC Guia de disefio 3 indica que la deflexion limite L/360 y 1 pulg.
Aim= 2.07 cms Cv= 73.20  kg/m

Acalc= 0.64 cms OK DEFLEXION CUMPLE

Deflexion completa (CV+CM):
Aiim= 3.10 cms

Acalc= 2.32 cms OK DEFLEXION COMPLETA CUMPLE
Resistencia para condicidn compuesta (Flexion positiva):
] ‘ Fig.No.29
AISC360-10 I13.2c Resistencia de vigas ~ :u- / \ Seccion
compuestas con planchas colaborantes ——  transversal
de acero: lamina troquelada
1/2" 2" 1/2"
Altura nominal de nervio  3.81 cms <7.5cms OK
Ancho promedio de nervio de concreto (wr): 10.16 cms
>5cms OK
@ max. conec. cort.= 1.9 cms
Altura minima de conectores= 761 cms
Recub.minimo de conc. sobre conectores= 1.3 cms
Espesor de losa sobre plancha(tc)= 8 cms
>5cms OK!
@conector de corte(dsa): 1.27 cms <1.9cms OK
OK <2.5tf
Longitud de perno = 8 cms OK Lperno>4dsa

OK>Altura minima de perno
OK recub.minimo de conc. Sobre perno 3.81cms

Longitud del perno antes de la instalacion= 8.95 cms

De acuerdo con AISC360-10 seccion 13.2a, la fuerza a flexion nominal debe
ser determinada para la distribucion de tenciones plasticas sobre la seccion

compuesta donde: h/tw= 46.60

hy <376 |E
[ty JTfy 3.76 /E/fy= 90.46

USAR METODO DE TENSIONES PLASTICAS PARA CALULAR Mn
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(1) Aplastamiento del concreto

Ac= Area de concreo de losa dentro del ancho efectivo.

| Mervio de lamina perpendicular a la viga -
Ac= 480.00 cms?
C =0.85fcAc= 114982 kg

(2)Fluencia del acero:

C=AsFy=  80454.55 kg
(3)Transferencia de cortante

50% es usado como una porcentaje de prueba de accién compuesta

como sigue: 114982.05kg
C=2Qn= | 50%(Min = 40227.27
80454.55kg
Por lo tanto C= 40227.27 kg

POR LO TANTO SE PRESENTA ACCION COMPUESTA PARCIALMENTE
C=ZQn < C=0.85f'cAc;C=AsFy

Localizacion del eje neutro plastico (PNA):

2 Fencima PNA=Z Fdebajo PNA
C+xbiFy=(As-bix)Fy

. AE,—C
Resolviendo para x: x =—2>Y - _-057 cms
2b/F,
x>tf PNA dentro del alma

Determinando el momento nominal resistente de la seccibn compuesta

siguiendo el procedimiento de AISC360 comentarios seccion 13.2 a.
Mn=C(d1+d2)+Py(d3-d2)
a=C/0.85fcb= 2.80 cms

2.8<8 ENCIMA DE PARTE SUPERIOR DE LAMINA
di=tslab-a/2 104 cms

d2=x/2= 0.28 cms
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d3=d/2= 1253 cms

Py=AsFy= 104591 kg
Mn= 1711557 kg.cms
OMn= 1540402 kg.cms

OK SECCION COMPUESTA ES ADECUADA
Continuando con el disefio con el 50% de la seccién compuesta

Fuerzas en anclas de acero:

Fuerzas en anclas de cabeza de acero puede ser calculada de acuerdo
con AISC360-10 18.2a como sigue:

Qn = 0.5A5qV/f'cEc < RngAsaFu

dsa= 1.27 cms
wi/hr= 2.67 >1.5
Asa= 1.27  cms?
Rg: 1
Rp= 0.6
Qn= 3480.7 kg
Numero y espaciamiento de anclas:
X0 C ,
Nancias = 0. 0" 12.00 anclas en cada extremo ubicadas
" " dentro de zona entre Mmax y M=0

Espaciamiento maximo no debe exceder el minimo de:

8tlosa= 64 cms
40 cms
Por lo tanto el espaciamiento maximo debe ser: 40 cms

Fuerza cortante resistente de la secciéon de acero:

De acuerdo con AISC360-10 seccion 14.2, la viga debe ser evaluada por el

cortante disponible como una viga de acero al desnudo usando provisiones de

capitulo G.
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VnZO.BFyAW Cv

Si h/tw<2.24E/Fy — Cv=1 h/tw = 46.60
2.24E/Fy= 53.89 Cv= 1

Aw= 12.10 cms?

V= 25572.27 kg b= 1

PVn= 25572.27 kg

OK SECCION DE ACERO CUMPLE POR CORTANTE

Criterio de deflexién por carga viva

Célculo del bajo limite de momento de inercia, ILs.

i = e A = o) L2 4 = Vo
> Qn= 41768.9 kg
a=C/0.85 fcb=2Qn/0.85 f'c b= 291 cms
di= 10.36 cms X= 0.55 cms
do= 0.27 cms ds= 12.53 cms

La distancia desde la parte superior de la seccién de acero al eje neutro
plastico, Yena, €s calculado usando el procedimiento proporcionado en
AISC360 comentarios seccion 13.2 como sigue:

Asds + (2 (2ds + dy)

YEna = At (ZTg") =20.36 cms
lLe= 6329.39 cms*
Mocv= 194861.9 kg.cms Wocv= 2.81 kg/cms
L/360= 2.07 cms
A= 0.87 cms OK CUMPLE <1 PULG Y L/360

Para el calculo de control de vibraciones en entrepiso se hace uso de AISC
Guia de disefio 11Capitulo 3, cabe mencionar que, aun si en el entrepiso no

se hace uso de conectores de cortante se puede asumir la accion compuesta
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entre la lamina y miembros con puntos de soldadura o la friccion entre el

metal y la superficie de metal.

Con uso del programa se aplicardn los limites de aceleraciones segun la

ocupacion del edificio, Tabla 4.1.

Table 4.1
Recommended Values of Parameters in
Equation (4.1) and a0/ g Limits

Constant Force Damping Ratio | Acceleration Limit
Py B a,/ g x100%

Offices, Residences, Churches 0.29 kN (65 Ib) 0.02-0.05* 0.5%

Shopping Malls 0.29 kN {65 Ib) 0.02 1.5%

Footbridges— Indoor 0.41 kN (92 Ib) 0.01 1.5%

Footbridges—Qutdoor 0.41 kN {92 Ib) 0.01 5.0%

* 0.02 for floors with few non-structural components (ceilings, ducts, partitions, etc.) as can occur in open
work areas and churches,

0.03 for floors with non-structural components and furnishings, but with only small demountable partitions,

typical of many modular office areas,

0.05 for full height partiions between floors.

Fig.No.30 Tabla 4.1 AISC Guia de disefio 11 limites aceleraciones

Relacion de amortiguamiento 0.02-0.05

De los valores obtenidos:

La frecuencia natural de la viga (fn)= 8.801 HZ

Po= 0.289 kN B= 0.025
W= 312.06 kN
a P.exp(—0.35
& BB _ o010 = 0005 Tabla4.1Guiade
g ﬂw g . ~
disefio 11.

OK CUMPLE 0.0017<0.005
4.2.3. Vigas principales compuestas

Viga principal compuesta, ubicada en direccién perpendicular a nervios de

lamina troquelada, formando marcos especiales de momento en estructura.

Fuerzas actuantes:

Mu= 2370697.00 Kg.cms
Vu= 8669.52 kg
Mu-=  2590712.00 kg.cms
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Load Case/Load Combination End Cffzet Location

) Load Case @ Load Combination ) Modal Case 45.000 cm
1. 2CM-SX[=}+0.35Y(:}:CV  * 700.000 cm
Length | 745.000 cm
Component Dizplay Location
[ME'iOF (V2 and M3) - @ Show Max () Scroll for Values
Shear V2
-B669.52 kgf
at 45.000 cm
Moment M3

-2530711.89 kgf-cm
m‘ at 45.000 cm

Fig.No.31 Fuerza cortante y momento en viga combinacion
1.2CM-SX(+)+0.3SY(+)+CV

Seccion: ﬂ_ ly= 5.74E+03 cms*
Ix= 4.62E+04 cms*
As= 145.81 cms? Zx= 2458.06 cms3
d= 41.91 cms Sx= 2195.87 cms?3
tw= 1.16 cms ry= 6.27 cms
b= 26.16 cms J= 148.59 cms*
tr= 1.93 cms Cw= 2306723 cms®
bt/ti= 6.78

Apg = 0.30 /E/fy = 7.22

OK!l SECCION POSEE ALTA DUCTILIDAD
Arriostramiento lateral de viga:

Longitud sin apoyo lateral= 248.33 cms

AISC341-10 D1.2b indica que un maximo longitud libre sin arrostramiento
debe ser menor a: Ly = 0.086m,E/f,

Lb= 312.30 cms OKII CUMPLE L<Lb

En adicién D1.2b requiere cumplir con los requisitos de la seccion D2.a:
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D2.a(a)(2). Viga arriostrada debe satisfacer los requisitos del apéndice 6 de
las especificaciones (AISC360-10) para torsion lateral de vigas arriostradas,

donde los requisitos de fuerza flexionante del miembro.
debe ser: Mr=Mu=RyFyZ (LRFD) Cda= 1.0

Ry= 1.1
Mu= 9525000 kg.cms

Seccidon D1.2c¢(2) El esfuerzo requerido del arrostramiento lateral de cada ala

de la seccidn siempre que este contiguo a la articulacién plastica debe ser:
Pu=0.06RyFyZ/ho (LRFD) ho(CmS): 39.98
Pu= 14294.79 kg

La fuerza por torsién arriostrada requerida siempre que este contiguo a la

articulacion plastica debe ser:
Mu= 571500.0 kg.cms

Ancho efectivo (beff):

Distancia a la viga adyacente: 60 cms
Longid medida entre centro de los apoyos: 745 cms

Debe ser el menor de:

1/8de la longitud de apoyo de la viga: 186.25 cms
1/2 de la distancia de la viga adyacente a la viga: 60 cms
La distancia al borde de la losa en voladizo: NO
Por lo tanto el ancho efectivo es: 60.00 cms
b/t= 6.78 SECCION DE ALA COMPACTA Y ALMA COMPACTA

A, = 0.38 /E/fy = 9142
Ar =10 /E/fy = 2406
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Calculo de la resistencia nominal de la seccién de acero sola durante la

construccion AISC360-10 F2 (condicién Pre-compuesta):

Fluencia:
Mp= FyZx= 8659091 kg.cms

Pandeo lateral torsional:

Lpb= 248.33 cms
Ly = 1.76rm, /E/Fy = 265.65 cms
I,h,
ho= 39.98 cms Tts = |5 = 7.23
c= 1.00 x
_ _E | Jc Je o2 07fy 5
L, = 1957 0.7F, th0+ (tho) +6.76( z )=84591 cms

Cb= 1.30

— Com’E Je ﬂ 2
F,= (Li)zjl +O.O78th0 (Tts) = 23846.82
Tts
Mn=  Mn=FyZx
Mn= 8659090.9 kg.cms
OMn= 7793181.8 kg.cms

Mn>Mp POR LO TANTO Mn=Mp
Wu durante la construccion:

CM seccion: 114.46  kg/m Longitud total de viga:
CM entrepiso! 262 kg/m? 745 cms

CV estimada: 122 kg/m?
410.2 kg/m?

CM+CV= 360.58 kg/m Mu= 166774.8 kg.cms

OK SECCION DE ACERO DURANTE LA CONSTRUCCION
AISC Guia de disefio 3 indica que la deflexion limite L/360 y 1 pulg.

Alim= 2.07 cms Cv= 73.20 kg/m

Acalc= 0.03 cms OK DEFLEXION CUMPLE
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Deflexion maxima (CV+CM):

Alim= 3.104 cms

Acalc= 0.15 cms OK DEFLEXION CUMPLE
Resistencia para condicion compuesta (Flexion positiva):

Altura nominal de nervio  3.81 cms <7.5 cms OK
Ancho promedio de nervio de concreto (wr): 10.16 cms

>5cms OK
@ max. conec. cort.= 19 cms
Altura minima de conectores= 7.61 cms
Recub.minimo de conc. sobre conectores= 1.3 cms
Espesor de losa sobre plancha(tc)= 8 cms

>5cms OK!
@conector de corte(dsa) 1.9 cms =1.9cms OK
OK <2.5tf

Longitud de perno = 8 cms OK Lperno>4dsa

OK>Altura minima de perno
OK recub.minimo de conc. Sobre perno 3.81cms

Longitud de perno antes de la instalacion: 8.95 cms

De acuerdo con AISC360-10 seccion 13.2a, la fuerza a flexion nominal debe
ser determinada para la distribucion de tenciones plésticas sobre la seccion

compuesta donde:

by, <376 [E /f,

h/tw= 31.20

3.76 [E/. =
[°/f,= 90.46

USAR METODO DE TENSIONES PLASTICAS PARA CALCULAR Mn
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(1) Aplastamiento del concreto

Ac= Area de concreto de losa dentro del ancho efectivo.
‘ Mervio de lamina perpendicular a la viga - |

Ac= 480.00 cms?
C=0.85fcAc= 114982 kg
(2)Fluencia del acero:
C=AsFy= 513636.36 kg
(8)Transferencia de cortante
50% es usado como una porcentaje de prueba de accidon compuesta
Ccomo sigue: 114982.05kg
C=2Qn=| 50%(Min = 57491.02
513636.36kg
Por lo tantc C= 57491.02 kg
POR LO TANTO SE PRESENTA ACCION COMPUESTA PARCIALMENTE
C=2Qn < C=0.85f'"cAc;C=AsFy

Localizacién del eje neutro plastico:

2 Fencima Pna=2 Fdebajo PNA
C+xbtFy=(As-bfx)Fy

AFE,—C
Sy =2.47 cms

Resolviendo para x: =Y -
2bsF,

x>tf PNA dentro del alma

Determinando el momento nominal resistente de la seccidn compuesta

siguiendo el procedimiento de AISC360 comentarios seccion 13.2 a.
Mn=C(d1+d2)+Py(ds-d2)
a=C/0.85fcb= 4.00 cms

4<8 ENCIMA DE PARTE SUPERIOR DE LAMINA
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di=tslab-a/2: 9.8 cms
do=x/2= 1.24 cms
ds=d/2= 20.96 cms
Py=AsFy= 667727 kg
Mn= 13801136 kg.cms
PMn= 12421023 kg.cms
OK SECCION COMPUESTA ES ADECUADA

Momento correspondiente a la distribucion plastica de traccion en la seccion

compuesta transversal (Mp):

AISC341-10G2.6b Mp,exp=RyMp Donde Mp=Mn
Porlotantc Mpexp= 15181250 kg.cms

Continuando el disefio con el 50% de la seccidn compuesta

Fuerzas en anclas de acero:

Fuerzas en anclas de cabeza de acero puede ser calculada de acuerdo
con AISC360-10 18.2a como sigue:

Qn = 05454V f'cEc < RgRpAsq

dsa= 1.9 cms

Asa= 2.84 cms?

Rg: 1

Rp= 0.6

Qn= 7790.6 kg

Numero y espaciamiento de anclas:
X0 C _
Ngncias = 0. o 8.00  anclas en cada extremo medida
n n

desde el Mmax hasta donde M=0
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Espaciamiento maximo no debe exceder el minimo de:

8tlosa= 64 cms
40 cms
Por lo tanto el espaciamiento maximo debe ser: 40 cms

Fuerza cortante resistente de la seccién de acero:

De acuerdo con AISC360-10 seccion 14.2, la viga debe ser evaluada por el

cortante disponible como una viga de acero al desnudo usando provisiones de

capitulo G.
Vn=0.6FyAwCv
Si h/tws2.24VE/Fy — Cv=1 h/tw= 31.20
2.24\E/Fy=  53.89 Cv= 1
Aw= 48.44 cms?
Vn= 102375 kg D= 1
DVn= 102375 kg

OK SECCION DE ACERO CUMPLE POR CORTANTE

Criterio de deflexidn por carga viva:

Calculo del bajo limite de momento de inercia, Is.

2 Qn

I )(2d3 + dy — Yena )?
y

Iig = Ig+ As(Ygna — d3) 2+(

2Qn= 62324.8961 kg

a=C/0.85f'cb=2Qn /0.85 f'c b= 4.34 cms
di= 9.64 cms X= 2.45 cms
d2= 1.22 cms ds= 2096 cms

La distancia desde la parte superior de la seccién de acero al eje neutro
plastico, Yena, €s calculado usando el procedimiento proporcionado en

AISC360 comentarios seccion 13.2 como sigue:
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Agdy + (ZF—f")(wg +dy)

Yena = = 24.27 cms
A+ &
y
lLe= 60972.2593 cms*
Mocv= 156000 kg.cms Wocv= 3.37 kg/cms
L/360= 2.07 cms
A= 0.14 cms OK CUMPLE <1 PULG Y L/360

Resistencia por flexién neqgativa:

a) La viga sea compacta y debidamente arriostrada de acuerdo con capitulo
F.

OK CUMPLE!!'SECCION DE ALA COMPACTA Y ALMA COMPACTA
Area de refuerzo negativo (Asr)= 0.86 cms?

Refuerzo= ne10#3) v/ 49.31 cms

Por lo tanto la separacién sera: 40 cms
Asr a usar sera: 1.07 cms? OK CUMPLE

Fuerza de tension en barras de refuerzo:

La fuerza de tension sera la menor de T=ArFyr y T=) Qn por lo tanto:

di= 7.81 cms
T= 3751.71205 kg d2= 1.38 cms
ds= 2096 cms

La resistencia nominal de momento plastico de una seccion compuesta a
flexion negativa esta dada por :

Mn=T(d1+d2)+Pyc(ds-d2)= 13103165 kg.cms ®v= 0.9

OMn= 11792848.8 kg.cms OK CUMPLE POR FLEXION NEGATIVA
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4.3. COLUMNAS COMPUESTA, PERFIL DE ACERO EMBEBIDO EN
CONCRETO

Marcos formados por elementos verticales que resisten fuerza axial y flexion,

compuestos de un perfil de acero W embebido en concreto reforzado.

Fuerzas actuantes: Combinacién: 1.2CM+SX(-)+0.3SY(+)+CV
Pu= 464017 kg Vuz= 10557.28 kg
Vuz= 39485.59 kg Mu2= 16140365 kg.cms
Muz= 6199509 kg.cms
") Load Case @ Load Combination ) Modal Case 0.000 cm
1 2CM+SX(+0.38Y(+CV - 314.402 cm
Length | £00.000 cm
Component Dizplay Location
[Minnr{'ﬂ and MZ) - @ Show Max 1 Scroll for Values
Shear V3
-359485.59 kgf
at 314.402 cm
Moment M2

-16140365.40 kgf-cm
\l\‘ at 0.000 cm

Fig.No.32 Fuerza cortante y momento en columna combinacion
1.2CM+SX(-)+0.3SY(+)+CV

Propiedades de seccidon de acero:

Seccién:  waxie2 v | ly= 1.84E+04 cms*
Ix= 2.15E+05 cms*

As= 307.74 cms? Zx= 7669.15 cms?3

= 63.50 cms Sx= 6784.24 cms3

tw= 1.79 cms ry= 7.75 cms

bi= 33.02 cms = 770.03 cms*

tr= 3.10 cms Cw= 16810345 cms®
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bt/ti= 5.33

Ana = 0.30 /E/fy = 7.22

OK!! SECCION POSEE ALTA DUCTILIDAD

Dimensiones exteriores de la seccidon de concreto reforzado:

hi= 90 cms
h2= 90 cms
Altura = 400 cms

AISC341-10 D1.4b Refuerzo longitudinal deben satisfacer requisitos ACI318
18.7.4.

Refuerzo longitudinal: Refuerzo: No25(#8) ¥
Asvarila= 51 cms?
Asmin= 81 cms? Dref.= 254 cms
Asmax= 486 cms? N° barras: 20
OK CUMPLE Asmin<As<Asmax As= 102 cms?

AISC341-10 G3.2 Columnas embebidas debe cumplir con los requerimientos
de la seccion D1.4d(2) para miembros de alta ductilidad y seccién de concreto

con los requerimientos 18.7 ACI318-14.

AISC341-10 D1.4b Columnas compuestas embebidas debe satisfacer los

requisitos de AISC360 capitulo | en adicién a esta seccion.

Recubrim.= 4 cms
Estribo= N°10(#3)
Destribo= 0.95 cms
Distancia de la seccién de acero a la barra long.= 576 cms

OK CUMPLE>1.5pulg.y1.5db
Propiedades de seccién compuesta:

Ag= 8100 cms? Asr= 102 cms?
Asri= 51 cms? Ac= 7992.9 cms?
c= 6.22 cms

Curva de interaccion para el modelo de distribucion de tensiones plasticas:

El procedimiento para crear la curva de interaccion usando el modelo de
distribucion de tensiones plasticas es mostrado graficamente en la figura 27
sacado de AISC360-10 comentarios C-I5.2.
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Refuerzo en el centro de la linea: 0
Asrs= 0 cms?

Punto A(Axial compresion pura):

Py = F,Ag + Fyp Agr + 0.85f" A, = 3429940.28 kg
Ma= 0 kg.cms

Punto D(M&ximo momento nominal):
- % _ 957333.3 kg

Z, )
Mp = ZsF) + Z,Fy + 7(0.85f c)

Zs=7x= 7669.15 cms3
h,
Zr = (Asr - Asrs) <7 - C> = 3955.6 cms3
hlh% 3
Z, = YR Zo—Z, = 170625.3 cms
Mp= 64173926  kg.cms

Punto B (Flexion pura):
Ps= 0 kg

Mg = Mp — Zs,F, — 1/, 20, (0.85f" )

Zen = hlh% — Zsn

d
Asumiendo hn bajo elala (h,< 5~ tr)

_ 0-85f’C(Ac + Asrs) - ZFyrAsrs

" 208 () T 2R L, Lol ems

d
ST = 28.65 cms OK CUMPLE
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Por lo tanto el valor de Zsn= 1441.09 cms?

hn= 28.37 cms
Zcen= 70988 cms?
Ms= 50594930 kg.cms
Punto C (Punto intermedio):
Pc=0.85fcAc= 1914667 kg
Mc=Mg= 50594930 kg.cms
Prno=Pa= 3429940.3 kg
C;=01+2 4 < 0.3
1= 04 (AC+AS)_ '
Ci= 0.17

Elyrp = Eglgy + 0.5Eglgyy, + CiEcl,,

Momento de inercia de las barras de refuerzo (lsr):

_ Ndy

Iy = Vi 2.04 cms*

n
I, = Z I +Z Age?= 2383.60 cms®
i i=1

n
=1

Ne ref. /[l y= 12

Separacion: 1531 cms

Ne° ref. // x= 8

S. centro : 7.656 cms 4 barras
S.2: 22.97 cms 4 barras
S. 3: 38.28 cms 4 barras

Inercia del concreto:

lcy=Ilgy-lsy-lsry= 5446677 cms*
Elefi= 1.97E+12 kg/cms?
TL'ZEIeff , , I
e = KD? 1.22E+08 kg K=1 segun método de analisis
Pno/Pe= 0.03 <2.5
Pn= 3389741.1 kg A=Pn/Pno= 0.99
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De acuerdo con AISC360-10 comentarios 15, la misma reduccién de esbeltez

es aplicada a cada uno de los puntos en la superficie de interaccion:

Pa=APa= 3389741.1 kg
Pe=APB= 0 kg
Pc=APc= 1892226.6 kg
Po=APp= 946113.31 kg

Construccion de la curva de interacciéon de disefio A", B", C", D"

Dc= 0.75 ®p= 0.9
Px=®cPx Mx=DpMx:
Pa= 2542305.8 kg Ma»= 0 kg.cms
Pc= 1419170 kg Mc= 4.55E+07 kg.cms
Pp= 709584.98 kg Mp'= 5.78E+07 kg.cms
Pe= 0 kg Mpg"= 4.55E+07 kg.cms
Curva de interaccidn de resistencia nominal
3000000
0, 2542305.788
2500000
o
& 2000000
=)
:S 4.55E+07, 1419169.96
%’_ 1500000
£
8
S 1000000
‘-‘3- 5.78E+07, 709584.
Mu, Pu
500000 ®
4.55E+07,0
0
0 10000000 20000000 30000000 40000000 50000000 60000000 7000C
Fuerza a flexion ®Mn (kg.cms)

Fig.No.33 Curva de interaccion de resistencia para columna

compuesta

Por lo tanto seccion es adecuada a flexo-compresion M,P, estan dentro de la

superficie de interaccion de resistencia nominal.

Conectores de cortante: AISC360-10 Calculo de la distribucion de fuerzas son

basados en la fuerza de compresidn axial de miembros compuestos

embebidos sin efectos de esbeltez. Ppo.
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Transferencia de carga: Para la condicion de carga donde se asume que la
carga axial se aplicara directamente sobre la seccion de acero de la columna,
por que la conexion de viga hacia la columna se apoyara directamente sobre
la seccion de acero de esta transfiriendo el cortante directamente en el nucleo

de acero.

Seccion 16.2a AISC360-10 aplica que en este caso V'r:

/ FyAS
Vy=h(1- P = 317356.5 kg
no

Conectores de cortante:

Los conectores con cabeza de cortante deben estar al menos distribuidos
en dos caras de la seccidon de forma geométricamente simétrica.

Fu= 65000 Ib/in2
4579.55 kg/cmz

Geometria del ancla de acero perno con cabeza:

dsa= 1.59 cms < 2.5tf OK CUMPLE
Asa= 1.98 cm?2
hsa instalado= 8 cms hsa/dsa > 5 OK CUMPLE
hsa antes de instalacion= 8.48 cms

Fuerza cortante resistente individual de anclas de pernos de cabeza
Qnv=FuAsa= 9064.43 kg Ov= 0.65
OQnv= 5891.88 kg

Numero requerido de anclas de pernos de cabeza de acero:
VI

Nancla = =
Dy, Qnyp

54.00 Redondear: 60 anclas

Ubicando 2 anclas a cada lado en los patines de la seccion por cada grupo en

plano como muestra figura 34.

16.4a AISC360-10 indica que estos pernos solicitados por la carga transferida

deben ubicarse dentro de la longitud de transferencia de carga que es
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definida por 2h2=180 cms desde el extremo superior de la columna

compuesta, por lo tanto espaciamiento entre anclas sera:

Separacion de la parte superior de la columna al primer perno:
15 cms
OK CUMPLE <32dsa
S= 11.79 cms >4dsa OK CUMPLE

El resto de la distancia fuera de la longitud de introduccién de carga también

debe colocarse anclas a una distancia maxima 32 veces el diametro del ancla.

S 32dsa= 50.8 cms

AISC360-10 18.3e Separacion transversal debe ser mayor a 4 veces el diametro
del perno.

Stransversal: 10 cms >Adsa OK CUMPLE

ANCLAS UBICADAS EN
PAR A CADA LADO DE

Recubrimiento del concreto sobre ancla : LA SECCION EN PATINES

5.25 > 1 1/2pulg. OK CUMPLE

, Stransv/2
Stransv/2

Minimo recubrimineto lateral: S

gcabeza de perno: 3.175 cms e

‘— Concrete
encasement
Recubrimiento lateral: 38.41 cms Fig.No.34 Separacion
>lpu|g. OK CUMPLE conectores en seccion
transversal

Chequeo de fracturamiento del concreto por cortante paralela a un extremo:

h1/2

Load Introductlon length

Line of anchors —
under conslderation

1.5¢a1

Section

Elevation

Fig.No.35 Falla por fracturamiento del concreto por anclas, vista en elevacién y

seccion trasversal.
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ACI318 seccion D.4.4(c): @ = 0.75

_ Avc
Vcbg =2 A_Ipec,vlped,vl/)c,vlph,vvb

vco

Ca1= 40 cms 1.5Ca1= 60 cms
Avco=4Ca1?= 6400 cms?
Avc= 25650 cms?
Wec,v= 1 No excentricidad
Wed,v= 1 De acuerdo con ACI318 D.6.2.1( ¢)
We,v= 1.4 ACI318 D.6.2.7 Sin fisuracion debido a carga servicio
WYh,v= 1
l
Vy = [B(d_e)o'z\/ dsa | Ay f,c(Cal )1'5
sa
le= 7.29 hdasa-espesor de cabeza AWS D1.1
A= 1 concreto normal
Vb= 58059.38 kg
Vebg= 651535.11 kg

PVeng= 488651.33 kg por plano

Por dos planos de ruptura: PVebg= 977302.7 kg
OK CUMPLE V'r< ®Vchg
Refuerzo transversal :

AISC341 Seccion D1.4b(2) En adicion de los requerimientos de esa seccion

refuerzo transversal debe cumplir también con Capitulo 18.7 ACI318.

Seccion D1.4b(1) El espaciamiento critico de los estribos debe mantenerse en
una longitud, lo, medida desde la cara de los nodos y en ambos lados de

cualquier seccién donde se produzca flexién.

Valor lo debe mantenerse a la mayor de las siguientes condiciones:

1/6H: 66.67 cms
Max(h1,h2): 90 cms lo= 90 cms
18 pulg: 4572 cms
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Separacion entre estribos sera el menor valor de los siguientes:

hx= 30.62 cms 090
<35 OK CUMPLE T ' T
, hx=0.30 0,04
1/4min(hz,h2): 22.5 cms wTe io* % & c;r
6dbiong.: 15.24 cms f—— f _J =
So= 14.6 cms -
- [ ]
Refuerzo: N°10(#3) . . S
Destribo= 0.95 cms le T :'./
Ach= 6724  cms? 4oa
be= 82 cms B ————
Ag= 8100 cms? Fig.No.36 Distribucion de ref. | trib
Ash= 1.418 cms? ig.No. istribucion de ref. o.ng.,es ribos y
conectores de cortante para seccion de columna.
S; = AShth = 4.22 cms Ec.1y 2 ACI318 Cap.18.7
0.3b.f'c |7+ -1 Ec.3 AISC341 seccion D1.4b
cJ ¢ ACh
_ Ashfyt _
S, = Wbcf,c = 2.88 cms
A
S3 = = 4.24 cms

0.09bh.(1 — U %AS)(f—’C) B

ysr

ASCI341-10 Seccion D1.4b(2)(5) Deben cumplirse los requisitos de esfuerzos

cortantes de la columna segun ACI318 seccion 18.7.6.

Cortante de disefo: Ve= 121933.08 kg OK CUMPLE >Vu
d= 83.78 cms o= 0.75
Ve= 67087.819 kg PVc/2= 25157.93 kg
DVe= 50315.864 kg

NECESITA REFUERZO POR CORTANTE ®Vc<Vu
Vs= 95489.6 kg OK CUMPLE <2.2Vfcbwd

Ss= 5.26 cms

El espaciamiento de estribos #3 dentro de la longitud |,, sera igual a 4 cms,

resto de longitud deberan colocarse a cada 15 cms maximo.
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4.4. NODOS

AISC341-10 G3.4a Relacién viga-columna en nodos debe satisfacer:

M*
2 *pCC > 10
ZMp,exp
2 M*pcc= Sumatoria de las columnas en el nodo

ZM*p,exp=Z(1 A Mp,exp+|\/|uv)

Mw= Momento dado por el cortante ubicado desde la articulacion plastica

hasta la linea central de la columna.

Momentos de vigas que llegan al nodo:

Viga W18X106 Mp,exp= 25669496.4 kg.cms
Muv= 3788017.8 kg.cms
2(1.1Mp,exp+Muv)= 64048928 kg.cms
Columna 90x90 W24x162
Mn= 6.42E+07 kg.cms
2 M*pcc= 6.42E+07 kg.cms
2 Mpec

" = 1.002 OK CUMPLE
ZMp,exp

4.5. CONTROL DE DESPLAZAMIENTO

Desplazamientos por piso:

Tabla.No.12 Deformacién estruct. Compuesta.

Piso Sismo x Sismoy Desplazamiento max.
Ax(cm) Ay(cm) Amax por piso (cms)

1 0.585 0.601 0.601

2 1.838 1.883 1.282

3 3.276 3.342 1.459

4 4.623 4.698 1.356

5 5772 5.834 1.149

Techo 6.707 6.772 0.939
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Revision de estructura por desplazamiento limite de colapso:

Tabla.No.13 Distorsiones méaximas estruct. compuesta.

. e~ Actuante -
Piso A*Q*Q Altura (h-cms) A*Q*O/h Condicion
1 4.80 400 0.0120 OoK!
2 10.26 400 0.0256 OK!!
3 11.67 400 0.0292 OoK!
4 10.84 400 0.0271 OK!!
5 9.19 400 0.0230 OoK!
Techo 7.51 400 0.0188 OK!!
Marcos ductiles de concreto reforzade (Q=3 o0 4) -

Limite por colapso: 0.0300 |

4.6. CIMENTACION
Cimentacion formada por zapatas aisladas con un desplante de 2.6m,
pedestal de concreto de 0.90mx0.90m y vigas a sismicas que solo trabajan
como amarre entre la cimentacion. Los apoyos igual que el edificio de

concreto fueron asumidos como empotrados.

Combinacion: CM+0.7Sx(-)+0.21SY(+) Combo: 1.2CM+1.6CV
Momento sobre cimentacion (M): 113001.67 kg.m Pu= 327459 kg
Carga axial de servicio(P): 303754.83 kg Punto:16
Excentricidad(e): 0.372 m
Asumiendo desplante: 2.6 m
Pedestal:
Peso volumetrico de concreto ref.: 2400 kg/ms
dimension:
h: 0.9 m
b: 0.9 m
sobrecarga : 134.171 kg/m?2
Suelo:
Densidad del suelo: 120 Ib/fts= 1926.25 kg/ms3
Sobrecarga de suelo: 3841.14 kg/m?2
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Presion de apoyo adm.(Pn): 14524.69 kg/m?2

Sobre carga : 3975.306 kg/m?
Area minima de zapata: P/Pn= 20.91 m?2
Dimension cuadrada: 4.57 m
Asumiendo espesor de zapata: 0.55 m

Asumiendo dimensiones de zapata segun area minima:

ancho de zapata(s): 5.45 m
largo de zapata(L): 5.45 m
L/6: 0.91 m

r=(L/2)-e: 2.35 m
l/c= S(L%6): 26.98 m3

Pr=M=P*e: 113001.67 kg.m
Pmax: (P/ANx(Pr/(l/c)):

14414.96 kg/m? COMPRESION
OK CUMPLE
6038.19 kg/m? COMPRESION
Pmax= 18390.3
Pn= 18500.0
OK CUMPLE Pn>Pmax
Aplastamiento del concreto
o®: 0.65
fb= esfuerzo por aplastamiento permisible
fbo=@0.85fc*A1
fc= 281.82 kg/cm?2
fo=  2836039.65 kg
Area contacto por aplastamiento(A1): 1.82 m2= 18214.20 cm?

Area zapata(A2)= 29.7025 m2

~ 100 ~



VA1/A2= 0.248

fb= 702297.09

Utilizar factor: 0.248

kg

RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO ES ADECUADA

Revision de cortante en zapata:

A conc. normal: 1
@: 0.75

1)V, = 0.53(1 +§)/1 Fchod
2)V, = 1.1A4Jf ch,,d

Vc= menor de los valores.
Accién en dos direcciones:

d= 0.45
d/i2= 0.22
Perim. critico(bo): 5.40
B= 1
1) 1.59+/f'cbyd
2) 1.1 /f'ch,d

Por lo tanto la ecuacion que rige es:

Ve= 448197.04
qu=Pu/Af= 11024.63
Vu= 307378.54

Vn requerida:Vu/o: 409838.05

OK!ILA RESISTENCIA AL CORTANTE EN ZAPATA ES ADECUADA

Teniendo un pedestal de 0.90mx0.90m con refuerzo 20#8 con estribo #3 @
0.05m dentro de la longitud que esta dentro de zapata donde se desarrolla ref.

long. y 0.70 m en extremos de pedestal, resto @ 0.10m, con una longitud de

t: 0.55

3 33

1.1,/ f'ch,d

desarrollo para anclaje en 90° calculada a continuacion:
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18.8.5 LONGITUD DE DESARROLLO EN NODOS
Columna propuesta incialmente:

Cl(cm): 90
C2(cm): 90

20db(cm): 50.8
Dimension de columna mayor a 20db OK!

Longitud de desarrollo gancho estandar a 90° y 180°

Refuerzo: |ne2s(=3) B3
db= 2.54 cms

a)8db(cm): 20.32
b)(cm): 15 fydp

C)Ec.18.8.5.. 46.55 cms  lan=To0

|La longitud de desarrollo no debe ser menor que(cm):  46.55 |

Gancho 90° Dobles 4db: Total:
12db = 30.48 cms 10.16 cms 56.71 cms

Requiriendo en la conexion de pedestal a retorta de zapata un espesor
requerido por longitud de desarrollo del refuerzo de pedestal de
56.71cms+7.5cms= 65cms, reduciendo a sus extremos con un espesor

minimo de 55 cms.

Por lo tanto se tendra una zapata de 5.45mx5.45m con un espesor variable en
su centroide de 0.65m reduciéndose hacia los extremos a 0.55m. Refuerzo a

flexion por presiones de suelo 27#8 en ambas direcciones.

18.13.3.2 Viga a sismicas disefiadas como amarre horizontal de 0.35mx0.45m
dando por presiones de suelo acero por flexion 3#8 a momento negativo y

positivo.
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4.7. PRESUPUESTO

Presupuesto realizado para estructura formada por marcos especiales de momento compuestos:

Elemento | Acero | Descripcion | Cantidad Costo Concreto | Cantidad Costo Perfil Cantidad Costo Total
Total m° Total A50 ml Total %)
(%) (%) (%)
Pedestaly | Gr.60 #8 1213.75qq | 50,589.10 4,000 548.22 115,126.50 | W24X162 518 181,447.66 | 392,716.46
columnas #3 1,122qq 45,553.20
Zapata Gr.60 #8 575.06qq | 23,968.37 4,000 336.15 70,592.18 - - - 94,560.55
Vigas W10X12 7555 196,925.41 | 568,246.19
W33X201 149 69,052.95
W16X77 675 112028.56
W18X106 833 190239.27
Entrepiso Gr.60 #3 148qq 6,008.80 4,000 1285.45 | 269,944.49 - - - 270,142.49
Mano de obra: 39,769.97
1,929,423.50

~103 ~




CONCLUSIONES

1. Se disefd estructura de concreto reforzado para marcos especiales de
momento, que toma en cuenta provisiones sismicas en coherencia con
requisitos de ACI 318-14 capitulo 18, donde la ductilidad disponible de las
secciones de concreto reforzado depende primordialmente del contenido
de acero longitudinal de tension y compresién, del acero transversal para
el confinamiento del concreto y restriccion contra el pandeo de las varillas,
resistencias del concreto y acero, y magnitud de carga axial.

2. Se disefié también estructura con marcos especiales compuesta de acero
estructural y concreto reforzado, en cuanto a este tipo de marco para
lograr una ductilidad significativa es necesario partir con secciones de
acero de alta ductilidad a la ves cumpliendo con todos los requisitos antes
expuestos para provisiones simicas AISC341-10 y para el concreto
reforzado que recubre el nucleo de acero, también se debe cumplir con lo
exigido en capitulo 18 ACI318-14.

3. Se visualiza en presupuesto realizado para ambos sistemas (Ver grafico
38 pagina Il en Anexo 1), que la estructura compuesta sismo resistente es
mas costosa, generando un valor mayor al 24% de la formada por marcos
especiales de concreto reforzado.

4. Se determina, por lo tanto, que el comportamiento de ambas estructuras
llegan a ser muy similares con periodo de 0.884seg. la de concreto
reforzado y 0.907 seg. la compuesta, ambas dentro del limite de distorsion
de 0.03h por colapso para ductilidad alta, presentando ambos modelos
distorsiones similares por piso, como se muestra en grafica 37 pagina Il
Anexo 1, con los resultados de andlisis y disefio obtenidos,
considerandose satisfactorios ( Ver tabla No.14 péagina Il Anexo 1), se
alcanzan dimensiones de elementos en columnas de concreto de
0.90mx0.90m con refuerzo longitudinal 24#8+ 4#10 vy columnas
compuestas de 1.0mx1.0m con refuerzo 20#8 con nucleo w24x162, vigas
principales de concreto de 0.40mx0.85m y para marcos compuestos
secciones maximas de entrepiso wl8x106 donde el peralte es
aproximadamente 0.475m, vigas secundarias en estructura de concreto

reforzado wl1l0x15, y en estructura especial compuesta secciones w10x12.
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5. Se Obtienen elementos de menor dimensién en el edificio compuesto pero
a costo de una cantidad alta de acero estructural y un periodo de vibracion
en el primer modo mayor al de la estructura de concreto reforzado. Se
confirma que la estructura de concreto reforzado es mas rigida ya que el
area gruesa por seccion de cada elemento es mayor, por ende, resulta
también ser mas pesado, sobrepasando aproximadamente 21% el peso

total del otro sistema.

El uso del sistema estructural con marcos compuestos provee una soluciéon
viable cuando se tiene la necesidad de disefiar o redisefiar para mayores
cargas y/o de limitar el dafio no-estructural. En este sentido, columnas
compuestas con dimensiones y pesos mas manejables pueden reemplazar a
columnas de concreto que requieren dimensiones excesivas 0

congestionamientos de acero de refuerzo.

RECOMENDACIONES

Se requiere precaucion al disefiar estructuras de marcos de alta ductilidad
aplicando las provisiones sismicas, leer y analizar correctamente todo lo que
se llegaré a construir y tener en cuenta la calidad de mano de obra a emplear.

Esto se refiere a que el disefio sismico logra su ductilidad suponiendo que la
estructura se comportara de una manera determinada calculandola y
analizandola segun codigos, pero en el campo, la supervision, calidad de
soldaduras y mano de obra de construccion no garantiza que quedara todo

igual a como se disefio.

Es de suma importancia contar con personas calificadas tanto en ejecucion
como supervision. Cabe sefalar que los marcos de ductilidad alta, suponen
una mayor deformacion para mejor disipacién de energia siendo la clave para
gue soporten esto, el detallado, de elementos y conexiones rigidas en nodos,
tanto en longitudes de desarrollo y congestion de acero para elementos de
concreto y conexiones de acero siendo lo mas peligroso en este tipo de
construcciones, suponer un comportamiento inelastico de los elementos con
capacidad de soportarlo en las uniones, sin que lo logren y estas colapsen por

mala ejecucion.
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ANEXO 1. GRAFICO COMPARACION DE DISENOS Y PRESUPUESTOS

Tabla.No.14 Resumen de disefio de ambas estructuras

RESUMEN DE DISENO
VIGAS DE ACERO A572 GR.50
COLUMNAS
MODELO CONCRETO ACERO
SECCION F'C REFUERZO [ ESTRUCTURA PRINCIPAL SECUNDARIA
CMS KG/CMS? GR.60 LGR.50
SMF CONCRETO REF. 100X100 280 24#8+44#10 - 40X85 W10X15
W18X106 //Y
SMF. COMPUESTA 90X90 280 2048 W24X162 W10xX12
W16X77 //X
DISTORCIONES MAX. DE PISO EN AMBOS
COSTO GLOBAL DE SISTEMAS
SISTEMAS
>25%
6 - 1400,000.00 -
1200,000.00
5 1 ¥ 1000,000.00 -
°o‘ 800,000.00 1 _c 4o, 5%
" 4 = 600,000.00 -
w 3 > 400,000.00 - 590
w 4 ~L3570
> CONCRETO 200,000.00 - B COMPUESTA
<, ] 0.00  CONCRETO
—=— COMPUESTA
N R
1 S & 8
> X N
0 T T T T 1 (I (JO
0.000000 0.005000 0.010000 0.015000 0.020000 0.025000
COSTO
DISTORSIONES

Figura.No.37 Distorsiones maximas de ambos sistemas

II

Figura.No.38 Comparacion de costos entre sistemas




ANEXO 2. ESTRATIGRAFIA DEL TERRENO

Segun la columna estratigréafica, la primer capa no es adecuada ya que es material
de restos de construccién (escombros), la segunda capa es capa vegetal la cual
es un suelo muy malo para construir sobre él, la 3er capa es material plastico y el
suelo para construccion debe ser no plastico. La 4ta capa de toba (piedra cantera)
es buena y estable para construir sobre ella. Asi que la profundidad adecuada
para colocar encima nuestra cimentacion sera: un desplante de 2.6 metros
extrayendo las 2 primeras capas, la tercera capa también se usara para hacer un
mejoramiento del suelo de 1.1m de profundidad y asi quedando como cama de
este mejoramiento el estrato firme, bueno y estable de toba. El mejoramiento de
suelo se hara de suelo cemento (3 bolsas de cemento por metro cubico).

EDAD | SIMBOLO ESE'::JSD” LITOLOGIA DESCRIPGION

R 0E0-2.30 P e Materlal de rellenc, muy heterogenes, color cefe claro,
o '27_\} ‘gq/_ ol LIme ard llose con restos de construeclan

Capa vegadal, suelo llmo anclllose arencso,

He Color cafe oscurn con ralees,

Suelo lme arclllcso color café oscuro con 1- 2%
de arena, mate)al plaslcs, nemedo

Hsf2

Teka el retire, fracurada, color amarlllents
a verde gscuro, Densa con plecllios,

Capa de arena aluvlal mal graduada, Humeda Color
grls nscuro con 1 = 2% de grava de composlcldn lobacea
¥ |2 plllles,

H O L O C E N O

Paleosuslo, Limo arcllloso color cale oscuro con 2 - 3%

Haft de arena, Hurmedo

Foermaelén San Judas, Triole capa San Judas, Esta
compuesia de 3 caplia's de arena velcénjea fina de cofor
| negro separada por caplla’s de loba compacta de @ de 1 cm

Figura 39.Columna estratigrafica de zona Boulevar Jean Paul Genie
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ANEXO 3. RESULTADOS DE ANALISIS EN ESTRUCTURA COMPUESTA
A) EXCENTRICIDAD TORSIONAL

Tabla.No.15 Centro de masa vy rigidez estruc. Comp.

XCM YCM XCR YCR
Diafragma
m m m m

D1 11.18 20.69 11.11 20.68
D2 11.19 20.68 11.10 20.68
D3 11.19 20.68 11.12 20.68
D4 11.19 20.69 11.14 20.68
D5 11.19 20.68 11.15 20.68

Tabla.No.16 Excentricidades estéticas por piso estruc. Comp.

Excentric | Excentric |Excentricid | Excentricid
. idad esx | idad esy | ad 1.5esx | ad 1.5esy
Diafragma
m m m m
D1 0.06 0.01 0.10 0.02
D2 0.09 0.00 0.13 0.00
D3 0.07 0.00 0.10 0.00
D4 0.06 0.02 0.09 0.03
D5 0.04 0.00 0.06 0.00

Tabla.No.17 Relacion excentricidad estatica con

dimensién en planta por piso en estruc. Comp.

Relaciéon es/dimension
de planta( %)

X Y
0.28 0.03
0.39 0.00
0.30 0.00
0.26 0.04
0.19 0.00

v



B) CORTANTE BASAL DINAMICO =0.8 CORTANTE BASAL ESTATICO

Tabla.No.18 Cortante basal estatico y dinamico estruc.
Comp.

. Caso de VX VY

Piso
carga kgf kgf

1 SXDINAM 486752.1 27.2

1 SYDINAM 27.4 487624.6

1 SX EsTATIC | -609122.1 0.0

1 SY ESTATIC 0.0 -609122.1

Cortante basal dinAmico debe ser >80% del cortante basal estatico

VX: |

Sx:

[-0.80

Vy. |

Svy:

[-0.80




C) PARTICIPACION DE MASAS Y PERIODO DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA

Tabla.No.19. % de la participacion de las masas en la estructura

Mode Pzzgd UX o Uz | sumux  sumuv|sumuz  RX RY RZ | SumRX SumRY | SumRz
1 oo oo o074 oooo]  oooo] o7ao] oo 0332  ooooo] oocos] 03132 o000 00006
ol oomo|  oms oo ooooo]  o745] o7ao| oomo| oo oaise| 00000 03132] 03156 00006
3| om0 oo ooos| ooooo]  o745] o7a4s|  oomo| 00002 ooooo] 07386 03132 0315 0739
A o2s0] oot om0 ooooo| o742 osess| ooooo| o040 ooood]  ooooo| o710 om0z
5| o0 o142 oooor| ooooo]  ossdo] oses7| oo oo o403 ooooo] o7z4] o708  o7aw
6| o200  ooooo| oooo| ooooo]  ossdo| oses7| oo oo ooooo] 01495  o0725] 07199 0887
1 om0 oo7 oo ooooo]  o936] oses| oo oo oovsl ooooo] o725 o8l oseer
o om0 oo oosi ooooo]  o936] 09mee| oo oaos3  ooooo] o000 o827 o8l 087
of owm|  ooooo| oooo] ooooo]  o936] 09aee| oo oo ooooo] o003 oser| o8l 09
I I I I I s I I s s I e
1| ooso] oo ooooo| ooooo|  o9ess| ogsee] ooooo| oomo  oooo] oosro]  oser]  ogom| 092
2] oomo|  oooo| 00307 ooooo| o9 0967 oo 00| oooo] ooooo] o9oes|  ogomt] 09612
i3] oos] ooy oo ooooo] o907 o96ns|  oooo| oo oora] ooooo] o9oes| o979
| oosio] oo ooz ooooo]  ogo7] ooom| ooooo| o6t oooo] ooooo] o972l oord oo
5] oomo] oo ooooo| ooooo|  ogeo7| ogom] ooooo| oo ooooo] ooess| o972l o971 0998

VI
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ANEXO 4. MODELO ETABS V15.
A) ESTRUCTURA DE CONCRETO REFORZADO
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B) ESTRUCTURA COMPUESTA
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[ 44 Elevation View - 2 Mode Shape (Modal) - Made 1 - Period 0907

Staryd

Fig.53 Modo 1 periodo fundamental
de vibracion 0.907 seg. Direcc. Y.

ANEXO 5. CALCULO DE PRESION ADMISIBLE DEL SUELO

DATOS DE ENTRADA
PROYECTO "IMSA" INVERSIOMNES MOBILIARIAS 5.A.
TIPO DE SONDEO SPT
LOCALIZACION CIUDAD DE MANAGUA
clasificacion del suelo arena limosa MSs 5.U.CS
peso especifico de arena limosa 1920.410993 kg}m"’ 0.00192041 kg,l’cm"'
angulo de friccion interna 32 tabla de terzaghy
datos propuestos
ancho de zapata 15.421875 pies
ancho de zapata 4.7 metros
3 tomaremos el valor intermedio

factor de seguridad

Tabla No.20 Presién admisible del suelo
presion admisible del terreno

]
Qaarm kE/CM Num.Sondeos

2.60
2.62
1.60
1.20
1.23
2.04
1.94
1.76

=

)

[
mlol~w]|o|uv]s]w]|k

q adm. Total

Nota
Este es global de todos los sondeos realizados
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INFORMACION DE CAMPO

Proyecto

: “IMSA” (INVERSIONES MOBILIARIAS S.A))

Localizacion : Ciudad de Managua, departamento de Managua

Sondeo N°;_ SP-1
Elevacién ¥
Nivel Fredtico ; No se encontré |

Fecha de Inicio: 19-09-2011

Fecha de Finalizacién: 19-09-2011

_th'w) S Clasificacion de Campo T R ek E“m"’"
00-1.5 1 SIS Na—— g | 2 s 8
g s Color café
Arena limosa Volcanica
15-30 2 Color Nep'o 2 1 4 5 10
30-45 3 mm‘ Olckion 6|43 7 9
s A
Arena imosa
45-60 4 Color café 2 4 8 12 7
Arena limosa
60-75 5 Color café 11 |21 | 34| 55 10
Arena limosa
75-90 6 Color café 31 |26 | 21| 47 8
Arena limosa volcanica
90-105 7 Color 25 |1 22| 24| 46 12
10.5-12.0 8 ‘“‘“'CO"““W Weachmcs 21|28 | 31| 59 10
Arena limosa volcanica
120-135 9 Color 31 |46 | 50| 96 10
13.5-15.0 10 OO SO 46|37 |0 7]| o
Arena limosa volcanica
150-16.5 11 Color 41 | 46 | 42| 88 11
Arena limosa volcanica
16.5-18.0 12 Color 39|40 | 38| 78 10

N_: Namero de Golpes por Pie de Penetracién

Proyecto

Localizaciéon :

: “IMSA”(INVERSIONES MOBILIARIAS S.A.)

Sondeo N°_SP -2

Ciudad de Managua, departamento de Managua

Elevacion  © -eeeeeee Fecha de Inicio: 19-09-2011
Nivel Ezgdtico . No se encontré Fecha de Finalizacion: 19-09-2011
P i N° de Golpes | Recobro |
"‘M‘""{ ) - Clasificacién de Campo T3 T ST m
00-15 1 DR T 32|24 10
15-3.0 2 A‘“‘C‘;‘}‘o"";};’“’“" 2|2]|4] 6 10
3.0-45 3 A‘”‘c“;}’;’;:;:f"““ 735 s 10
45-60 4 A - sle|ls|n 9
60-175 5 A HEEAE s
75-90 6 Aot Feo 28|27 22| 4 8
9.0-10.5 7 A‘m‘cl";‘;’:e‘;:f“““ 2720|2343 10
105-12.0 8 DTN o e‘;r’:f‘““’ 20| 25|34 50 9
120-135 9 A‘““C“.fl“;’:e‘;f’n‘“ 33| 42|47 80 °
13.5-15.0 10 A"“'c‘f.‘;‘;’:e‘;:f““ 42| 40| 44 | 84 °
15.0-16.5 1 A‘m‘c‘i‘f;‘:e‘;:f‘“‘“ as|a7|as |92 10
16.5-18.0 12 A‘““C‘:‘;’:e‘;f"““ 13|3|43|8| 10

N.; Numero de Golpes por Pie de Penetracion




Proyecto

Localizacion :

: “IMSA”(INVERSIONES MOBILIARIAS S.A.)

Sondeo N°__SP -3

Ciudad de Managua, departamento de Managua

Elevacion B Fecha de Inicio: 19-09-2011
Nivel Ereatico . No se encontré Fecha de Finalizacion: 19-09-2011
T’“’""{ .:“"] ol b=l Clasificacién de Campo 7 ﬂ'z"' e m
00-15 1 A o 1|3]3]s 10
15-30 2 oy 2(3|2]s °
30-45 3 Al 1|11 ]2 8
45-60 4 g 21|23 9
60-75 5 s o 46| 4|10 7
7.5-90 6 S0 Morghes 7| 8|o|17]| s
9.0-105 7 AE‘:I‘““;:’:‘ 6| 715]22 8
10.5-12.0 8 AE‘;‘M“;;" 27| 24| 28| 52 0
120-13.5 9 ""“‘C‘O‘I‘;‘;‘”‘wg';’:if“‘“ 1502|2446 10
135-150 | 10 “‘“‘go‘;:"c’:f;;ﬁ:“‘“ 27| 25| 36 | 61 9
15.0-16.5 1 A""go‘:z‘”’mé‘;’;f“‘“ 37| 36| 38 | 74 8
16.5-18.0 12 A’“&‘l‘g"c‘:ﬁ‘;';:"'“ 37(38|37]|75| n
Proyecto  : “IMSA” (INVERSIONES MOBILIARIAS S.A.)
Localizacion : Ciudad de Managua, departamento de Managua

Sondeo N°_SP - 4

Elevacion
Nivel Fredtico . No se encontré

Fecha de Inicio: 19-09-2011

Fecha de Finalizacion: 19-09-2011

Profundidad

ples M‘:‘;"" Clasificacién de Campo i N':'G';’“ 5 "f&"’_
00-15 1 AT P 1|2]2]4 14
15-30 2 g 23|60 1
30-45 3 NEA T sle|ls|nn] 10
45-60 4 gz mior g 2lsls] @ )
60-75 5 A‘“‘C“;‘;s:;:fi‘““ n|n2|n|as| 1w
7.5-90 6 et coreed w|o|nn|20| n

9.0-105 7 e sl 613|010 )
10.5-12.0 8 S 14| 2|23[as] 10
120-135 9 Ag;‘l’““;;’s“ 201722 39 10
13.5-15.0 10 AE‘:I‘““;;” 181921 40| 13
15.0-16.5 1 AN S e‘;:fi"‘“ 1922|1840 s
16.5-18.0 12 A‘m‘clf;’o‘:‘:e;‘;:f"““ 18| 2119 40 °

XI



Proyecto

Localizacién :

: “IMSA” (INVERSIONES MOBILIARIAS S.A)

Sondeo N°_SP -5

Ciudad de Managua, departamento de Managua

Elevacion  : —-eeeeee Fecha de Inicio: 19-09-2011
Nivel Fredatico . No se encontré Fecha de Finalizacion: 19-09-2011
i il I e e
0.0-15 1 i aen 3 5 13
15-3.0 2 s 4| a|6|10| 10
30-45 3 s sbparog 3ls|s|w| n
45-60 4 DL sla|7 || 10
60-75 5 A‘”‘c’i':‘;’:e‘;:f“““ 1315|1328 10
75-90 6 oo o s|nlw|2a]| 10
9.0-105 7 s 6| 8|14 22 °
10.5-12.0 8 g 21|20 20 | 40 °
120-135 ° AE‘:“““:;’S” 2318|213 9
13.5-15.0 10 Ag";’l"‘“";‘:f’ 1616|2339 10
150 -165 1 *‘""‘C‘f:fo‘;’:;:f‘n"“ 22419 43 8
16.5-18.0 12 A““’C“;’;’:e‘;:f“““ 20 22[17] 3 8
Provecto  : “IMSA”™ (INVERSIONES MOBILIARIAS S.A.)
Localizacion : Ciudad de Managua, departamento de Managua

Sondeo N°_SP -6

Elevacion ’
Nivel Eredtico . No se encontrd

Fecha de Inicio: 19-09-2011

Fecha de Finalizacion: 19-09-2011

"’“"“E : ‘“""'] Maam Clasificacién de Campo T N?'-c';"' X "m
00-15 1 - 2 2 | s 12
15-3.0 2 L ool 4| 10]| 14| 24 8
30-45 3 Rty oflw|7]|17] 10
45-60 4 A‘“‘c‘gfo‘:’:e‘;:m“ o [1|13|27] 10
60-75 5 F rgcdimgrl sl s 7|12 )
75-90 6 gy 101|122 8
9.0-105 7 c‘:l‘o?::;:‘:l:o 8 |20 28] as 7

105-12.0 8 A 33| 42|47 80 8
120-13.5 9 A‘”‘C‘g}‘o‘:’:e‘;f‘“‘“ 31 30[16]|46] 10
13.5-15.0 10 A‘”‘c‘;‘f;’:e‘;:f‘”‘“ 20[2][37]|6| n
15.0-16.5 1 A e e‘;:f*’““ 28 2431|555 10
16.5-18.0 12 . S e‘;:f“““ 32|20 30| 59 8
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Proyecto

Localizacion

© “IMSA” (INVERSIONES MOBILIARIAS S.A)

Sondeo N°._SP - 7

Ciudad de Managua, departamento de Managua

Elevacion i Fecha de Inicio: 19-09-2011
Nivel Eredtico . No se encontré Fecha de Finalizacion: 19-09-2011
""“"“"‘{” o e Clasificacién de Campo n N?'-eﬁm
00-15 1 B o pron) s |3 7 1
15-30 2 chom S 6|s|12]20] 10
30-45 3 B gt~ 10| s8] n
45-60 4 A““‘C“:l“;‘:e‘;:fm“ w0|1nf1s|26]| 10
60-75 5 P oatsrae s|afls]o 10
75-90 6 v ||| o
9.0-10.5 7 F ) 1n|1s|2s| 4 °
10.5-12.0 8 Vi sl nn|s|a| 77| s
120-135 9 - e‘;:f"““ | 2s|19|aa| o
13.5-15.0 10 DEIREIN v 5 31|36|67| 8
150165 1 A"”’C“:l“;‘::;f*“"“ 21012020 4]| s
165-180 | 12 At Feon e‘;:f“““ |30[33|6a| s
Proyecto - “IMSA”(INVERSIONES MOBILIARIAS S.A.)
Localizacion : Ciudad de Managua, departamento de Managua
Sondeo N*._SP - 8
Elevacién - Fecha de Inicio: 19-09-2011
Nivel Freatico ;. No se encontrd Fecha de Finalizacion: 19-09-2011
‘mw M::ln Clusificaciin do Campe YR 'Tm
00-15 1 S LA E 9
15-30 2 o S &|2]a]« 1
30-45 3 B ooyl i|a]sfa] s
45-60 4 E ol 4017|227 10
60-1.5 5 ”“““m‘:“;‘m 15142640 | n
75-9.0 6 mcm;\;om- 2 |32|27[s9] 10
9.0-10.5 7 . is|wo|uf2an]| o
10.5-12.0 8 E e ool 20|2|2a[46]| s
120-135 | 9 ot nf2|s|s2| 7
13.5-15.0 10 B oaio i 30|25 | 27] 52 s
150-165 [ 11 ATans Swom (- % [25|28| 3| 6
16.5-18.0 12 fome s (e 29|27 24| 51 8
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valores de z e|valores de z en pies|valores de Fa

0.46 1.5 1.097
0.91 3 1.195
1.37 4.5 1.292
1.83 6 1.389
2.29 7.5 1.486
2.74 9 1.584

3.2 10.5 1.681
3.66 12 1.778
412 135 1.875
4.57 15 1.973
5.03 16.5 2.070
5.49 18 2.167

capacidad de carga de cimentaciones sobre suelos formados por gravas o por grava y
arena crespos villala 6ta edicion

Z profundidad de desplante
bowles B ancho de la zapata
2
B+0.305

Qadm = 0-6{N60'3]( 2B ) Fi} Nota la F, es mayor de 2 utilzar dos

terzaghi y peck
resion admisible del terreno kg/cm? B+1\?
Qadm P e/ Qadm = 720(Ngo-3)(5s-) 4.88R
Z
fp=1+ B s 2 R factor de correccion que depende de

la posicion del nivel del las aguas freaticas

Nota En nuestro estudio de suelo (SPT) no existe nivel freatico

por lo tanto el valor de R debe ser tomado como la unidad cuando no
exista nivel freatico

" peso especifico del suelo kg,l’cmz

Teoria de terzaghi

capacidad de carga de las cimentaciones
ecuacion de terzaghi por corte general
cimento cuadro

Qe = 1L3CN. + yDsN, + 0.4yBN, s =

FS
Df altura de desplante FS
factor de seguridad 2-3

estos factores de Nc,Ng y Ny son factores q depende del angulo
c de friccion interna

@ {INg
N‘r’

cohesion del suelo segin Hara

kN

_ 0.72
Cy= 29N°72—;

X1V



PROCESAMIENTO DE DATOS PARA ENCONTRAR LA PRESION ABMISIBLE DEL SUELD

Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico N0 | Qadm | Peso Angulo
Ncampo NE&0 SUCs Qadm Qadm Qadm Espec
N*® (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio promedic (Kg/m?) Frice. Int
1 00-15 3 3 SM -0.03 -0.02 10.70 29 2.60 1,920 28
1.5-3.0 3 3 -0.04 -0.02 11.22 28
3.0-45 T 4 0.21 0.09 14.08 28
45-6.0 12 7 128 0.37 21.64 29
6.0-7.5 55 31 5.50 2.78 109.83 36
7.5-90 47 26 TAaT7 233 90.96 b
90-105 46 286 7.78 2.28 90.98 35
10.5-12.0 59 33 10.27 3.m 118.96 36
12.0-13.5 96 61 19.80 5.80 392.45 43
13.5-15.0 Fii 459 15.68 4.59 270.27 41
15.0-16.5 Ba 56 18.06 5.29 33436 42
16.5-18.0 78 50 15.90 4.65 27791 41
N — N?‘IH?IB?’I_S'?’IR
50 60
MNey numero de penetracion estandar, corregido por condiciones de campo
N numero de penetracion medido
Ny eficiencia del martillo (%) 45
ur correccion por diametro de la perforacion 1
e correccion del muestrador 1
r.L.,..;. correccion por longitud de la barra perforadera de 0-12 0.75%
Mg correcciones por longitud de la barra perforadora de 12 0.85
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Sondeo Profund. Cohesion velocidad de onda de corte
Iur'r

N* (pies) (Kglem?) Ohta y Goto Japan Road Association Mc MNq Ny
1 EI.-EI -1.5 0.623 &67.44 112.92 3161 17.81 13.70
1.5-3.0 0.623 7847 112.92 3161 17.81 13.70

3.0-45 0.794 93.60 126.33 3161 17.81 13.70

45-6.0 1.170 114.45 151.19 34.24 19.98 16.18

6.0-7.5 3.501 177.09 251.14 63.53 47.16 54.36

7.5-9.0 3.126 177.07 238.32 57.75 41.44 45.41

9.0-10.5 3.078 182.28 236.62 57.75 41.44 45.41

10.5-12.0 3.682 200.05 257.09 63.53 47.16 54.36

12.0-13.5 2.721 239.92 315.26 13458 126.50 211.56

13.5-15.0 4.881 232.13 292.92 106.81 593.85 140.51

15.0-16.5 5.373 245.30 306.25 119.67 108.75 171.99

16.5-18.0 4926 24257 294.18 106.81 593.85 140.51

Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico NGO Qadm Peso Angule
Ncampo MNED SuUCs Qadm Qadm Qadm Espec
N® (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio promedio (Kaim?) Frice. Int

2 0.0-1.5 2 SM -0.14 -0.07 9.44 29 2.62 1,920 28
1.5-3.0 1 3 0.08 0.04 12.41 28
3.0-45 8 5 033 0.15 15.18 28
4.5-6.0 11 6 1.08 0.32 20.59 29
60-7.5 L] 29 8.74 256 94.51 35
7.5-9.0 49 28 8.36 2.45 93,35 35
90-105 43 24 7.21 211 78.94 34
10.5-12.0 59 33 10.27 3.01 11896 36
12.0-13.5 89 57 18.23 5.35 330,31 42
13.5-15.0 84 54 17.20 5.03 32198 42
15.0-16.5 92 59 18.93 5.54 389.75 43
16.5 - 18.0 82 52 16.76 491 285.27 41

XVI




Sondeo Profund. Cohesidn
".".

N (pies) (Kglcm?) Ohta y Goto Japan Road Association Mc Mg M,

2 EI.-EI -1.5 CI-.EEIEI 63.72 104.83 3161 17.81 13.7
1.5-3.0 0.710 82.19 120.00 3161 17.81 13.7

3.0-45 0.874 96.83 132.08 3161 17.81 13.7

45-6.0 1.099 111.95 146.87 34.24 19.98 16.18

6.0-7.5 3.315 173.72 244.90 L7.75 41.44 45.41

7.5-9.0 3.221 178.95 241.66 57.75 41.44 45.41

9.0-10.5 2.932 175.18 231.36 52.64 36.5 3B.04

10.5-12.0 3.682 200.05 257.09 63.53 47.16 54.36
12.0-13.5 5.417 23535 307.41 119.67 108.75 171.99
13.5-15.0 3.196 237.32 301.54 119.67 108.75 171.95
15.0-16.5 3.548 248.09 310.82 134.58 126.5 21156
16.5 - 18.0 2.107 245.67 299.13 1D6.81 93.85 140.51

Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico NGO Qadm Peso Angulo
Necampo NGB0 Sucs Qadm Qadm Qadm Espec
N*® (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio promedio (Kg/m?) Fricec. Int

3 0.0-15 6 3 SM 0.06999166 0.04 11.90 19 1.60 1,920 28
1.5-3.0 5 3 -0.03B09795 -0.02 11.22 28

3.0-45 2 1 -0.41200075 -0.19 6.87 27

4.5-6.0 3 2 -0.44651188 -0.13 9.64 28

60-7.5 10 5] 0.89302375 0.26 20.10 29

7.5-9.0 17 10 223255938 0.65 30.45 30

9.0 -10.59 22 12 3.18937054 0.93 35.55 31
10.5-12.0 52 29 893023752 261 99.31 35
12.0-13.5 46 29 8.95575.249 2.62 100.69 35
13.5-15.0 61 39 12 2089104 357 166.07 38

15.0 -16.5 74 47 15.028314 4.40 236.66 40

16.5 - 18.0 75 48 15.2451912 4.46 240.597 40
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Sondeo Profund. Cohesion velocidad de onda de corte
v,
N* (pies) (Kalcm®) Ohta y Goto Japan Road Association Nc Ng My
3 D.0-15 0.710 F0.64 120.00 3161 17.81 13.7
1.5-3.0 0.623 78.47 112.92 3161 17.81 13.7
3.0-45 0.322 68.09 83.20 29.24 15.9 116
45-86.0 0.431 80.48 95.24 3161 17.81 13.7
6.0-7.5 1.026 114.85 142.28 34.24 19.98 16.18
7.5-9.0 1.503 136.76 15580 37.16 2246 19.13
9.0-10.5 1.810 151.14 185.04 40.41 25.28 22.26
10.5-12.0 3.362 153.74 146.49 57.75 41.44 45.41
12.0-13.5 3.368 199.02 146.70 57.75 41.44 45.41
13.5-15.0 4127 218.79 171.04 77.50 61.55 78.61
15.0 - 16.5 4.743 234.74 289.06 95.66 81.27 115.31
16.5-18.0 4,789 24017 190.36 95.66 81.27 115.31
Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico NGO Qadm Peso Angulo
Ncampo NGO Sucs Qadm Qadm Qadm Espec
N*® (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio promedio (Kg/m?) Fricc. Int
4 0.0-15 4 2 SM -0.14 -0.07 944 15 1.20 1,920 28
1.5-3.0 9 ) 0.42 0.21 17.22 pesz ]
3.0-45 11 B 0.70 032 20.00 29
4.5-6.0 9 5 0.70 0.21 18.40 29
6.0-7.5 23 13 338 0.39 39.11 31
7.5-90 20 11 281 D.82 33.45 30
9.0-10.3 19 11 262 0.77 33.13 30
10.5-12.0 45 25 7.59 .22 B2.24 34
12.0-135 38 25 T.44 2.18 82.43 34
13.5-15.0 40 26 T.65 2.24 B4.73 34
15.0-16.5 40 26 7.65 224 B5.81 34
16.5-18.0 40 28 7.65 2.24 B6.88 34

XVII




Sondeo Profund. Cohesidn velocidad de onda de corte
v,
N* (pies) (Kaglcm?®) Ohta y Goto Japan Road Association Nc Ng M.y
r 00-15 0.530 63.72 104.83 3161 17.81 137
1.5-3.0 0.951 91.10 137.37 34.24 19.98 16.18
3.0-45 1.099 104.98 146.87 34.24 19.98 16.18
45-6.0 0.951 106.39 137.37 34.24 19.98 16.18
6.0-7.5 1.869 141.91 187.80 40.41 25.28 22.26
7.5-9.0 1.690 142.53 179.26 37.16 22.46 19.13
9.0-10.5 1.629 145.61 176.22 37.16 22.46 19.13
10.5-12.0 3.030 186.75 234.89 L2.64 36.5 38.04
12.0-13.5 2.991 130.85 233.49 L2.64 36.5 38.04
13.5-15.0 3.046 196.56 235.47 L2.64 36.5 38.04
15.0-16.5 3.046 200.78 235.47 L2.64 36.5 38.04
16.5-18.0 3.046 204.72 235.47 L2.64 36.5 38.04
Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico NGO Qadm Peso Angulo
Ncampo NED SUCs Qadm Qadm Qadm Espec
N* (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio promedio (Kg/m?) Frice. Int
G 0.0-15 5 3 SM -0.03 0.02 10.70 15 1.23 1,920 28
1.5-3.0 10 G 0.53 0.26 1833 29
30-45 10 G 0.58 0.26 1892 29
4.5-6.0 11 G 1.08 0.32 20.59 29
6.0-7.5 28 16 4.34 1.27 48.50 32
7.5-90 21 12 3.00 0.77 37.76 3
9.0-105 22 12 3.19 0.93 39.55 k]
10.5-12.0 40 23 6.63 1.84 76.62 34
12.0-135 as 25 744 2.18 B2.43 34
13.5-15.0 as 25 744 2.18 B3.48 34
15.0-16.5 43 27 8.31 2.43 99.10 35
16.5- 18.0 39 25 T.44 2.18 BS.63 34

XIX




Sondeo Profund. Cohesion velocidad de onda de corte
v,
N* (pies) (Kglem?®) Ohta y Goto Japan Road Association Nc Ng My
5 00-15 0.623 67.44 112.92 3161 1781 137
1.5-3.0 1.026 93.58 142.28 34.24 19.98 16.18
3.0-45 1.026 102.47 142.28 34.24 19.98 16.18
45-6.0 1.099 11195 146.87 34.24 19.98 16.18
6.0-7.3 2.153 149.18 200.53 44.04 28.52 26.87
7.5-9.0 1.750 144.30 182.20 40.41 25.28 22.26
9.0-10.5 1.810 151.14 185.04 40.41 25.28 22.26
10.5-12.0 2.783 181.25 225.85 52.64 36.5 3804
12.0-13.5 2.991 190.85 23349 52.64 36.5 38.04
13.5-15.0 2.991 195.30 23349 52.64 36.5 38.04
15.0-16.5 3.200 204,51 241.22 57.75 41.44 45.41
16.5-18.0 2.991 203.41 23349 52.64 36.5 38.04
Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico NE&OD Peso Angulo
Ncampo N&D SuUCs Qadm Qadm Qadm Qadm Espec
N~ {pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio (Kg/m?) Fricc. Int
3] 0.0-15 5 3 5M -0.03 -0.02 10.70 23 2.04 1,920 28
1.5- 3.0 24 14 213 1.05 37.89 31
3.0-45 17 10 144 0.65 28.48 30
4.5-8.0 27 15 4.15 1.21 46,60 32
60-7.5 12 7 138 0.37 22.23 fexe ]
7.5-9.0 23 13 338 0.99 39.84 31
9.0-105 48 27 B.15 2.39 93.38 35
10.5-12.0 B89 50 16.01 4.69 268.03 41
12.0-13.5 46 29 8.96 262 100.69 35
13.5-15.0 66 42 13.29 3.89 194.82 39
15.0 - 16.5 55 35 1091 3.19 141.39 37
16.5-18.0 58 38 11.78 3.45 166.41 38

XX




Sondeo Profund. Cohesidn velocidad de onda de corte
v,
N* (pies) (Kglem?®) Ohta y Goto Japan Road Association [ Ng My
6 00-15 0.623 67.04 11292 3161 1781 137
1.5-3.0 1.927 116.88 130.49 40.41 25.28 22.26
3.0-45 1.503 117.26 16580 37.16 22.46 19.13
45-6.0 2.097 140.63 138.12 44.04 28.52 26.87
6.0-7.35 1.170 120.30 151.19 34.24 19.98 16.18
7.5-9.0 1.869 147.68 187.80 40.41 25.28 22.26
9.0-10.5 3.174 184.26 240.00 L71.75 41.44 45.41
10.5-12.0 4.950 22207 2594 85 106.81 53.85 140.51
12.0-13.5 3.368 159.02 246.70 L71.75 41.44 45.41
13.5-15.0 4. 368 223.22 27B.25 85.97 70.61 55.03
15.0-16.5 3.831 217.70 261.84 T0.01 53.8 65.27
16.5-18.0 4.029 225.96 268.04 715 B61.55 78.61
Sondeo Profund. metodo empirico metodo teorico NGO Peso Angulo
Ncampo [+ SUCS Qadm Qadm Qadm Qadm Espec
N* (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio (Kg/m?®) Fricc. Int
7 0.0-15 7 4 SM 0.17 0.09 13.04 22 1.94 1,920 28
1.5-3.0 20 11 1.68 0.82 30.82 30
30-45 18 10 157 0.71 25.49 30
45-6.0 26 15 395 1.16 41.38 31
60-7.5 9 5 0.70 0.21 18.99 29
7.5-9.0 26 15 3.95 1.16 42.85% 31
9.0-10.5 43 24 7.21 2.11 78.94 34
10.5-12.0 77 43 13.71 4.02 194.14 39
12.0-13.5 ) 28 8.52 250 98.03 35
13.5-15.0 67 43 13.51 3.96 155.59 39
15.0-16.5 49 3 9.61 2.81 118.77 36
16.5-18.0 B3 40 12.64 370 172.85 38

XXI



Sondeo Profund. Cohesién velocidad de onda de corte
v,
N* (pies) {Kglem®) Ohta y Goto Japan Road Association [ Ng My
7 00-1.5 0-.?94 T3.46 126.33 3161 17.81 13.7
1.5-3.0 1.690 111.59 179.26 37.16 2246 19.13
3.0-45 1.566 11B.97 173.07 37.16 2246 19.13
45-6.0 2.041 135.29 1595.64 40.41 25.28 22.26
6.0-7.5 0.951 111.82 137.37 34.24 19.58 16.18
75-90 2041 15235 195 64 40.41 2578 2226
9.0-105 2.932 17918 231.36 L2.64 36.5 38.04
10.5-12.0 44860 214.05 280.95 85.97 70.61 55.03
12.0-13.5 3.262 196.79 243.07 L71.75 41.44 45.41
13.5-15.0 4. 416 224.07 279.65 85.97 70.61 §5.03
15.0 - 16.5 3.525 211.41 251.95 63.53 47.16 54.36
16.5-18.0 4.224 229.76 273.97 715 61.55 78.61
Sondeo Profund. Cohesion velocidad de onda de corte
v,
N (pies) (Kglem?®) Ohta y Goto Japan Road Association [ Mg My
B 00-15 0.623 67.44 11292 3161 1781 137
1.5-3.0 0.530 T4.15 104.83 31.61 17.81 13.7
30-45 0.530 81.19 104.83 31.61 17.81 13.7
45-86.0 2.097 140.63 158.12 44.04 28.52 26.87
6.0-7.5 2.783 163.33 235.85 52.64 36.5 38.04
7.5-9.0 3.682 187.60 257.09 63.53 47.16 54.36
9.0-10.5 1.750 145.36 182.20 40.41 25.28 22.26
10.5 - 12.0 3.078 187.80 236.62 57.75 41.44 45.41
12.0-13.5 3.679 205.32 256.99 63.53 47.16 54.36
13.5-15.0 3.679 210.10 256.99 63.53 47.16 54.36
15.0 - 16.5 3.730 215.66 258.63 70.01 53.8 B65.27
16.5-18.0 3.628 217.75 255.33 63.53 47.16 54.36

XXII




Sondeo Profund. metodo empiriceo metodo teorico NED Peso Angulo
Ncampo NGB0 SuUcCs Qadm Qadm Qadm Qadm Espec

N*° (pies) bowles terzaghi y peck terzaghi Promedio (Kgim?) Fricc. Int
8 0.0-15 H 3 SM -0.03 -0.02 10.70 21 1.76 1,920 28
1.5-3.0 4 2 -0.15 -0.07 995 28
30-45 4 2 -0.16 -0.07 10.48 28
45-6.0 27 15 4.15 1.21 45.60 32
60-75 40 23 6.63 1.94 73.42 34
7.5-9.0 99 33 10.27 3.0 116.18 36
90-105 21 12 3.00 0.88 38.50 kL
10.5-12.0 46 26 7.78 2.28 92.20 35
12.0-13.5 52 33 10.26 3.00 120.27 36
13.5-15.0 52 33 10.26 3.00 121.62 36
15.0-16.5 53 34 10.47 3.07 138.34 37
16.5-18.0 91 33 10.04 2.94 122.99 36

A como pude observar los resultodos de la grafica el sondeo N2 2 es el que mayor presion admisible presenta

agungue tambien tenge claro gue se deben de tomar en cuenta los de mas sondeo segun terzaghi el valor de g .., debe andar entre 1.76-2.60 kg/cm .

para arena fina, firme y seco ya que nuestro suelo es una aorena limosa.

Se colculo la presion odmisible paro las diferentes profundidodes segiin el sondeo realizodo wtilizondo el metodo empirico y el teorico

y Negando o lo conclusion gue el metodo que mejor se o daptobo o lo reclidod es terzoghi y peck yo que los valores proporcionodo por este
metodo se apegan a lo realidod.

se procedio a colcwlar una presion admisible promedio por codo sondeo y luego se calcwlo una presion admisible total

g cual nos do wn valor de 1.90 por debajo del limite propuesto por terzaghi con el cual puedo conduir que se debe de tomar el valor propuesto por el calculo

ya gque contamos con argumento y bibliografio gue nos respaldeo.

tambien se propusieron diferentes profundidades de desplonte para darle al disefador estructural diferentes alternativas de presiones odmisible

v tambien se definio las dimension de lo zapata ya que estos dos datos son de gran importancia para poder Negar a calcular la presion admisible

que dondo daro que a mayor dimension de rapota menor presion admisible y o menor dimension de zopata mayor presion odmisible.
Algo muy importante es la velocidod de onda de corte ya gue con esta valor se puede estimar segun el RNC-7 art. 25 si el suelo es blando,moderada mente blando, firme y

afforamiento rocoso las velocidod de onda de corte paro este estudio onda entre 180-360 segun el reglomento nocional de lo construccion nos ubicamos en

XXII




