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RESUMEN EJECUTIVO

En el presente trabajo, se ha realizado el disefio sismico del edificio de la
Universidad de Medicina Oriental Japdn-Nicaragua cuyo sistema estructural esta
compuesto de Marcos Especiales a Momento (SMF por sus siglas en ingles) que
garanticen el correcto desempefio del mismo ante solicitaciones tanto de cargas

gravitacionales como de fuerzas sismicas y debido a viento.

El trabajo esta conformado en diferentes etapas dentro de los cuales esté la
determinacién de todas las cargas actuantes en la estructura, el disefio sismico de
los elementos que componen los marcos especiales y sus respectivas conexiones;
el disefio de elementos secundarios como viguetas y largueros de techo, y sus

respectivas conexiones; asi como también el disefio de la losa del entrepiso.

Para el disefio y analisis de los elementos estructurales se ha utilizado el Método
de Factores de Carga y Resistencia (LRFD por sus siglas en inglés) y se ha
recurrido a diversas especificaciones y manuales publicados por el Instituto
Americano de Construccion en Acero (AISC por sus siglas en ingles). Asimismo,
para las evaluaciones de las cargas a las que esta sometido el edificio, se ha
utilizado el Reglamento Nacional de la Construccion de Nicaragua (RNC-07). La
modelacidn estructural pertinente para llevar a cabo los andlisis ante las diferentes

solicitaciones se llevo a cabo mediante el software Etabs 2017.
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.  INTRODUCCION

La historia de Nicaragua ha sido marcada por su constante actividad sismica que
ha sido denotada tanto por la frecuencia con la que diversos movimientos telUricos
han estado ocurriendo en las ultimas décadas, asi como también, por el nivel de
catastrofe que han dejado algunos de estos eventos en las zonas de mayor

vulnerabilidad sismica.

Las inestimables pérdidas humanas y de bienes intangibles, asi como las
cuantiosas pérdidas materiales y econdémicas provocadas por fenébmenos de este
tipo son la muestra fehaciente del nivel de dafio que pueden causar el deterioro y
colapso de la estructura de un edificio. Por consiguiente, en Nicaragua se esta
procurando construir edificaciones seguras que permitan mitigar los riesgos a los

gue estan sometidas durante probables eventos catastréficos en el futuro.

El presente documento aborda el disefio sismico de la estructura de un edificio a
base de marcos SMF y esta dividido en 7 capitulos de tal forma que en los primeros
3 se sintetizan los aspectos introductorios del trabajo, los objetivos que se
alcanzaron y la justificacion de su realizacion; en el cuarto capitulo se muestra un
compendio de los mas importantes elementos tedricos que el lector debe tener en
cuenta como el fundamento de los analisis posteriores; posteriormente, en el
quinto capitulo se encuentra la parte sustancial del trabajo en la cual se detallan
las caracteristicas de la estructura a disefar, se realiza el analisis sismico por los
métodos modal espectral y estatico equivalente, se determinan las cargas debido
a viento, se realiza el disefio de vigas principales, trabes, columnas, vigas
secundarias y largueros de techo; se disefian las conexiones entre los diferentes
elementos estructurales, dentro de las cuales esta una conexién precalificada a
momento para marcos SMF y una conexion en la base con anclaje resistente a
momento; y finalmente, se realiza el disefio de la losa de entrepiso. En el sexto
capitulo se muestran las conclusiones de todos los resultados obtenidos y las
diferentes recomendaciones que los autores proponen y en el ultimo capitulo, se
indican las diferentes referencias bibliograficas utilizadas en cada una de las

etapas de este trabajo.



IIl. OBJETIVOS

2.1. Objetivo General

» Disefar sismicamente el edificio de acero de la Universidad de Medicina

Oriental Japdn-Nicaragua.

2.2. Objetivos Especificos

» Calcular las fuerzas de disefio de la estructura aplicando el Reglamento
Nacional de la Construccion RNC-07.

> Llevar a cabo el andlisis sismico modal espectral aplicando las disposiciones

del Reglamento Nacional de la Construccion.

> Disefar los elementos estructurales de la superestructura (Vigas, columnas,

losas) asi como las conexiones de dichos elementos.

» Realizar el analisis y disefio de la estructura usando el software Etabs v17.



lIl. JUSTIFICACION

A lo largo de la historia del dltimo siglo, ha sido notoria la gran destruccién y
devastacioén, asi como las inestimables pérdidas humanas y econémicas que ha
dejado el colapso total y parcial de muchas estructuras ocasionado en especial,
por movimientos teldricos en diversas zonas del mundo con alta peligrosidad
sismica. Muestra de ellos fue el terremoto que acontecié el 23 de diciembre de
1972 en Managua, el cual en s6lo 30 segundos y con 2 réplicas destruyo el centro
de Managua dejando cerca de 19,320 muertos y 20,000 heridos.

La finalidad de la presente tesis monogréfica es realizar el Disefio de la estructura
del edificio de la Universidad Japonesa de tal forma que la misma tenga la
resistencia suficiente para soportar la accion de las fuerzas causadas por sismos.
La principal razon por la que esta edificacion debe soportar fuerzas laterales
sismicas es por la amenaza latente a la que esta sometida al estar ubicada en el
Distrito V de la Ciudad de Managua, el que naturalmente posee una muy alta

vulnerabilidad sismica.

Es necesario destacar el hecho de que la estructura es de caracter esencial ya que
la ocupacion del edificio sera para un centro de estudios donde se podrian
aglomerar grandes cantidades de personas poniendo en riesgo la integridad fisica
de las mismas ante la ocurrencia de sismos en caso de que la estructura no esté
disefiada para estos efectos. Ademas, se debe tener en cuenta la importancia
estratégica que tiene una edificacion de este tipo, la cual debe permanecer en
servicio para atender a la poblacion inmediatamente después de ocurrido un

desastre.

Para llevar a cabo los procesos de disefio y analisis se usaran reglamentos y
cbdigos nacionales e internacionales, las cuales son aceptables para garantizar la
seguridad tanto de la estructura como de los ocupantes de la misma. Ademas,
para asegurar la precision de los resultados que vayan a obtenerse, se usaran
diferentes softwares tales como Etabs 2017 para las respectivas modelaciones y

andlisis estructurales.



V. MARCO TEORICO

4.1. Estructuras

“Una estructura se puede definir como un sistema de miembros y conexiones
individuales, dispuestos de manera que todo el conjunto de elementos se
mantenga estable y sin alteraciones perceptibles en su forma”. (Sriramulu
Vinnakota; Estructuras de acero: Comportamiento y LRFD; 2006; p.3)

4.1.1. Estructuras de Acero

El acero es uno de los principales materiales de construccion. La razon de esto es
gue ofrece una gran cantidad de ventajas llegando a ser probablemente, el

material mas versatil.

4.1.2. Ventajas del acero como material estructural

Dentro de las virtudes de este material esta el que tenga muy alta resistencia por
unidad de peso implicando que las estructuras sean de bajo peso lo cual es

fundamental en estructuras donde se requiere llevar un control del peso.

“El acero no cambia sus propiedades fisicas y mecéanicas apreciablemente con el
tiempo como lo hace el concreto reforzado” (McCormac y Csernak; Disefio de
estructuras de acero; 2013; p.1). Asi también, su comportamiento real se
aproxima considerablemente a las suposiciones de disefio debido a que tiene
esfuerzos elasticos muy altos y los momentos de inercia son calculados de forma

exacta.

No obstante, la propiedad estructural mas importante del acero es su ductilidad, o
sea su capacidad para resistir grandes deformaciones sin fallar bajo esfuerzos de
tensidon altos. Esto evidencia que el acero es un material tenaz ya que ofrece
resistencia y ductilidad al mismo tiempo, lo que le da la capacidad de absorber
energia en grandes cantidades, siendo el material idéneo para una estructura

sismica.



4.1.3. Perfiles de Acero

Los perfiles de acero son elementos que se crean a partir de la obtencién de un

laminado en caliente del acero, también llamado rolado o en frio.

“El acero estructural puede laminarse en forma econémica en una gran variedad
de formas y tamafios sin cambios apreciables en sus propiedades fisicas. Por lo
general, los miembros estructurales mas convenientes son aquellos con grandes

momentos de inercia en relacion a sus areas” (Ibidem; p.7).

Los perfiles de acero se eligen de acuerdo con la magnitud de las cargas o
acciones a resistir y la forma de trabajo de éstos como pueden ser la tension,
comprension, flexion, torsion, entre otros esfuerzos. Estas secciones de acero
pueden encontrarse en las diferentes ediciones del Manual de Construccion en
Acero publicado por AISC y se identifican mediante cierta nominacion que tiene en
cuenta el tipo de perfil, la longitud de su peralte y el peso por unidad de longitud.

4.2. Reglamentos y Cédigos de Disefio de Estructuras de Acero

El disefio esta regido por especificaciones y normas nacionales e internacionales
gue funcionan como una guia para este proceso. Estas normas especifican cargas,
esfuerzos de disefio, tipos de construccion, calidad de los materiales y otros
factores. En la presente monografia sera predominante el uso de la Especificacion
de Construccion en Acero AISC 360, del Reglamento Nacional de la Construccion,
del Manual de Disposiciones Sismicas para Estructuras de Acero AISC 341, del
Manual de Conexiones Precalificadas para Aplicaciones Sismicas en Marcos
Especiales a Momento AISC 358, de la Norma Minima de Disefio de Acero
Estructural de Nicaragua AE-001 y del Reglamento de Concreto Estructural ACI
318.

4.3. Cargas

“Se denominan cargas a las fuerzas que actGan sobre una estructura. Estas se
dividen en cargas muertas y cargas vivas.” (William Segui; Disefio de

estructuras de acero con LRFD; 1999; p.4).


https://www.deacero.com/es/productos/categoria/perfiles/

4.3.1. Cargas Muertas

“Las cargas muertas son cargas de magnitud constante que permanecen fijas en
la estructura como el peso propio y otras cargas superimpuestas permanentes
unidas a ella. Para un edificio con estructura de acero, son cargas muertas la
estructura en si, los muros, los pisos, el techo, la plomeria y los accesorios.”

(McCormac y Csernak; op. cit.; p.41)

4.3.2. Cargas Vivas

“Las cargas vivas son aquellas que pueden cambiar de lugar y magnitud y son
originadas cuando una estructura se ocupa, se usa y se mantiene” (lbidem; p.42).
Existen parametros en los cddigos para su célculo en base a las ocupaciones de

la estructura.

4.3.3. Cargas Ambientales

Las acciones ambientales son causadas principalmente por sismos, viento, lluvia,
nieve y cambios drasticos de temperatura. En este documento, se abordara dentro

de las acciones ambientales las causadas por los sismos y el viento.

4.4. Diseno Estructural

El disefio estructural tiene como funcién generar estabilidad en las estructuras a
partir de las potencialidades que el material de éstas pueda ofrecer, sus

caracteristicas naturales, su bajo costo y las propiedades mecanicas que posee.

4.4.1. Método LRFD

Existe cierta incertidumbre inherente a la magnitud de las cargas que actian sobre
una estructura, asi como a la capacidad de la misma para sustentar esas cargas.
La solucion mas obvia es entonces establecer un margen de diferencia entre la
resistencia calculada y la carga actuante de manera que el evento en el que la
carga supere a la resistencia sea improbable. El método LRFD establece factores
gue mayoran las cargas y reducen las resistencias teniendo en cuenta la accion

combinada de los diversos tipos de cargas.



441.1. Estados Limite

El método LRFD se basa en el principio del disefio de estados limite, el cual
proporciona las fronteras de la utilidad estructural. Existen actualmente 2 tipos de

estados limite: los de resistencia y los de servicio.

“Los estados limite de resistencia definen la capacidad de sustentar una carga,
incluyendo la fluencia excesiva, la fractura, el pandeo, la fatiga y el movimiento
bruto de cuerpo rigido. Los estados limite de servicio determinan el
comportamiento, incluyendo la deflexion, el agrietamiento, los deslizamientos, la

vibracion y el deterioro. Todos los estados limite deben evitarse” (Ibidem; p.51).

4.4.1.2. Resistencianominal

La resistencia nominal es la capacidad méaxima tedrica calculada de un miembro
para soportar acciones que dan lugar a esfuerzos especificos. La metodologia
LRFD orienta multiplicar esta resistencia por determinados factores menores que
1 en dependencia del tipo de esfuerzo al que sea sometido el miembro dando lugar
a la resistencia de disefio y garantizando asi, una reduccion de las resistencias
para considerar las variaciones de la resistencia del material, las dimensiones del

miembro, y la mano de obra, asi como la manera y las consecuencias de la falla.

4.4.1.3. Combinaciones de Cargas por el Método LRFD

El enfoque LRFD consiste en estimar las cargas individualmente mediante los
lineamientos establecidos en los reglamentos; se forman grupos posibles de estas
cargas de servicio en base a la probabilidad de que algunas ocurran
simultdneamente, a cada una de las cargas dentro del grupo se multiplica por un
factor que casi siempre suele ser mayor que 1; se suman las diferentes respuestas
y el resultado final que se obtuvo a través de la combinacion lineal se llama Carga
Factorizada. Los mayores valores de cargas factorizadas determinadas mediante
las diferentes combinaciones lineales estipuladas en las pertinentes normas
reglamentarias se usan para calcular los momentos, cortantes y otras fuerzas. Los
valores determinados de cargas factorizadas nunca deben exceder los valores

obtenidos de las resistencias ultimas.



4.4.2. Disefio con Enfoque Sismico.

4.4.2.1. Clasificacién de la Estructura

4.4.2.1.1. Grupo de la Estructura

Las estructuras pueden clasificarse segun su importancia estructural en 3 tipos:

e “Grupo A: Son estructuras esenciales cuyo colapso podria causar la pérdida de
muchas vidas o grandes pérdidas econémicas o culturales, o que constituyan un
peligro significativo por contener sustancias toxicas, inflamables o explosivas; asi
como aquellas que son vitales luego de un sismo 0 emergencia provocada por un
desastre, tal como hospitales, escuelas, terminales de transporte, estaciones de
bomberos, centrales eléctricas, entre otras” (MTI; Reglamento Nacional de la
Construccion RNC-07; 2007; p.17).

e Grupo B: Estas requieren un grado de seguridad intermedio, y su falla
estructural ocasionaria perdidas de magnitud media o pondrian en peligro otras

edificaciones del grupo A.

e Grupo C: En ellas es admisible un grado de seguridad bajo, ya que su falla
ocasionaria pérdidas de magnitud sumamente pequefia y no causaria

normalmente pérdida de vidas.

4.4.2.1.2. Factores de comportamiento sismico

Estos factores se obtienen al definir la ductilidad inherente al sistema estructural
de la edificacién y su capacidad de transmitir al sistema suelo-cimentacion los

efectos combinados de las fuerzas laterales de inercia generadas durante el sismo.

4.4.2.1.3. Condiciones de Regularidad

“Toda estructura debe ser clasificada segun su regularidad. Para ello, se han
establecido una serie de condiciones y parametros que deben evaluarse en este

proceso.” (lbidem; p.19).

Una estructura regular es aquella que cumple todas las condiciones; por otro lado,

basta que no se cumpla una de ellas para que la estructura sea clasificada como



irregular. Ademas, si se incumple una de las ultimas 3 condiciones, la estructura

se categoriza como fuertemente irregular.

4.4.2.1.4. Factores de Reduccion por Ductilidad

Son factores que intervienen en el calculo de las fuerzas sismicas y que estan
basados en los factores de comportamiento sismico del sistema estructural que se
trate; éstos permiten obtener un disefio a través del cual se pueda alcanzar la

ductilidad de los elementos y se permita reducir los margenes de sobredisefio.

4.4.2.1.5. Zonificacién Sismica

Las amenazas sismicas latentes en Nicaragua no son las mismas en todo su
territorio y existen zonas con mayor peligro sismico que otras. A fin de considerar
este efecto, existen los Mapas de Zonificacion Sismica y de Isoaceleraciones que

permiten determinar las caracteristicas sismicas inherentes a cada region del pais.

4.4.2.1.6. Influencia del suelo en la accién sismica

“La respuesta sismica de las edificaciones depende directamente de las
vibraciones del suelo, de tal forma que en algunos casos se puede llegar a la ruina
de un edificio estructuralmente capaz de soportar un sismo debido a las
condiciones propias del suelo” (Pedro Carrillo; Influencia del suelo en la

respuesta sismica de estructuras; 2008; p.1).

Se debe, por lo tanto, clasificar los suelos adecuadamente e identificar aquellas
propiedades que los vuelven vulnerables a estas acciones de tal manera que se
considere amplificar las aceleraciones y fuerzas sismicas para tener en cuenta
dichas vulnerabilidades. El suelo donde se colocaran los cimientos de la estructura
tiene una clasificacion que depende directamente de la velocidad de las ondas de

cortante a una profundidad mayor de 10 metros.

4.4.2.2. Analisis Sismico

El analisis sismico se realiza sometiendo a la estructura a las acciones de 2 fuerzas

ortogonales sismicas respecto a los 2 ejes principales.



44221 Fuerza Sismica

El sismo produce aceleraciones instantdneas, que generan grandes fuerzas,
afectando a los componentes de la estructura de modo diferente a la accion de las
cargas gravitatorias. Esta fuerza depende tanto del peso del edificio como de la

aceleracion del sismo.
4.4.2.2.2. Métodos de Analisis
4.4.2.2.2.1. Método Estatico Equivalente

Este método aporta criterios y alcances de aplicaciébn que se basan en una
estimacién del periodo fundamental de vibracion para cuantificar la fuerza cortante
basal. Tanto en la estimacion del cortante basal como en su distribucion se
incorpora el efecto de los modos superiores al fundamental, los cuales dependen

de la flexibilidad de la edificacion y de las caracteristicas del espectro sismico.

La distribucion vertical de la fuerza cortante basal en cada direccion de analisis se
origina en las hipotesis de considerar una distribucion lineal de las aceleraciones
del primer modo de vibracion y que la influencia de los modos superiores se

incorpora mediante una fuerza horizontal aplicada en la parte superior.

Aun con las tecnologias y facilidades para realizar andlisis dinamicos, todas las
normas establecen un control del corte basal y los valores de las fuerzas cortantes
de los andlisis dinamicos con los de un analisis estatico equivalente. EI método
estatico equivalente permite formular los conceptos fundamentales del analisis
sismo resistente de estructuras y corroborar los resultados obtenidos mediante los

andlisis dindamicos.
4.42.2.2.1.1. Fuerzas sismicas

La fuerza sismica total o cortante basal que de previo se haya calculado debe
distribuirse, segun este método, en diferentes fuerzas cortantes aplicadas en cada
uno de los niveles de la estructura donde se supongan las concentraciones de
masa. Dicha distribucion de fuerzas sismicas en cada uno de los niveles se debe

realizar de manera proporcional al peso y la altura del nivel que se esté analizando.



4.42.2.2.1.2. Reduccién de las fuerzas sismicas

Una de las partes fundamentales de este método consiste en la determinacion del
periodo fundamental de la estructura, el cual depende de los pesos, los
desplazamientos laterales en la direcciébn de analisis y las fuerzas sismicas

correspondientes.

Una vez obtenido dicho periodo, se debe recurrir al Espectro Sismico de Disefio
de Nicaragua, el cual representa el conjunto de valores para célculos de disefio
gue miden la reaccién de una estructura ante la vibracién del suelo en un sismo.
En el Reglamento se muestra el espectro elastico de respuesta el cual brinda una

relacion del periodo a la aceleracion sismica.

Figura 4.1. Espectro de disefio de Nicaragua

Espectro de diseno

:spectral

celeracion «

Periodo estructural 7 (s)

Fuente: RNC-07

El espectro permite encontrar la aceleracion correspondiente al periodo
fundamental, la cual una vez determinada, sera menor que la aceleracion previa

por lo que se encontrara a partir de ésta una Fuerza Sismica Reducida.

4.4.2.2.2.1.3. Efectos de Torsién

Este efecto aparece por la excentricidad entre el centro de rigidez de un piso y el
centro de masa que es el punto donde se concentra la carga actuante. “Debido a
este efecto, la estructura puede sufrir multiples dafios, tanto estructurales (fisuras,

alabeos) como no estructurales (grietas en tabiqueria, rotura de ventanas),



pudiendo llegar al colapso completo del edificio” (Searer y Freeman; Design drift

requeriments for long period structures; 2004; p.2).

4.4.2.2.2.1.4. Efectos de Segundo Orden

Los efectos de segundo orden se originan debido al desplazamiento lateral de la
estructura. Las deformaciones debidas a las cargas horizontales, desvian la
direccion del vector de cargas verticales, sacandola del eje central de la pieza, lo
gue origina excentricidades en la fuerza aplicada.

“Una estructura es traslacional si los desplazamientos son suficientemente
significativos para producir una excentricidad que origine esfuerzos extra en el
soporte, denominados los Efectos de Segundo Orden. Esta traslacionalidad
depende de la geometria, rigidez y elementos de arriostramiento” (José Candido;
Anélisis de segundo orden en el calculo de estructuras de obra civil; 2016).
Estos efectos de la geometria deformada deberian considerarse soélo en
estructuras traslacionales, es decir, si éstos incrementan los efectos de la accion

significativamente o si modifican sustancialmente el comportamiento estructural.

4.42.2.2.15 Efectos Bidireccionales

“‘En gran parte de los analisis se considera que las acciones sismicas actuan
independientemente en dos direcciones principales ortogonales entre si, sin que
esto sea necesariamente valido. Es por tal razén, que el andlisis sismico debe
considerar los efectos que las acciones sismicas tienen al mismo tiempo para
estimar los efectos maximos de los elementos estructurales.” (Edisson Moscoso;
Efecto de la bidireccionalidad y angulo de incidencia del sismo en la

respuesta de estructuras de concreto armado; 2018; p.1.).

“En consecuencia, los efectos de ambas componentes en planta deben
combinarse tomando en cada direccion de analisis el 100% de los efectos en esa
direccion y el 30% de los efectos de la direccion perpendicular a esa para al final

trabajar con la situacién prevista mas desfavorable” (MTI; op. cit.; p.31).



4.4.2.2.2.2. Método Dinamico de Anélisis Modal Espectral

“Los métodos dinamicos estiman el tipo de ondas sismicas que se espera se
produzcan en la base del edificio y determina la resistencia sismica calculando la
respuesta a la vibracion de la edificacion” (Morales y Pascual; Modelos
dindmicos de anélisis sismico; 1976; p.1.)

El analisis modal espectral se resume en una serie de pasos entre los que figuran:
Modelar la estructura, definir las matrices de masa y de rigidez, solucionar el
problema de valores caracteristicos, calcular factores de participacion de masas,
obtener periodos de vibracion, leer espectros de disefio, calcular respuestas
modales y combinar estas respuestas para cada efecto.

4.42.2.2.2.1. Anélisis Modal

El andlisis modal busca determinar las frecuencias naturales y modos de vibrar de
una estructura durante vibracion libre. La interpretacion fisica de los valores
propios y vectores propios representan las frecuencias y modos de vibrar
correspondientes. Se incluye el efecto de los modos naturales ordenados segun
valores decrecientes de los periodos de vibracion, que sean necesarios para que

la suma de los pesos modales efectivos sea mayor o igual al 90% del peso total.

4.4.2.2.2.2.2. Analisis Espectral

A través del analisis modal se determinan los periodos naturales, los cuales,
mediante el Espectro de Disefio de Nicaragua, permiten obtener los valores
asociados de aceleraciones espectrales de disefio, a través de las cuales se

considerara la participacion de los modos en las fuerzas sismicas dinamicas.

4.4.2.2.2.2.3. Fuerzas Sismicas Dinamicas

A través de las aceleraciones espectrales determinadas, asi como los pesos
modales calculados para cada nivel, se determinan las fuerzas sismicas
correspondientes. La carga sismica depende de la participacion modal, las

aceleraciones espectrales, los pesos modales y los modos normalizados. La


https://es.wikipedia.org/wiki/Vibraci%C3%B3n

fuerza sismica total por nivel es la suma de las fuerzas sismicas determinadas

para cada modo de vibracion.

4.4.2.2.2.2.4. 0tras revisiones del método dinamico

La fuerza cortante basal calculada por el método dinamico tiene que ser siempre
mayor que el 80% del cortante basal determinado por el analisis estatico, de
manera que en caso de que no lo sea, se incrementen las fuerzas sismicas

dinamicas y desplazamientos laterales hasta que se cumpla esta condicion.

4.4.2.2.3. Desplazamientos laterales

Una de las razones por la cual varios eventos sismicos han resultado en catastrofe
ha sido el nivel de dafio derivado de la deformacion y/o movimiento excesivo de la
estructura. A razon de esto, debe mantenerse un control sobre las deformaciones
de una edificacion durante un sismo de manera que no se excedan los limites

obteniendo un buen desempeiio para los estados limite de servicio de y colapso.

4.4.3. Andlisis bajo cargas de viento

Las cargas de viento son las fuerzas ejercidas por la energia cinética de una masa
de aire en movimiento, que provoca una presion en ciertas partes de la estructura,
y una succion en otras. Estos empujes y succiones debido a la accion del viento
en la estructura son las responsables de un posible riesgo de catastrofe en caso

de la ocurrencia de fendbmenos naturales.

En consecuencia, se debe estimar la magnitud de las presiones de viento maximas
a la que puede someterse la estructura para ser considerada en las combinaciones
de carga pertinentes. El andlisis para la determinacién de las fuerzas de viento se

realiza por métodos estaticos.

4.4.3.1. Velocidad del viento

Las presiones y succiones del viento tienen una relacion directa con la velocidad
del mismo; entre mayor éste sea, mayor sera la fuerza de viento a la que se someta

una estructura. Por lo tanto, se debe estimar la velocidad maxima probable del



viento que depende de muchas variables como son la zona donde se encuentre la
estructura en anlisis, el periodo de retorno, la altura de la edificacion, la topografia
y rugosidad del terreno.

4.4.3.1.1. Zonificaciéon Ed6lica

Nicaragua cuenta con 3 zonas eélicas definidas en el Mapa de Zonificacion Edlica.

Cada zona cuenta con diferentes velocidades del viento.

4.4.3.1.2. Altura de la edificacion

La altura de una estructura tiene una gran relacién con la magnitud de las fuerzas
de viento aplicadas a ésta, de manera que cuanto mayor sea la altura, mayor sera
tanto la velocidad del viento como la fuerza del mismo. Es conveniente destacar
gue para edificios con altura menor a 10 metros la variacion de la presion de viento

con respecto a la altura se puede depreciar.

4.4.3.1.3. Topografiay rugosidad del terreno

“La rugosidad del terreno retrasa la velocidad del viento cerca del terreno. Las
capas mas bajas de aire retrasan aquellas ubicadas por encima, resultando en
diferentes velocidades de viento.” (Mendoza, Zermefio, Arroyo y Lopez; Efecto

del viento en estructuras; 2015; p.13).

Cuando el viento libre es obstaculizado por un objeto fijo, se desvia para rodearlo.
Estos desvios de flujo producen presiones sobre el objeto, entre otras fuerzas. Las
particulas de aire golpean la cara expuesta directamente al flujo del viento y que
se opone a su libre circulacion, cara denominada de barlovento, ejerciendo sobre
ella empujes; en la cara opuesta o sotavento, las estelas del flujo se separan del

objeto provocando succiones. (Ibidem; p.14).

4.4.3.2. Presion del viento

La finalidad de este andlisis es determinar la presion maxima probable que el
viento pueda ejercer sobre la estructura para disefarla con resistencia hacia ésta.

Para su determinacién se requiere del conocimiento de la velocidad de disefio. En



este célculo se toma en cuenta el tipo de estructura en andlisis, es decir si se trata
de una construccion cerrada, paredes aisladas, estructuras reticulares,

chimeneas, silos, antenas, entre otros.

4.4.4. Disefio de elementos estructurales

4.4.4.1. Disefio de vigas

“Las vigas son miembros que soportan cargas transversales. Para estos miembros
se utilizan por lo general, los perfiles W, canales C, cajas metalicas y secciones S”
(McCormac y Csernak; op. cit.; p.237)

4.4.4.1.1. Anédlisis Elastico

En los analisis de las vigas generalmente predominan los esfuerzos de flexion.
Recientemente, casi todas las vigas de acero se disefiaban fundamentandose en
la hipotesis elastica. La carga maxima de servicio se suponia igual a la carga que
generaba un esfuerzo de flexién igual al de fluencia del material y bajo este criterio
se disefiaba. Se obtuvieron excelentes resultados, pero los miembros ductiles no
fallan hasta que ocurre una gran plastificacion después de alcanzar el esfuerzo de

fluencia, lo que significa que tienen mayores margenes de seguridad contra la falla.

4.4.4.1.2. Analisis Plastico

“El andlisis plastico esta relacionado con la distribucion de los esfuerzos en una
estructura, después de que en ciertos puntos se ha alcanzado el esfuerzo de
fluencia. Segun esta teoria, aquellas partes que han alcanzado el esfuerzo de
fluencia no pueden resistir esfuerzos adicionales, sino que, esas partes fluiran la
cantidad necesaria para permitir que los esfuerzos adicionales sean transferidos a
otras partes de la estructura donde los esfuerzos se encuentran por debajo del
esfuerzo de fluencia y sean capaces de absorberlos de manera que, la plasticidad

sirve para igualar los esfuerzos en casos de sobrecarga” (lbidem; p.243).



4.4.4.1.3. Pandeo Lateral

El pandeo lateral es una inestabilidad que puede darse en vigas a flexién, en la
gue la parte comprimida de la viga se pandea saliéndose del plano de flexion,
siendo sujetada por la parte en tension, lo que origina movimientos transversales
fuera del plano de flexién y torsion. En base a esto, se ha definido que las vigas
tienen 3 intervalos de pandeo en dependencia directa de su longitud sin soporte
lateral que pueden resumirse en las zonas de comportamiento plastico, pandeo

lateral - torsional inelastico y pandeo lateral — torsional elastico.

En la primera zona se encuentran las vigas que funcionan éptimamente y su
capacidad por momento maxima es el momento plastico. En la segunda zona, el
analisis plastico deja de ser valido debido a que la flexion puede llegar a tal punto
gue algunas partes del elemento estaran bajo el esfuerzo de fluencia, pero no
todas las fibras alcanzaran este estado antes de que la viga llegue a la falla. En la
tercera zona, las vigas se van a pandear antes de que se alcance la fluencia en
alguan punto de la viga. Al principio, la viga se flexionara respecto al eje fuerte hasta
gue se alcance un momento critico, a partir de alli se pandeara respecto a su eje

deébil dejando como resultado una combinacion de flexion lateral y torsion.

Figura 4.1. Momento nominal en funcién de la longitud no soportada lateralmente
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Fuente: McCormac y Csernak (2013).



4.4.4.1.4. Secciones compactas y no compactas

“Un elemento de seccién compacta es aquella con un perfil tan robusto que tiene
la capacidad de desarrollar una distribucion completa de esfuerzo plastico antes
de que se presente el pandeo local” (Ibidem; p.290). En una seccién no compacta,
la fluencia se puede alcanzar en algunos, pero no en todos sus elementos a
compresion antes de que ocurra el pandeo; por ende, no es capaz de desarrollar

una plena distribucion de esfuerzo plastico.

4.4.4.1.5. Flexibn asimétrica biaxial

La seccién de cualquier elemento tiene 2 ejes principales ortogonales entre si de
manera que cuando una viga esta inclinada (el caso de los largueros de techo),
recibe cargas que resultan no ser perpendiculares a ninguno de estos ejes

resultando entonces esfuerzos de flexion sobre ambos ejes.

4.4.4.1.6. Otras revisiones

La mayor parte de las vigas se disefian a traves de los esfuerzos de flexion debido
a que por lo general, son estos efectos los que resultan criticos en las vigas; no
obstante, en algunos casos otros efectos como el esfuerzo cortante o la deflexion
son los que resultan ser criticos en el disefio, razon por la cual es oportuno verificar

gue se encuentren dentro de los limites permisibles de resistencia y servicio.

Una razon para realizar el control de las deflexiones en las vigas es que siendo
éstas muy grandes pueden dafar materiales unidos a las vigas que las presenten,
pero la causa principal es la apariencia que no genera confianza en los usuarios.
En general segun RNC (2007) se recomienda que “la viga no tenga una deflexion
mayor que el claro entre 240 mas 0.5 cm mientras que si hay elementos no
estructurales que puedan salir afectados por la deflexion se recomienda el claro
entre 480 mas 0.3 cm” (p.3) La norma IBC se limita a establecer que cuando solo
hay carga muerta el valor permisible es el claro entre 360 mientras que para

combinacién de carga muerta mas viva es el claro entre 240.



4.4.4.2. Diseio de Columnas

Las columnas son elementos estructurales verticales que reciben cargas

predominantemente axiales a compresion.

4.4.4.2.1. Relacion de Esbeltez

Una columna muy larga tendra mayor susceptibilidad a problemas de pandeo de
tal forma que existe una relacién inversa entre la capacidad de cargay el largo del
elemento; es asi que surge la definicibn de esbeltez. La esbeltez es una
caracteristica de los elementos estructurales que vincula la rigidez de la seccién
transversal de los mismos con su longitud total. Se determina por un parametro
adimensional que es utilizado en el calculo de las capacidades en compresion
prediciendo ademas las inestabilidades elasticas de dichos elementos. Es a través
de este dato que se puede obtener los esfuerzos efectivos correspondientes al

elemento que se esté disefiando.

Una de las situaciones que debe tomarse en cuenta a la hora de evaluar este
parametro es la longitud efectiva que puede definirse como la distancia entre los
puntos de inflexion que dependen de la restriccion rotacional en los extremos de

la columna y de la resistencia al movimiento lateral del elemento.

Existen variados procedimientos para la determinacion de la longitud efectiva entre
los que se encuentran los nomogramas de Jackson y Moreland que relacionan la
resistencia a la rotacidbn en el extremo de las columnas con las rigideces
rotacionales de las vigas y columnas que se conectan en ese punto. Si las vigas
en una conexion son muy rigidas se obtienen factores considerablemente menores

asemejandose a una conexion de apoyo fijo para la columna.

4.4.4.2.2. Pandeo en las Columnas

Las columnas pueden llegar a la falla de 3 formas distintas las cuales estan
directamente vinculadas al pandeo. El mas conocido es el pandeo flexionante;
también esté el pandeo local que ocurre cuando ciertas partes menos robustas del

elemento son tan delgadas que se pandean antes que otros modos de pandeo



puedan aparecer y, ademas se tiene el pandeo flexotorsionante que ocurre en

secciones con ciertas configuraciones de asimetria.

4.45. Disefio de Conexiones

“Las estructuras de acero estan formadas por la uniéon de elementos estructurales
ensamblados que forman un armazon, razén por lo cual es imprescindible
garantizar la seguridad de las conexiones a fin de garantizar que el flujo de carga,
de manera ordenada y continua, siga su trayectoria hasta llegar a la cimentacion.
Las conexiones utilizadas en edificios de acero pueden ser apernadas o soldadas”

(Joseph Bowles; Disefo de acero estructural; 1993; p.395)

4.45.1. Tipos de Conexiones

“Las conexiones tienen resistencias a cambios en los angulos formados por los
miembros conectados denominadas restricciones. En base a la magnitud de las
restricciones, la normativa AISC cataloga las conexiones como totalmente
restringidas (FR) que son rigidas o continuas de manera que los angulos entre los
miembros se mantienen invariables; y parcialmente restringidas (PR) cuya rigidez
no es suficiente para mantener los mismos angulos entre miembros bajo carga”

(McCormac y Csernak; op. cit.; p.529)

4.45.2. Conexiones Apernadas

Las conexiones con tornillos representan el proceso mas sencillo de conexion en
acero lo que las convierte en la solucion con mayores facilidades técnicas.
Evidentemente, en el disefio seleccionan los tornillos que tengan la resistencia
necesaria para poder soportar todos los esfuerzos producto de las cargas
actuantes. Las conexiones apernadas se clasifican en conexiones apretadas sin

holgura, pretensionadas y de friccion.

4.45.3. Conexiones Soldadas

La soldadura consiste en unir dos piezas de acero mediante la fusién superficial
de las caras a unir en presencia de calor. Mediante la aplicacién de energia en

forma de calor, permite alcanzar la union intima y permanente de metales



dejandolos con la continuidad adecuada para que trabajen mecanicamente como

un todo homogéneo.

“Considerando sus caracteristicas fisicas, las soldaduras pueden ser de filete o de
ranura. Las soldaduras de filete se hacen con las partes que se traslapan una
sobre otra, son mucho mas comunes, pero se consideran mas débiles” (Ibidem;
p.478). La soldadura de ranura se hace con las partes unidas, pero no traslapadas
y pueden ser de penetracién completa extendiéndose por todo el espesor de las
partes conectadas o de penetracion parcial. En las conexiones de ranura, la
soldadura esté sujeta a tensién o compresién axial mientras que en las de ranura,
la soldadura es mas resistente a tension y compresion que al cortante de manera

gue la resistencia de disefio es el corte.

4.45.4. Conexiones resistentes a momento totalmente restringido

En el proceso de disefio estructural en lugares con alto riesgo sismico es
recomendable el disefio de conexiones totalmente restringidas tales como la
conexion de patin soldado sin refuerzo y alma soldada. Para este proceso, se
deben realizar las verificaciones pertinentes con las fuerzas internas de
compresion y de tension debido a la flexidn en los elementos conectados a la
conexion a fin de determinar el area de soldadura de penetracion completa o la

cantidad de tornillos en cada parte conectada.

“Las rétulas plasticas en una conexion especial, deben exhibir una capacidad de
rotacion inelastica de 0.03 radianes, como minimo, para lo cual se requiere el uso
de conexiones precalificadas” (Francisco Javier Crisafulli; Disefio

sismorresistente de construcciones de acero; 2018; p.100.)

4.4.5.4.1. Requisitos para la precalificacién de una conexién a momento

La exigencia basica de una conexidn a momento radica en que todos los
elementos conectados tengan la resistencia necesaria para poder soportar no solo
los esfuerzos producto de las combinaciones de carga actuantes sino también
aquellos que sean el resultado de la accién del momento maximo probable en la

rétula plastica a raiz de la conexién rigida de la viga.



Se puede afirmar que las condiciones de precalificacién se reducen a garantizar
que “la estructura deba disenarse para limitar la distorsion del panel nodal, evitar
la rotulacion en columnas y controlar los efectos de pandeo local. Esto logra que

la estructura desarrolle una respuesta ddctil y estable.” (Ibidem; p.99.)

4454.1.1. Placas de continuidad

Cuando no se logra alcanzar la resistencia suficiente para controlar el pandeo local
se suelen usar placas de continuidad. que son rigidizadores ubicados entre los
patines de la columna a nivel de la viga que permita garantizar la transferencia de
las cargas de tensién y compresion sobre la columna, asi como también, minimizar

la concentracion de esfuerzos provocado por la diferencia de rigidices.

4.45.4.1.2. Panel nodal

“La zona nodal de las conexiones viga-columna se define, geométricamente, como
la region comprendida entre las alas de vigas y columnas. Este panel es un
componente de los porticos no arriostrados, que se caracteriza por su flexibilidad
y por estar sometido a elevadas solicitaciones que puede ocasionar deformaciones

excesivas sino se disefian adecuadamente” (Ibidem; p.101)

Se debe hacer un andlisis de esta zona considerando los grandes esfuerzos

producto de la aplicacion de todos los momentos y cortantes debido a la conexion

rigida para evitar los problemas de inestabilidad y demasiada deformacion plastica.
Figura 4.2. Zona nodal.
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4.4.5.4.1.3. Criterio columna fuerte - viga débil

El objetivo de la verificacion de este criterio es garantizar que se alcance el estado
limite de fluencia por flexion en las vigas antes que en las columnas cuando el
sistema estructural esté sometido a las fuerzas sismicas, de manera que se
asegure la formacién de las rotulas plasticas en las vigas y se obtenga un alto nivel
de disipacion de energia.

4.4.5.4.2. Conexion precalificada a momento de patin soldado sin refuerzo y
alma soldada (WUF-W)

“En esta conexion a momento, la rotacion inelastica es desarrollada principalmente
por la fluencia de la viga en la zona adyacente a la cara de la columna. La ruptura
de la conexion esta controlada a través de ciertos requisitos especiales de detalles
sobre la soldadura que une los patines de la viga al patin de la columna; la
soldadura que conecta el alma de la viga al patin de la columna; y la forma y
acabado del agujero de acceso de la soldadura.” (AISC; Prequalified
Connections for Special and Intermediate Steel Moment Frames for Seismic
Applications; 2018; p.46)

4455. Conexiones a corte

“Estas conexiones son utilizadas principalmente para la transferencia de las
reacciones generadas en la viga a los elementos que la soportan. Una conexion
simple consiste en una placa soldada al elemento de soporte y atornillada en el
alma de la viga, que aparte de tener la suficiente fuerza para transferir las
reacciones generadas por ella, debe también tener la suficiente capacidad de
rotacion (ductilidad), con el fin de que los momentos en los extremos sean
insignificantes. Los estados limites a evaluar estan determinados por la zona cerca
a los pernos, la zona cerca a la soldadura, la zona de seccion reducida en caso de
gue se reduzca alguna seccion, la resistencia de los elementos conectados, asi
como la capacidad de los mismos ante carga excéntrica.” (Juan Sebastian

Rincén; Disefio de conexiones tipicas de edificios de acero; 2013; p.3)



4.45.6. Conexiones de placas base y anclaje resistente a momento

“Cuando una columna de acero se apoya en una zapata, es necesario que la carga
de la columna se distribuya en un area suficiente para evitar que se sobrecargue
la zapata. Las cargas de las columnas de acero se transmiten a través de una
placa de base de acero a un area razonablemente grande del cimiento, que se
localiza abajo de dicha placa.” (McCormac y Csernak; op. cit.; p.218)

Las cargas que transmite la columna crean presion sobre la zapata que provoca
gue éstareaccione con una presion igual tendiendo a que ciertas partes de la placa
base que quedan en voladizo se flexionen. Es en base a este efecto, que se
determina el espesor que requiere la placa a través de diversos métodos dentro
de los cuales esta el de W. A. Thornton.

Ademas, en las conexiones resistentes a momentos en la base usadas para
marcos rigidos, los momentos incrementan la compresion en un lado de la placay
la disminuyen en el otro; de tal forma que, si los momentos son grandes, se
generan fuerzas de tension en algunos de los pernos de anclaje. “El momento sera
transferido de la columna a la zapata por medio de los pernos de anclaje,
empotrados a una profundidad suficiente en la zapata para desarrollar las fuerzas

en los pernos de anclaje.” (Ibidem; p.688)

Es importante destacar que la conexién de la placa base a la columna suele
hacerse mediante soldadura de filete la que debe disefiarse para resistir las
fuerzas de compresion y tension generadas en los patines de la columna producto

del momento de volteo actuando en la base.

El disefio del anclaje en la base esta controlado por las fuerzas de tension producto
del momento grande actuante y por las fuerzas del cortante basal; no obstante,
también debe revisarse que el concreto pueda resistir los efectos de
arrancamiento, extraccion por deslizamiento, desprendimiento lateral y del
desprendimiento por el cabeceo del anclaje sometido a corte. Ademas, las
resistencias del concreto en traccién deben ser mayores que las de las anclas para

garantizar que el acero fluya antes que el concreto falle.



V. Andlisis y presentacion de resultados

5.1. Definicién del Modelo Estructural

El edificio a disefiar consta de 2 niveles y estd formado a base de marcos de acero
sin arriostrar con una losacero de entrepiso rigida y con cubierta de techo inclinado
a base de zinc laminado. La ubicacion del mismo se encuentra en la ciudad de
Managua, Nicaragua; asi como también su ocupacion son las instalaciones para

una universidad. A continuacion, se muestran sus principales caracteristicas:

5.1.1. Geometria del Edificio

La estructura tiene forma rectangular cubriendo un area con dimensiones 26.36
metros de largo por 7.8 metros de ancho. Ademas, cuenta con 9 ejes a lo largo y
4 ejes a lo ancho. La altura del primer nivel es de 2.9 metros mientras que el
segundo nivel tiene una altura minima de 2.9 metros y una altura maxima de 3.8
metros con un techo de una sola pendiente de aproximadamente 11.5% de tal

forma que la altura total del edificio es de 6.7 metros.

Figura 5.1. Vista de la estructura en 3 dimensiones

1373-D View

Fuente: ETABS 2017.



5.1.2. Materiales de la estructuray sus propiedades

» Acero ASTM A-36: Usado para la losacero, columnas, vigas, largueros y
elementos conectores como placas base, placas de refuerzo, atiesadores y

placas de cortante.

Figura 5.2. Propiedades de Acero ASTM A-36

| 43 Material Property Data >
General Data
Material Name Acero A36
Material Type Steel ~
Directional Symmetry Type |zotropic e
Material Display Calor - Change...
Material Notes Modify/Show Motes. ..

Material Weight and Mass

(® Specify Weight Density (") Specify Mass Density
Weight per Unit Volume 0,49 kip/ft3
Mass per Unit Volume 0.015 kip-s2At*

Mechanical Property Data

Modulus of Elasticity, E kip/in®
Poiszon’s Ratio, L
Coefficient of Themmal Expansion, A 1/F
Shear Modulus, G 11153.85 kip/in?
| 45 Material Property Design Data *

Material Mame and Type
Material Mame Acero AJG
Material Type Steel, Isatropic

Design Properties for Steel Materials
Minimum Yield Stress, Fy kip./in?
Minimum Tensile Strength, Fu kip/in®
Effective Yield Stress, Fye kip./in?
Efective Tensile Strength, Fue 63.8 kip/in?

Fuente: ETABS 2017.

R,=1.5 TablaA3.1 AISC 341-16

R,=12 TablaA3.1 AISC 341-16
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» Concreto estructural con resistencia a la compresién de 3000 psi: Usado para

las cimentaciones y la losacero.

Figura 5.3. Propiedades del Concreto f'c=3000 psi

| 47 Material Property Data >
General Data
Material Mame ||D::ner~em fio = 3000psi
Material Type Concrete w
Directional Symmetry Type |sotropic =
Material Display Color - Change...
Material Motes Modify/Show Motes. ..

Material Weight and Mass

(®) Specify Weight Density () Specify Mass Density
Weight per Unit Volume |{I-,1 5 | keip At
Mass per Unit Volume 0.005 kip-a&ft

Mechanical Property Data

Modulus of Elasticity, E 3122,02 | kip/in?
Poisson’s Ratio, U |'IZI-.2 |
Coefficient of Themal Expansion, A |0.0000055 | 1/F
Shear Modulus, G 1300.84 kip/in®
| 43 Material Property Design Data >

Materal Mame and Type
Materal Name Concreto o = 3000psi

Materal Type Concrete, |sotropic

Design Properties for Concrete Materials

Specified Concrete Compressive Strength, fic 3 kip/in®

[] Lightweight Concrete
Shear Strength Reduction Factor

Fuente: ETABS 2017.



» Concreto estructural con resistencia a la compresion de 5000 psi: Usado para

el pedestal.
Figura 5.4. Propiedades del Concreto f'c=5000 psi
kY Material Property Data o
General Data
Material Name Concreto f'oc = 5000psi
Materal Type Concrete w
Directional Symmetry Type |sotropic e
Material Display Calor - Change...
Material Notes Modify/Show Motes...
Material Weight and Mass
(® Specify Weight Density () Specify Mass Density
Weight per Unit Valume kipft?
Mass per Unit Volume 0,005 kip-s3ft*
Mechanical Property Data
Modulus of Elasticity, E kip/in?
Poiszon’s Ratio, U
Coefficient of Themmal Expansion, A 0.0000055 1/F
Shear Modulug, G 167938 kipin®
| 43 Material Property Design Data >

Material Name and Type
Material Name |Cunc:'e¢u t'e = B000psi

Material Type | Concrete, |sotropic

Design Properties for Concrete Materials

| kip./fin?

%]

Specified Concrete Compressive Strength, f'c

[] Lightweight Concrete
Shear Strength Reduction Factor

1

Fuente: ETABS 2017.



» Acero ASTM A615 Grado 60: Usado para las varillas de refuerzo del concreto

estructural.

Figura 5.5. Propiedades del acero de refuerzo ASTM A615 Grado 60.

| 45 Material Property Data

General Data
Material Mame
Material Type
Directional Symmetry Type
Material Display Color

Material Motes

Material Weight and Mass
(@) Specify Weight Density
Weight per Unit Vaolume

Masz per Unit Volume

Mechanical Property Data
Modulus of Elasticity, E

Coefficient of Thermal Expansion, A

| 45 Material Property Design Data

Material Mame and Type
Material Name

Material Type

Design Properties for Rebar Materials
Minimum Yield Strength, Fy

Minimum Tensile Strength. Fu
Expected Yield Strength, Fye

Expected Tensile Strength, Fue

Acero AG15GrE0 (Vanllas)

Rebar

Unizxial

Modify/Show Motes...

(") Specify Mass Density

Rebar, Uniaxial

pod
Change...
|0.49 | kip A2
0.015 kip-a2ft*
| 29000 | kip fin?
|0.0000065 | 1/F
et
Acero AB15Gre0 (Varillas)
|60 | kip /in?
|90 | Kip/fin?
|68 | Kip/in?
|99 | kip /in?

Fuente: ETABS 2017.



5.1.3. Secciones estructurales

> Losa de Entrepiso: Es un tipo de sistema compuesto por una lamina troquelada
de acero (Losacero 25) Calibre 20 con una capa de concreto reforzada

propuesta de 3 plg sobre la lamina y espesor total de 5 plg.

Figura 5.6. Propiedades de la losacero de entrepiso.

| 43 Deck Property Data >

General Data
Property Mame Lozacers |
Type Filled - o
Slab Material Concreto e =3000Ps v
Deck Material A36 w~
Modeling Type Membrane
Modffiers {Cumrenthy Default) Modify/Show...
Display Calar - Change...
Property Motes Madify/Show ..

Property Data
Slab Depth, tc 2 n
Rib Depth, hr  n
Rib Width Top, wrt in
Rib Width Bottom, wrb 5 i
Rib Spacing, sr in
Deck Shear Thickness in
Deck Unit Weight Ib/At2
Shear Stud Diameter 0,75 in
Shear Stud Height, hs in
Shear Stud Tensle Strength, Fu Ib/in?

| w

Filled Deck

Fuente: ETABS 2017.
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> Columnas: Perfiles de acero W10X68

Figura 5.7. Seccion transversal de W10X68

d=10.4

Fuente: Elaboracion propia.

A_=19.9 in”
d.-=10.4 in
t,.=0470 in
bp.=10.1 in
tr:=0.770 in
K =127 in

I =394 in*

. . g
ch._ 134 in

k10,875
|

bf=10.1 |

5 .=175.7 in®
Syci=26.4 in®
Z_ :=85.3 in’
Z,.=40.1 in’
T =4.44 in
Ty =2.59 in
J_=3.56 in"

C,.=3100 in®

» Vigas principales a lo largo del eje Y: Perfiles de acero W10X26.

Figura 5.8. Seccidn transversal de W10X26.

Fuente: Elaboracién propia.

|k1=0,6575
kl th=00,d4d




Ay, =7.61 in®
dy,=10.3 in
t 5 =0.260 in
by =5.7T7 in
t 1 :=0.440 in
K;,=0.740 in
I, =144 in'

I;,=14.1 in

» Trabes a lo largo del eje X: Perfiles de acero W8X28.

S ,,=27.9 in®
Sy =4.89 in’
Z =313 in’
Z 4y =750 in’
Tppp =435 in

Ty =1.36 n

Jpy =0.402 in*

C 4y =345 in®

Figura 5.9. Seccion transversal de W8X28.

Ay,=8.25 in’
d;,=8.06 in
b2 *=0-285 in
by =6.54 in
tryp:=0.465 in
K,;,=0.859 in
I,,=98 in*

I4,=21.7 in"

d=3.06

|k1=0,625
i

bf=6.54

Fuente: Elaboracion propia.
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tf=0.455

8 ,,=24.3 in®
Syp2=6.63 in’
Z _4,:=27.2 in®
Z 4p+=10.1 in’

Toe =345 in

Tyzi=1.62 in
Jyp:=0.741 in*
C pa=312 in®



» Vigas secundarias: Perfiles de acero W8X13.

Figura 5.10. Seccion transversal de W8X13.

Ayq=3.84 in’
dy;="T7.99 in

t,p3:=0.230 in
bg:=4.0 in

trs:=0.255 in
K;;:=0.555 in
I;,=39.6 in"

I43:=2.73 in'

|k1=0,5625
ky i

Fuente: Elaboracion propia.

» Largueros de techo: Perfiles de acero C3X3.5.

tf=0,235

8 4,:=9.91 in®
Sypa=1.37 in®
Zys=11.4 in’
Z =215 in’
Tz =3.21 in
Typ3i=0.843 in
Jpa:=0.0871 in*

C yp3=40.8 in®

Figura 5.11. Seccion transversal de C3X3.5.

Fuente: Elaboracién propia.



Ay=1.09 in® Syq=0.182 in®

d, =3 in Z_ =124 in®
t,=0.132 in Z,:=0.364 in’
ba=1.37 in T =1.20 in
trg=0.273 in Ty =0.394 in
K _==0.6875 in J=0.0226 in*
I_,;=1.57 in' C q:=0.276 in®
I,,:=0.169 in* hge =273 in

5.1.4 Definicion de Diafragma Rigido

Se considera un diafragma rigido a la losacero de entrepiso ya que su
funcionamiento permite distribuir cargas horizontales segun las rigideces a los
elementos de apoyo.

Figura 5.12. Diafragma de entrepiso

| 43 Diaphragm Data >
Diaphragm | Ertrepiso
Rigidity
(® Rigid () Semi Rigid

Fuente: ETABS 2017.

5.1.5. Patrones de Carga

Figura 5.13. Patrones de carga.

Loads
Self Weight Auto
Multiplier Lateral Load

-
]
1]

Sobreimpuesta Super Dead 1]

Viva Reducida Reducible Live 1]

Vientao Wind 1] Mone

Sismo ¥ Seismic 1] User Coefficient

Sismo Y Seismic 1] Usger Coefficient

Fuente: ETABS 2017.
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La estructura sera analizada ante los efectos del peso propio, carga viva, carga

sobreimpuesta, accién sismica y cargas debido a viento.

5.1.6. Combinaciones de Carga

Figura 5.14. Combinaciones de cargas

| 43 Load Combinations

Combinations

0.5CM-0.35x+5y -
0.5CM-0.35x-5y

0.5CM+D0.35x=5y

0.8CM+0.35% Sy

0.5CM+5x0.35y

D.5CM+5x=0.35y

0.5CM-5x-0.35y

BCM-Sx=0.35y

=1 60V

13
1
|
"
|
|
1
|

L T o A
EEEEEEE
299
=]

7]

(%]

i
&

I'\.:I I'\:I I'\.:I I'\.:I I'\.:I I'\.:I I'\.:I

Fuente: ETABS 2017.

Para considerar el efecto combinado de las acciones a las que esta sometida la
estructura se establecieron las combinaciones de carga por el método de disefio
por resistencia ultima que estipula el Arto. 15 de RNC-07 para todos los sentidos
de carga probables. Cabe destacar que las combinaciones que incluyen carga
sismica consideran los efectos bidireccionales, es decir, se incluye el 100% de la
carga sismica en un sentido y 30% en el otro sentido segun el Arto. 32 de RNC-
07. Ademas, para los andlisis y disefios, se cre6 una combinacién de carga
envolvente en el Software que permitiera determinar la combinacion de carga

critica.



5.2. Céalculo de cargas gravitacionales

5.2.1. Carga muerta estructural

No se calcula el peso propio de la estructura pues éste es calculado de manera
automatica por el software Etabs al introducir todas las caracteristicas y

propiedades que definen el modelo estructural.

5.2.2. Carga muerta no estructural

La carga sobreimpuesta se determina a través de todas las posibles cargas
permanentes a las que se podria someter la estructura, las cuales son

determinadas a través de las Tablas mostradas en Anexos A.
» Para el entrepiso:

e Peso de instalaciones hidrosanitarias = 15 kg/m2
. . L, . _ kg
e Peso de instalaciones eléctricas = 20 /m2
e Peso de cielo raso de Plywood de 3/16” con estructura de madera = 14 kg/mz
e Peso de cubierta de piso a base de ceramica = 30 kg/mz
e Peso de cascote de 3 cm con mortero mas 1 cm de mortero para fino:
k k
Peso = (2200"9/ )+ (0.03m +0.01m) = 88"9/ ,
e Peso de paredes a base de mamposteria con bloques de cemento de 20 x 20
x 40.

Considerando que el detalle constructivo de las paredes indica que se debe hacer
un repello fino para lograr el acabado, se considera una capa promedio para este

tipo de paredes de 2 mm a ambas caras

Peso por Area de Pared = 300 kg/m2 + 2200 kg/m3 «2%0.002 m = 308.8 kg/mz

El &rea total de paredes incluyendo perimetrales y divisorias segun los planos es
de 290.28 m?



Peso de paredes = (308.8 kg/mz) x (290.28 m?) = 89638.46 kg

El peso distribuido de las paredes es:

89638.46 kg kg
Peso de Paredes = 06T - 433.66 /mz

e Peso de otros accesorios permanentes: Se efectia un aumento de 10% al total
de la carga sobreimpuesta para considerar el efecto de otras cargas no

calculadas previamente.

La carga muerta total no estructural en el entrepiso es:

Carga sobreimpuesta = 1.1 * (154 20 + 14 + 30 + 88 + 433.66) = 660.73 kg/mz

> Para el techo:

e Peso de lamina de zinc corrugado calibre n°24 = 6.1 kg/m2
. . L _~-nkg
e Peso de instalaciones eléctricas = 20 /m2
e Peso de cielo raso de Plywood de 3/16” con estructura de madera = 14 kg/mz

e Peso de impermeabilizante considerando el sellador y el manto = 2 kg/mz

e Peso de otros accesorios permanentes: Se efectia un aumento de 10% al total

de la carga sobreimpuesta.

La carga muerta total no estructural en el techo es:

Carga sobreimpuesta = 1.1 x (6.1 + 20 + 14 + 2) = 46.31 kg/mz

5.2.3. Carga Viva

Segun Anexos B.1. y Arto. 11 de RNC-07 se determind que:

» Para el entrepiso (salones de clase de una universidad):
Carga viva méaxima = 250 kg /2

Carga viva reducida = 200 kg/m2



» Para el techo (Cubierta ondulada liviana):
. roin _ankg
Carga viva méaxima = 10 "7/,
. 1 _1nkg
Carga viva reducida = 109/,

Nota: Para el disefio de elementos de techo también se consideraré una carga viva
concentrada en la mitad del claro de 100 kg, segun Arto.11 de RNC-07.



5.3. Andlisis Sismico de la Estructura

5.3.1. Grupo estructural del edificio

Segun Arto. 20 de RNC-07, la estructura se ha clasificado como esencial
perteneciente al Grupo A debido a que serd utilizada para las instalaciones de una
universidad y, por lo tanto, tiene una gran importancia estratégica para atender las
necesidades de la poblacion después de ocurrido un desastre.

El factor de importancia estructural es:

5.3.2. Factores de comportamiento sismico y de reduccién por ductilidad

Teniendo en cuenta que el sistema estructural del edificio es a base de Marcos

SMF (Marcos especiales a momento) se recurre al Art. 21 de RNC-07 y se obtiene:
Q=4

Por Arto. 21 de RNC cuando se desconoce el periodo de la estructura, el factor de

reduccion por ductilidad es:
Q=0=4
5.3.3. Revision de las condiciones de regularidad en el edificio

Segun Arto. 23 de RNC-07 se revisa la regularidad del edificio a fin de clasificar la

estructura y determinar el factor de correccién por irregularidad.

Figura 5.15. Vista en planta de la estructura

+ = Jdy =+ i 4 y
= EY T = Tt = T

Fuente: ETABS 2017.
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Condicién 1: La planta no sensiblemente simétrica respecto a ninguno de los
dos ejes ortogonales en cuanto a masas y elementos resistentes.

Condicion no cumplida

Condiciéon 2: La relacién de su altura a la dimension menor de su base no
excede 2.5

H 67m

T=m=086<25

Condiciéon cumplida

Condicién 3: La relacion de largo a ancho de la base no excede 2.5

L 2636m

S = =338>2
[ =g —=338>25

Condicion no cumplida

Condicion 4: El edificio en planta no tiene entrantes ni salientes.

Condicion cumplida

Condicion 5: En el entrepiso, la losacero actia como un diafragma rigido, sin
embargo, el techo de laminas de zinc no es un sistema rigido ni resistente por
lo que el edificio no presenta un sistema rigido ni resistente en todos los niveles.

Condicion no cumplida

Condicion 6: El edificio no tiene aberturas ni areas huecas en planta.

Condicion cumplida

Condicion 7: El peso del techo no es mayor que 110% del peso del entrepiso.

Se obtienen las masas por piso del modelo en Etabs:

Tabla 5.1. Masas por piso.

Mass Summary by Story n
1 de3 | b Pl | Reload Apply
Story X Uy uz
kg kg kg
1 Story2 2533615 25336,15 0
Staory 1 24265417 2426564 17 0
Base 4675,79 467579 0

Fuente: ETABS 2017.
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Peso, Myxg (25336.15kg)«(9.81 ;”_2)

_ = =0.10 < 1.10
Peso, M;*g (242654.17 kg) * (9.81 ;”—2)

Condicion cumplida

Condicién 8: El area delimitada por los pafios exteriores del techo no es mayor
que 110% del area del entrepiso.

Atecno _ 205.61m?

= =1<11
Aentrepiso 205.61 m?

Condiciéon cumplida

Condicién 9: Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en las
dos direcciones.

Condicion cumplida

Condicion 10: La rigidez a corte del techo no excede en mas de 50% de la del

entrepiso.
Tabla 5.2. Rigideces de piso en la direccién X
| 43 Story Responze =
fo]
Stony Blevation Location ¥-Diir f-Clir
m tonf./mm tonf/mm
> 6.25 Top 1361182 0
Story1 259 Top 2243485 0
Base 0 Top 1] 0
Fuente: ETABS 2017.
Tabla 5.3. Rigideces de piso en la direccién Y
| 43 Story Response by
tad i
Stony Blevation Location ¥-Clir f-Clir
m tonf./mm tonf/mm
S 6,25 Top 0 14,3481
Story 1 25 Top 0 27.75647
Base 0 Top 1 0

Fuente: ETABS 2017.
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En la direccién X:

Rigidez, 13.61 Y/
Rigidez; 55 43 tonf/mm

=0.61<15

En la direccién Y:

Rigidez, 1493/,
Rigidez; 5 5¢ tonf/mm

=0.54<15

Condiciéon cumplida

e Condicion 11: La resistencia a corte del techo no excede en mas de 50% de la
del entrepiso.

Tabla 5.4. Cortantes de piso en la direccion X

| 43 Story Response et
e it
Stary Blewvation Location *-Oir ¥-Diir
m tonf tanf
p_m £.25 Top 14,4857 0
Bottom -14 4857 0
Stary 1 29 Top -78.8538 0
Bottom -78,3533 o
Base 0 Top 0 0
Bottom 1] 0
Fuente: ETABS 2017.
Tabla 5.5. Cortantes de piso en la direccion Y
| 43 Story Response =
tw
Stary Elevation Location ®-Dir -Dlir
m tonf tonf
b—m 625 Top 0 14,4857
Bottom 0 14,4857
Stary 1 29 Top 0 -78.8588
Bottom 1] -78,8588
Base 0 Top 0 0
Bottom 1] 0

Fuente: ETABS 2017.
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En la direccién X:

Corte,  14.49 tonf
Corte, 78.86 tonf

=0.18< 1.5

En la direccién Y:

Corte, 14.49 kgf
Corte, 78.86 kgf

=0.18< 1.5

Condiciéon cumplida

e Condicién 12: La excentricidad torsional del entrepiso no excede 10% de la
dimension en planta.

La ubicacion del centro de masa y del centro de rigidez es:

Tabla 5.6. Ubicacion del centro de masa y de rigidez

Centers of Mass and Rigidity n

1 del Reload Apply

Stary Diaphragm XCCM YCCM XCR YCR
m m m m

> Dk Enlecp... | 11.909 38262 12,0448 34916

Fuente: ETABS 2017.

En la direccion X:

e Xcg—Xcey 1204m-—1191m
L= I = 636 =0.0049< 0.1
En la direccion Y:
e — 3.83m—349m
€ _Yem ZYer _ —0.04 < 0.1
l l 7.8m

Condicion cumplida

La estructura incumplié 3 de las 12 condiciones de regularidad por lo que se
clasifica como Estructura Irregular. El factor de correccién por irregularidad es:
F; =08

Corrigiendo el factor de reduccién por ductilidad con el factor de irregularidad:
Q =4%08=32
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5.3.4. Factor de reduccién por sobreresistencia

Segun Arto. 22 de RNC-07, el factor de sobreresistencia es:
=2

5.3.5. Factor de influencia del suelo y del periodo del edificio

La estructura queda ubicada en la Ciudad de Managua por lo que, segin Anexos
C.1. esta dentro de la zona sismica C. Considerando Tipo de Suelo Il (Suelo firme
con velocidades promedio de ondas de corte entre 360 y 750 m/s) y segun Anexos
C.3., el factor de amplificacién por tipo de suelo es:

S=15

5.3.6. Aceleracion maxima del terreno

Segun Anexos C.2., la aceleracion correspondiente al terreno de la ciudad de
Managua es:
ao = 031

5.3.7. Coeficiente sismico de la estructura

Se calcula el coeficiente sismico mediante el Arto. 24 de RNC-07:
_IgxS*2.7xay 1.5x1.5%2.7%0.31
‘T o0 3.2 %2

= 0.2943

c=S*xay*Ilg =15%0.31%15=0.6975

Se toma el mayor de los dos obtenidos, por lo que:
c =0.6975

5.3.8. Espectro de disefio de la estructura

En el Arto. 27 de RNC-07 se muestran las ecuaciones definidas para intervalos
entre los valores de Ta, Tb y Tc que definen la funcién del espectro sismico
aplicable a estructuras de Nicaragua. Se cred el espectro de disefio reducido
(afectado por factores de ductilidad y sobreresistencia) que relaciona los periodos
a las aceleraciones espectrales y posteriormente fue introducido al software Etabs

teniendo en cuenta que la relacion de amortiguamiento que se utiliza es de 0.05.



Figura 5.16. Espectro de disefio sismico
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Fuente: Elaboracién propia.

Revision de los modos de vibracién de la estructura

5.3.9.

Figura 5.17. Primer modo de vibracion

Fuente: ETABS 2017.
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Figura 5.18. Segundo modo de vibracion
Fuente: ETABS 2017.
Figura 5.19. Tercer modo de vibracién

Fuente: ETABS 2017.



La configuracion sismorresistente de la estructura puede revisarse a través de su
movimiento en los 3 primeros modos de vibracion; que segun lo obtenido, resultd
ser muy adecuada ya que se obtuvo un primer modo con total traslacion sobre el
eje X, un segundo modo donde predominé la traslacién sobre el eje Y y en el tercer
modo prevalecio la rotacion sobre el eje Z. Efectivamente, como podra observarse
posteriormente, aproximadamente 99% de la masa se desplaz6 sobre el eje X en
el primer modo, 88% de la masa sobre el eje Y en el segundo modo y 86% de la
masa rot6 alrededor del eje Z en el tercer modo.

Se muestran a continuacion los resultados de los coeficientes de participacion de

masas en cada uno de los modos de vibracion de la estructura:

Tabla 5.7. Participacion de masas para los modos de vibracion.

Maodal Participating Mass Ratios n
1 de6 | b Pl | Reload Apply
Mode Period (NS Ly Sum LXK Sum LY R Sum RZ
sec
> 0222 09889  |00021  |09889 00021  |0.006 0,006
2 0.203 0.0046 0.3845 0.95935 0,887 01018 0.1078
3 0,173 0.0034 0.1038 0.9969 0.9909 0.8574 0.9652
4 0,101 h287ED6 | 0.0072 0.9969 0,9981 0.003 09682
5 0,092 0.0001 0.0017 0,957 0.9598 0.0291 0,9573
& 0.089 0.0025 3 308E-05 |0.9995 0.9598 0.0011 0.,9584

Fuente: ETABS 2017

La siguiente revision del analisis modal de la estructura se basa en la estipulaciéon
del Arto. 33 de RNC-07 para el método dindmico de analisis modal que establece
gue cuando se reconozca explicitamente el acoplamiento entre los grados de
libertad de traslacion horizontal y un grado de rotacion a un eje vertical se debe
incluir el efecto de los modos que, ordenados con periodos decrecientes, sean
necesarios para que la suma de las participaciones de masas en cada direccion
de analisis alcance al menos el 90% de la masa total de la estructura.
Considerando que la filosofia de analisis sismico tridimensional de Etabs considera
el acoplamiento entre los diferentes grados de libertad, la revision anterior es

pertinente para este modelo.



En base a la tabla anterior, en las columnas de participaciones de masas
acumuladas para las 3 direcciones de analisis; se alcanz6 mas de 98% de
participacion de masa en la traslacion sobre X solo en el primer modo, mas de 99%
en la traslacion sobre Y en los 3 primeros modos y también, mas de 97% en la
rotacion sobre Z en los 3 primeros modos. Esto permite determinar que se logro
cumplir con la participacion minima de las masas en las 3 direcciones de analisis

segun lo establecido por RNC-07.
5.3.10. Aplicacion del Método Estéatico Equivalente

Segun el Arto. 32 Inciso a de RNC-07 se obtiene la fuerza sismica, cortante

acumulado y momento de volteo en cada nivel de la estructura:

oW,
FSl' = CVVl'hl' SWh
[

Tabla 5.8. Fuerzas sismicas, cortantes y momentos de volteo

Nivel h w W*h Fs \% Mv
m Ton Ton*m Ton Ton Ton*m
2 6.25 25.34 158.35 | 34.34 | 34.34 | 214.6
1 2.9 242.65 703.7 | 152.59|186.92 | 442.5
z 267.99 | 862.05 | 186.92

Fuente: Elaboracién propia

5.3.11. Determinacion de los periodos de vibracién

Para la obtencién de los periodos, segun Arto 32 Inciso b, se obtienen los
desplazamientos laterales maximos relativos a la base por nivel del software Etabs

para la combinacion critica de cargas.

Tabla 5.9. Desplazamientos laterales maximos relativos a la base

| 43 Story Response *
fi]
Stony Blevation Location *-Clir f-Clir
m mm mim
S 6.25 Top 12,037 12423
Story1 25 Top 8,635 8433
Base 0 Top 1 0

Fuente: ETABS 2017.
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Se calcula el periodo fundamental de vibracion en cada direccién a través de los

desplazamientos relativos a la base, los pesos y fuerzas sismicas por cada nivel.

Tabla 5.10. Pesos, fuerzas sismicas y desplazamientos maximos relativos por nivel

w Fs Ax Ay
Ton Ton cm cm
2 25.34 | 34.34 |1.204 | 1.242
1 242.65 | 152.59 | 0.864 | 0.843

Fuente: Elaboracion propia

Nivel

Tabla 5.11. Determinacion del periodo fundamental de vibracién en cada direccion
W*Ax"2 Fs*Ax W*Ay~2 Fs*Ay
Ton*cm”2 | Ton*cm | Ton*cm”2 | Ton*cm
2 36.71 41.33 39.1 42.66
1 180.93 131.76 172.56 128.68
z 217.64 173.09 211.67 171.33

Fuente: Elaboracion propia

IW; * Ax? 217.64 Ton * cm?
To=2m | Sp =2 = 02255

Nivel

* ZFs; * Ax; (981™/ ) (173.09 Ton + cm)
SW; * Ay? 211.67 Ton * cm?
Ty:ZT[ —_— =27 = 0.223s
g * XFs; * Ay (981™M/,) (171.33 Ton + cm)

Los periodos determinados anteriormente son estaticos; asi también, los periodos

dindmicos pueden obtenerse mediante los resultados entregados por Etabs:

Tabla 5.12. Periodos dinamicos

Maodal Pericds and Frequencies n

1 de6 | b | | Reload .

Made Period
SEC

0222
0.203
0173
0101
0.092
0.089

-
mmhmmI

Fuente: ETABS 2017.
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Segun las disposiciones de la Seccion 12.8.2 de ASCE 7-16, los periodos
estructurales no deben exceder el periodo méximo determinado a continuacion:
Trnax = Cy * Ty = Cy * Cp x hX = 1.546 % 0.0724 x 6.25%8 = 0.4849 s

Debe aclararse que el coeficiente Cu fue obtenido de Anexos C.4. considerando
que la aceleracion de disefio obtenida del Espectro sismico de Nicaragua para un
periodo de 1 segundo fue de 0.177, valor con el cual se interpol6 en la tabla para
obtener el coeficiente Cu mostrado. Ademds, los coeficientes Ct y x fueron
determinados de Anexos C.5. para una estructura a base de marcos de acero
resistentes a momento SMF.

Es notorio que todos los periodos de vibracion de la estructura son menores que
el periodo maximo determinado por ASCE 7 por lo que, los resultados en cuanto

a periodos son adecuados.

5.3.12. Reduccioén de las fuerzas sismicas

Una vez calculados los periodos, se obtienen las aceleraciones en el Espectro de
disefio. Considerando que Ta < T < Tb para los periodos en ambas direcciones,
donde Ta=0.1s, Tb =0.6 s; las aceleraciones espectrales son:

ay =a, =8d =85*2.7+ay =15%2.7+0.31=1.2555

Los coeficientes sismicos reducidos son:
Igxa 1.5%1.2555
Cx = Cy = - =
2x*Q 2x3.2

= 0.2943

Aplicando el Método Estatico Equivalente con los coeficientes sismicos reducidos

se obtienen las fuerzas sismicas, cortantes acumulados y momentos de volteo.

Tabla 5.13. Fuerza sismica reducida
Eje X Eje Y
Fs \ Mv Fs \Y Mv
Ton | Ton | Ton*m | Ton | Ton | Ton*m
2 14.49 | 14.49 | 90.53 | 14.49| 14.49 | 90.53
1 64.37 | 78.86 | 186.68 | 64.37 | 78.86 | 186.68
2z 78.86 277.22 | 78.86 277.22

Fuente: Elaboracién propia

Nivel




Asi también, el software arroj6 resultados en cuanto a cortantes por piso que son

totalmente consistentes con los cortantes determinados manualmente:

Tabla 5.14. Fuerza sismica reducida en ETABS

| 43 Story Response x
ti] i
Stary Elevation Location *-Dir -Dir
m tonf tonf
S 5.25 Top 14,4857 14,4857
Bottom 14,4857 14,4857
Stony 259 Top -78.8588 -78.8588
Bottom 78,8538 78,8538
Base 0 Top 0 0
Bottom 0 0

Fuente: ETABS 2017.
5.3.13. Revisién por cortante basal

Del software se obtiene el cortante basal determinado por el método dinamico de

analisis modal espectral para cada direccion:

Tabla 5.15. Cortantes calculados por el método dinamico en cada direccion

| 43 Story Response >
tes
Stary Elevation Location *-Dir -Dir
m tonf tonf
S 5.25 Top 3.679 8,767
Bottom 3,679 8,7667
Story1 29 Top 78,3507 72,7533
Bottom 78,3507 727533
Base 0 Top 0 0
Bottom 0 0

Fuente: ETABS 2017.

Se realiza la comparacién entre los cortantes basales determinados por el método
estéatico y por el método dinamico.

En la direccion X:

Vain _ 783507 tonf
V. 78.8588tonf

=0.99> 0.8
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En la direccién Y:

Viin  72.7533 tonf

V... 788588 tonf _ 002> 08

Segun RNC-07 Arto. 33 Inciso a, los resultados del método dindmico de analisis
modal espectral son validos pues el cortante basal resulté ser mayor que el 80%

del calculado por el método estético.

5.3.14. Revision de los desplazamientos laterales

Segun el Arto. 34 de RNC-07, se debe proceder a la revision de las derivas de la
estructura para el estado limite por servicio y por colapso; por lo que del software

se obtuvieron los desplazamientos laterales bajo la combinacién de cargas criticas.

Tabla 5.16. Desplazamientos laterales maximos relativos a la base

| 43 Story Response *
i =] i =]
[HMDE|
Stony Blevation Location *-Clir f-Clir
m mm mim
S 5.25 Top 5,078 5,241
Story1 25 Top 3,643 3,558
Base 0 Top 1 0

Fuente: ETABS 2017.

» Para el estado limite por servicio:

En vista de que en este analisis se ha utilizado el método estatico tomando en

cuenta el periodo y el método dinamico espectral, los desplazamientos se

multiplican por el factor Q [2/2 5y se determinan las derivas.

Tabla 5.17. Derivas de piso para el estado limite por servicio

Desplazamientos | Desplazamientos .
. i Derivas
. de piso modificados
Nivel H QQ Q0
AX AY X Y
AX * > E AY * ShE
2 3350 1.435 1.683 3.674 4.308 | 0.0011 | 0.0013
1 2900 3.643 3.558 9.326 9.108 | 0.0032 | 0.0031

Fuente: Elaboracién propia




La deriva maxima aplicable a esta estructura en la que los elementos incapaces
de soportar deformaciones como muros de mamposteria estan desligados de la
estructura es 0.004. Es notorio que todas las derivas cumplen con el méximo
establecido por lo que la estructura es adecuada para el estado limite por servicio.

» Para el estado limite por colapso:

Para este estado, los desplazamientos se multiplican por el factor Q*Q y se

determinan las derivas correspondientes.

Tabla 5.18. Derivas de piso para el estado limite por colapso

Desplazamientos Desplazamientos
Nivel H de piso modificados
AX AY AX*Q 02 | AY*Q * 2 X Y
2 3350 1.435 1.683 11.48 13.464 | 0.0034 | 0.004
1 2900 3.643 3.558 29.144 28.464 0.01 | 0.0098

Fuente: Elaboracion propia.

Derivas

La deriva maxima aplicable para marcos ductiles de acero segun Anexos C.6. es
0.03; por lo que, se observa que las derivas cumplen con el maximo establecido

de manera que la estructura es adecuada para el estado limite por colapso.

5.3.15. Revision de los efectos de segundo orden

Segun el Arto.32 de RNC-07, los efectos de segundo orden se pueden despreciar
cuando se cumpla la condicion del efecto P-A que considera los pesos,

desplazamientos modificados por el factor Q*Q, alturas y cortantes de piso:

PY*A<008
VH —

Tabla 5.19. Efectos P- A para cada nivel en cada direccion

Desplazamientos
Nivel | H modificados = VX Vy
AX*Q*Q | AY*Q*Q Eje X |EjeY
2 |3350| 11.48 13.464 | 25.34 | 14.486 | 14.486 | 0.006 | 0.007
1 2900 | 29.144 | 28.464 | 242.65 | 64.373 | 64.373 | 0.0379 | 0.037

Fuente: Elaboracién propia

Efecto P-A

Dado que se cumple la condicidon preestablecida, no hay problemas por estos

efectos por lo que no es necesario tenerlos en cuenta en los analisis posteriores.



5.4. Calculo de cargas debido a viento

5.4.1. Velocidad Regional

En el analisis sismico se habia definido que la estructura es del Grupo A, por lo
gue su periodo de retorno sera de 200 afios. Ademas, segin Anexos D.1. se
determind que la estructura se ubica en la zona 1, por lo que, mediante Anexos
D.3. se obtuvo que la velocidad regional es:

Vg =36m/s

5.4.2. Factor de variacién con la altura

La altura del edificio en su punto mas alto es de 6.7 m, es decir menor a 10 m por
lo que segun Arto. 51 de RNC-07, el factor de variacion con la altura es:
E,=1

5.4.3. Factor correctivo por topografiay rugosidad

Considerando que la zona donde se ubica el edificio es tipicamente urbana y
rodeada por construcciones de baja y mediana altura la rugosidad del edificio es
de tipo R3. Ademas, se observo que la topografia del terreno es practicamente
plana con pendientes menores a 5% por lo que la topografia es de tipo T3. De
Anexos D.4. se determind que el factor de topografia y rugosidad es:

Frr = 0.88

5.4.4. Velocidad de Disefio
Segun el Arto. 49 de RNC-07, la velocidad de disefio es:

VD = FTR * F(X * VR = 1 * 088 * 36m/s = 3168m/5
5.4.5. Factores de Presioén

Segun el Anexos D.6. para el Caso | de Andlisis por Viento (Edificios y

construcciones cerradas), los factores de presién aplicables son los siguientes:

e Pared de Barlovento: 0.8
e Pared de Sotavento: -0.4

e Paredes Laterales: -0.8



e Techo inclinado de Sotavento: -0.7
e Techo inclinado de Barlovento: -0.8
0.040 — 1.6 = 0.04(6.58) — 1.6 = —1.34 pero no menor que — 0.8
Nota: La pendiente calculada del techo fue de 6.58°. Se tomo un factor de -0.8 ya

gue es el minimo aplicable al techo inclinado de barlovento.

5.4.6. Presiones de Viento

Segun el Arto. 53 de RNC-07, las presiones de disefio por viento son:

Pared de Barlovento:

P, = 0.0479C,V2 = 0.0479(0.8)(31.68)% = 38.46 kg/m2

e Pared de Sotavento:

P, = 0.0479C,V2 = 0.0479(—0.4)(31.68)2 = —19.23 "‘g/m2

e Paredes Laterales:

P, = 0.0479C,V2 = 0.0479(—0.8)(31.68)2 = —38.46 kg/m2

e Techo en Barlovento:

P, = 0.0479C,V2 = 0.0479(—0.8)(31.68)2 = —38.46 kg/m2

e Techo en Sotavento:

P, = 0.0479C,V2 = 0.0479(—0.7)(31.68)% = —33.65 kg/m2



5.5. Disefio de elementos estructurales
5.5.1. Disefio de columnas W10X68

5.5.1.1. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a compresién

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1a los miembros de la columna se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Revision del patin

La razén ancho espesor es:

La razoén limite es:

Ayi=056 -2 —15.804
F!!'

Ar< Ay

El elemento es no esbelto.

» Revision del alma

La razon ancho espesor es:

La razon limite es:

El elemento es no esbelto.

5.5.1.2. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a flexién

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1b los miembros de la columna se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:



» Revision del patin:

La razén limite es:

2pyi=0.38 I _10.785
FI!'

Ar<Apr
El elemento es compacto.

» Revision del alma:

La razén limite es:

BT

2 | K
Apw i =3.76 || — =106.717
F!i

A< Apw
El elemento es compacto.

5.5.1.3. Revision de la compacidad sismica para condicion de elemento
altamente ductil de marco SMF

Segun AISC 341-16 Tabla D1.1 los elementos altamente ductiles deben cumplir

con las razones maximas establecidas:

» Revision del Patin:

La razon limite es:

» Revision del Alma:

Del software se obtiene la carga axial maxima actuante en el elemento:

P :=68.934 kip

Figura 5.20. Carga axial maxima actuante en la columna W10x68
Axial Force P

Max = -38,588 kip
at 0,0000 ft
Min = 58,934 kip
at 0,0000 ft

Fuente: ETABS 2017.
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Se determina el coeficiente Ca:

__ Pu
G Py A,

Como Ca < 0.114, entonces la razén limite es:

=0.07

Ca

AM:=2.5?.2\/ E -(1-1.04 ¢,)=55.143

v

El perfil es compacto sismicamente.

5.5.1.4. Ajusteen larigidez
La resistencia a compresion requerida es:
P_ =P, =68.934 kip
La resistencia axial en compresion de la seccion es:
P, =F, A =T7164 kip
Para disefio por método LRFD se tiene que:

o, =1

De esto se obtiene que:

a-P,
=0.096223

s

T

< 0.5

T

Por lo tanto, segun AISC 360-16 C2-2a el factor de ajuste de rigidez es:

'Tb:=1

5.5.1.5. Determinacion de la longitud efectiva.

Para la obtencion de los factores "K" de la longitud efectiva se hara uso de los
nomogramas de Jackson y Moreland mostrados en Anexos E.1. dado que se

cumple con todas las hip6tesis para la aplicacion de este método.



> Determinacion del pardmetro "G" del Nomograma para marcos rigidos a

momento en cada direccion

Al disefiarse la columna critica que esta en el primer nivel, se considera que en el
extremo inferior hay una conexion rigida en la base idealizada como un apoyo fijo.

GAE'::]. GA!;::].

En el nodo superior, el parametro se determina segun AISC 360-16 C-A-7-3:

EE'IL'
Ij‘: —_—
z [Eb"r&]
Lb
En la direccion X, la columna W10x68 se conecta a vigas W8x28.
L,:=114.2 in L,, =300 in
L,:=1359 in L;5:=300 in

+
L L
Gpy= el 2 1 __9718
[E'fﬂz] [E'Im]
+
Ly, Ly

En "Y" la columna W10x68 se conecta a vigas W10x26.

L,:=114.2 in Ly, :=118.9 in
L,=135.9 in Lyy=118.9 in
)5
Gp, = el 2 1 —(.892
[E'fm] [E'Imhl]
+
Ly, Ly

» Determinacion del factor K de la longitud efectiva en cada direccion

A través del Nomograma de marcos a momento mostrado en la Figura AISC 360-
16 C-A-7.2. se obtiene que:
K_=1.87 K =13

y
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» Determinacion de la longitud efectiva de la columna en cada direccion

KL =213.554 in

KyﬁLuzlélE.fiﬁ in

5.5.1.6. Calculo de las relaciones de esbeltez

Segun AISC 360-16 Seccién E2, se calculan las relaciones de esbeltez en cada

direccion y se verifica que no son mayores a 200.

> En X:
=" 7 _ 48.008
r:n'_'

> EnY:
K .L
¥ _Y_57.32
r!F—‘

5.5.1.7. Revision de la resistencia a compresion de la columna basado en

el estado limite de pandeo por flexion
Se calcula el esfuerzo de pandeo elastico de Euler segun AISC 360-16 E3-4:

2
B .
F :=?T—2=8?.112ksu

[ :4
K-L
T
Se calcula el esfuerzo de compresion critica:

K-L_ o 39 < 171 4 [ =133.681
r o

Por lo tanto, segun AISC 360-16 E3-2:

| &

!

F!

F, = (D.EES Fe ) -F,=30.282 ksi

Segun AISC 360-16 E3-1, se calcula la resistencia a compresion:

¢.:=0.9



P =F_-A_=602.609 kip
¢ - P,=542.348 kip
¢ P, >P,
La seccion cumple para pandeo por flexion.
5.5.1.8. Revision de la resistencia a compresién de la columna basado en

el estado limite de pandeo torsional y flexotorsional

Considerando que la seccion es de doble simetria, se determina el esfuerzo de
pandeo elastico Fe segun AISC 360-16 E4-2:

wt E-C,_ 1
Fo=|——F—+Gd. |+ ———=204.368 ks

{kz*Lz)z I.+1,

Se calcula el esfuerzo de compresion critica segun AISC 360-16 E3-2:

Fy

F_:= (0.553 ""«] -F,=33.441 ksi

Se calcula la resistencia a compresion segun AISC 360-16 E4-1:

¢,=0.9

P,=F_.A_=665.481 kip
¢+ P,=598.933 kip
qr’c'Pn}Pu

La seccion cumple para pandeo por flexotorsion.

5.5.1.9. Revisiéon de la resistencia a flexion en torno al eje mayor de la

columna
» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el momento requerido en torno al eje mayor.
M

T

,:=43.5289 kip- ft



Figura 5.21. Momento requerido en torno al eje mayor de la columna W10x68

Max = 43,5289 kip-ft
at 0,0000 ft
Min = 43,5229 kip-ft
at 0,0000 ft

Fuente: ETABS 2017.

Moment M3

» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:
Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F2-1:
¢, =09
M,=M,=F,.Z,
M,,=F,-Z,=255.9 kip- ft
¢y - M, =230.31 kip- ft
@y M >M,

La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.

» Resistencia disponible por el estado limite de pandeo lateral-torsional

Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de fluencia, segun
AISC 360-16 F2-5.

2 [E :
L,=1.76 1, \| . =120.378 in

u

Considerando que la longitud de la columna sin arriostrar es:
L,:=114.173 in

L,>L,
Por lo tanto, segun AISC 360-16 Seccion F2-2 las columnas no tienen que

revisarse para el estado de limite de pandeo lateral-torsional.

5.5.1.10. Revisién de la resistencia a flexién en torno al eje menor de la

columna

» Resistencia requerida:
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Del software se obtuvo el momento requerido en torno al eje menor:

M,_,:=16.7574 kip- fi

Figura 5.22. Momento requerido en torno al eje menor de la columna W10x68

Max = 168.7574 kip-ft
at 0.0000 ft
Min = -16.7574 kip-ft
at 0.0000 ft

Fuente: ETABS 2017.

Moment M2

» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:
Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F6-1.:
$,:=0.9
M,,=F,-Z,=120.3 kip- ft
M,;=1.6-F, .S, =126.72 kip- ft
M, =M, =120.3 kip- ft
¢y + M, =108.27 kip- ft
bp- M, >M,
La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.
» Pandeo local de ala:
Puesto que la seccion de la columna es compacta, no necesita revisarse este
estado limite segun AISC 360-16 Seccion F6.
5.5.1.11. Revision de la resistencia de la columna ante las solicitaciones
combinadas de flexion biaxial y compresion

A través de los resultados obtenidos anteriormente, se determina la relacién

demanda capacidad de los esfuerzos a compresion en la columna:

Pl'
~r=0.115
P

L]



Debido a que la relacion es menor que 0.2, se determina la relacion demanda

capacidad total de la columna segun AISC 360-16 H1-1b considerando las

resistencias requeridas y disponibles obtenidas previamente:

P, (M, M,
+ + =0.4013

2P, \M, M,

<1

+
2P,

P, [M,,, M,.y]
+
M, M,

La seccidn de la columna es completamente satisfactoria.

5.5.2. Disefo de vigas principales W10x26

5.5.2.1. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a compresion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1a los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Revision del patin:

La razon ancho espesor es:

b
A= M —6.557

tﬂil
La razon limite es:
)u.,._f:z 0.56 2\/E: 15.804
F!!’
Ar<Ary
El elemento es no esbelto.
» Revision del alma
La razén ancho espesor es:
A= D=2 Ko _ 33 993
o

La razon limite es:



El elemento es no esbelto.

5.5.2.2. Clasificaciéon de los miembros del elemento sujeto a flexion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1b los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Revision del patin:

La razén limite es:

2py=0.38 IE 10785
F!l"

Ar< gy
El elemento es compacto.
> Revision del alma:
La razon limite es:
J—

2 | K
Apw =3.76 \{—=1nﬁ.?1?
Fﬁ

A< Apw

El elemento es compacto.

5.5.2.3. Revision de la compacidad sismica para condicion de elemento

altamente ductil de marco SMF

Segun AISC 341-16 Tabla D1.1 los elementos altamente ductiles deben cumplir

con las razones maximas establecidas.

» Revision del Patin:

La razon limite es:

Apg=0.32. 2\/ R E =T.416

Y ¥

A <A



> Revision del Alma:
Del software se obtiene la carga axial mdxima actuante en el elemento:
Pu:=2.235 kip

Figura 5.23. Carga axial maxima actuante en viga W10x26
Axial Force P

Max = 2.235 kip
at 7.3116 ft
Min = -2.235 kip

at 7.3116 ft

Fuente: ETABS 2017.

Se determina el coeficiente Ca:

Pu

— =(}.ﬂ{]ﬁ
d‘.'c'R'y'Fy'Ab]

Como Ca < 0.114, entonces la razon limite es:

AM:=2.57-2\/ E -(1-1.04 ¢,) =59.183

"y
Aw S Ana

El perfil es compacto sismicamente.

5.5.2.4. Revision de la condicion de alta ductilidad en la viga

Segun AISC 341-16 Seccion D1.2b los elementos altamente ductiles deben

cumplir con la longitud maxima establecida sin arriostrar.

Considerando un arriostre lateral a la mitad del claro de la viga critica a fin de

cumplir la condicion presente, la longitud mas larga sin arriostrar resulta ser de:

Lb,,,.:=69.291 in
La longitud permisible es:

Lb

perm

E .
=0.095. 'rybl - F =69.3585 in

Lb, . <Lb

mar — - perm

La viga es altamente ductil.
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5.5.2.5. Revision de laresistencia a flexién de la viga en torno al eje mayor

» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el momento requerido en torno al eje mayor para la viga
critica:
M, =26.4082 kip- ft

Figura 5.24. Momento requerido en torno al eje mayor en viga W10x26
Moment M3

Max = 14.5660 kip-ft
at 5.9081 ft
Win = -25.4082 kip-fi

at 15.3625 ft

Fuente: ETABS 2017.
» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:
Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F2-1:
¢:=0.9
M,=M,=F,.-Z,
M, =F,-Z4,=93.9 kip-ft
¢y - M, =84.51 kip- fi
- Mp,>M,

La relacion demanda capacidad de la viga sometida a flexion es la siguiente:

M,
=0.312
d’b'Mn

La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.

» Resistencia disponible por el estado limite de pandeo lateral-torsional

a) Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de fluencia, segun
AISC 360-16 F2-5.

—_—

2 [E
L,=1.76 14~ \| - =67.936 in
F!.F

Considerando que la longitud mas larga de la viga sin arriostrar es:
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L,:=59.449 in
Ly>L,

Por lo tanto, segun AISC 360-16 Seccion F2.2. la viga no tiene que revisarse para
el estado de limite de pandeo lateral-torsional, lo cual se debe a que la viga esta
en la zona 1 de la curva tipica de la flexion.

5.5.2.6. Revision de la resistencia a corte de la viga
» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el cortante requerido para la viga critica:

V,=8.896 kip

Figura 5.25. Cortante requerido en la viga W10x26

Max = 8.895 kip
at 19.3829 ft
Min = -8.842 kip
at 0.4333 ft

Fuente: ETABS 2017.

Shear V2

> Resistencia disponible de corte del alma de la viga sin accién del campo de

tracciones:

Se determina la razén ancho espesor del alma de la viga:

h

2

=33.923

La razon limite por corte es:

2 | E
A =224 =63.576
FF
h

<A
Lo

Segun AISC 360-16 Seccién G2.1, para las almas de perfiles W cuya relacion
ancho espesor es menor que la razon limite, se tiene que:

¢,=1 C,,=1



Segun AISC 360-16 G2-1, la resistencia disponible a corte de la viga se calcula de
la siguiente forma:
A =dy, -t =2.678 in®
V,=0.6 F+A,.C, =57.845 kip
¢,-V, =57.845 kip
qr}tr'vn}vu
La relacion demanda capacidad de la viga solicitada a corte es la siguiente:

V‘H
=0.154

-

w T

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos cortantes.

5.5.2.7. Revision de ladeflexion de laviga para el estado limite por servicio

» Deflexion maxima de la viga:

Del software se obtuvo que la viga critica presento la siguiente deflexion maxima
como resultado de la aplicacion de la mayor combinacion de cargas:
A, =0.206895 in

Figura 5.26. Deflexiébn maxima en la viga W10x26

Deflection (Down +)

0.206855 in

| End Jt: 25 J End Jt: 6
at 5.9081 ft

e ——

D Absolute D Relative to Frame Minimum @ Relative to Beam Ends

Fuente: ETABS 2017.
» Deflexion permisible de la viga:

La longitud del claro de la viga critica es:
L:=237.795 in

Se calcula la deflexién permisible segun la estipulacion de RNC-07 Arto.7:

+0.118 in=0.613 n

perm”
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AM{AM

La seccidn de la viga es completamente satisfactoria

5.5.3. Disefio de trabes principales W8X28

5.5.3.1. Clasificacién de los miembros del elemento sujeto a compresion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1a los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Revision del patin:

La razén ancho espesor es:

tﬁz
La razon limite es:
2 | E
.h,_r:z 0.56 | —=15.804
F!'lf
Ar< Ay
El elemento es no esbelto.
» Revision del alma:
La razon ancho espesor es:
idpn—2 K,
=2 "k 99 geq
L2
La razon limite es:
E
Api=1.49 | |- =42.29
F!i
A < A

El elemento es no esbelto.

5.5.3.2. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a flexion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1b los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:



» Revision del patin:

La razén limite es:

2pyi=0.38 I _10.785
FI!'

Ap<Aps
El elemento es compacto.

» Revision del alma:

La razén limite es:

_
2 | E

Apw :=3.76 \{F =106.717
u

A< Apw
El elemento es compacto.

5.5.3.3. Revision de la compacidad sismica para condicion de elemento

altamente ductil

Segun AISC 341-16 Tabla D1.1 los elementos altamente ductiles deben cumplir

con las razones maximas establecidas.

> Revision del Patin:

La razon limite es:

2
Apgi=0.32. \/ =7.416

u
Ar =y

» Revision del Alma:

Del software se obtiene la carga axial maxima actuante en el elemento:

Pu:=1.864 kip
Figura 5.27. Carga axial maxima actuante en la viga W18x28
Axial Force P
Max = 1.854 kip
IR — s A RARNNN e 1] at 67.7461 fi
L P RS I Min = -1.864 kip
at 67.7461 ft

Fuente: ETABS 2017.



Se determina el coeficiente Ca:

Pu

d’c'R'y'Fy'Abﬂ

Como Ca < 0.114, entonces la razén limite es:

AM:=2.57-2\/ E -(1-1.04 ¢,) =59.269

Ty
Ap S Ang

El perfil es compacto sismicamente.

5.5.3.4. Revision de la condicién de alta ductilidad en la viga

Segun AISC 341-16 Seccion D1.2b los elementos altamente ductiles deben

cumplir con la longitud maxima establecida sin arriostrar:

La longitud mas larga sin arriostrar es:

Lb,,,.:=37.48 in
La longitud permisible es:

Lb

5.5.3.5. Revisidn de laresistencia a flexién de la viga en torno al eje mayor
» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el momento requerido en torno al eje mayor.
M, :=45.6195 kip- ft

Figura 5.28. Momento requerido en torno al eje mayor de la viga W8X28

Moment M3

Max = 456195 kip-ft
at 83.3629 ft
Min = -45.4078 kip-ft
at 11.5256 ft

Fuente: ETABS 2017.
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» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:
Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F2-1:
¢, =09
M,=M,=F,.Z,
M, =F,+Z,,=81.6 kip- ft
@y~ M, =73.44 kip. ft
Py M, >M,

La relacion demanda capacidad de la viga solicitada a flexion es la siguiente:

M,
=0.621
‘i’b'Mﬂ

La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.

» Resistencia disponible por el estado limite de pandeo lateral-torsional

Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de fluencia, segun
AISC 360-16 F2-5.

—_—

2 [E :
L,=1.76 1,y \/F =80.924 in

¥

Considerando que la longitud mas larga de la viga sin arriostrar es:

L,>L,
Por lo tanto, segun AISC 360-16 Seccion F2.2. la viga no tiene que revisarse para
el estado de limite de pandeo lateral-torsional, lo cual se debe a que la viga esta
en la zona 1 de la curva tipica de la flexion.
5.5.3.6. Revisién de laresistencia a corte de la viga
» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el cortante requerido para la viga critica:



V,==29.268 kip

Figura 5.29. Cortante requerido en la viga W8X28
Shear W2

T .. N N, R
A e

Fuente: ETABS 2017.

> Resistencia disponible de corte del alma de la viga sin accion del campo de

tracciones:

Se determina la raz6n ancho espesor del alma de la viga:

& =22.253

tobo

La razon limite por corte es:

2 [ E
Ay =224 =63.576
FH
h

< A
tonb2 tam

Segun AISC 360-16 Seccidon G2.1, para las almas de perfiles W cuya relacion

ancho espesor es menor que la razon limite, se tiene que:

¢, =1 C

vl

=1

Segun AISC 360-16 G2-1, la resistencia disponible a corte de la viga se calcula de

la siguiente forma:

A =dyy -t 0 =2.297 in®
V,=0.6 F +A,.C,,=149.61T kip
¢,-V,=49.617 kip
qr’tr'vn:}vu

La relacion demanda capacidad de la viga solicitada a corte es:
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V‘H
=0.59
¢'ﬂ'vﬂ

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos cortantes.

5.5.3.7. Revision de ladeflexion de la viga para el estado limite por servicio
> Deflexion maxima de la viga:

Del software se obtuvo que la viga critica presenté la siguiente deflexibn maxima

A, =0.207946 in

Figura 5.30. Deflexién maxima en la viga W8X28

Deflection (Down +}

| End Jt 9 JEnd Jt 31 0207946in

at 49.0059 ft

D Absolute D Relative to Frame Minimum @ Relative to Beam Ends

Fuente: ETABS 2017.

» Deflexion permisible de la viga:

La longitud del claro de la viga critica es:
L:=290.843 in

Se calcula la deflexidén permisible segun la estipulacion de RNC-07 Arto.7:

L . .
perm 0 +0.118 in=0.743 in

AM{AM

La seccion de la trabe es completamente satisfactoria

5.5.4. Disefio de vigas secundarias W8X13

5.5.4.1. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a compresion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1a los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Reuvision del patin:



La razén ancho espesor es:

La razén limite es:

Arpi=0.56 ¥ £=15.E£}4
F!F
Ar< Ay
El elemento es no esbelto.
» Revision del alma:
La razon ancho espesor es:
dp.—2
— b3 53 —20.013
Lob3
La razoén limite es:
App=1.49 ’ £=42.29
Fﬂ
A <Ay

El elemento es no esbelto.

5.5.4.2. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a flexion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1b los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma.

2pyi=0.38 I _10.785
FI!'

Ar< gy

» Revision del patin:

La razon limite es:

El elemento es compacto.

» Revision del alma:

La razén limite es:



e

z | K
Apw i =3.76 || — =106.717
F!i

A A
El elemento es compacto.
5.5.4.3. Revision de laresistencia a flexién de laviga en torno al eje mayor
» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el momento en torno al eje mayor para la viga critica:

M, :=11.4139 kip- fi

Figura 5.31. Momento requerido en torno al eje mayor de la viga W8X13

Moment M3

Max = 11.4139 kip-ft
at 5.6618 ft

s = E— —f— Min = 6.2535 kip-f
at 5.6618 it

Fuente: ETABS 2017.

» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:
Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F2-1:
$,:=0.9
M,=M,=F,.Z,
M, =F,-Z,3=34.2 kip- ft
¢y » M, =30.78 kip- fi
@M _ >M,
La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.

» Resistencia disponible por el estado limite de pandeo lateral-torsional

a) Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de fluencia, segun
AISC 360-16 F2-5.

2 [E .
LP:: 1.76 Tyb3® VF =42.11 in
v
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Considerando que la longitud mas larga de la viga sin arriostrar es:
L= 69.291 in
Ly>L,

b) Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de pandeo lateral

torsional inelastico.

Se calcula el radio de giro efectivo para pandeo lateral torsional segun AISC 360-
16 F2-7:

2

2 (A /Lps-C

Ty = \/w—“’”‘:l_ugz in
Sis3

Para secciones "I" con simetria doble, segun AISC 360-16 F2-8a:
c=1
La distancia entre los centroides de los patines de la viga es:
hg=d\3—tpz="T.735 in

De modo que segun AISC 360-16 F2-6, la longitud para el estado de pandeo lateral

torsional inelastico:

' ' 2 2

2 2

i i 0.7 F

Li=1.95.r,. 2 [ 28 4[] 8¢ | 66 7| —140.201 in
D'TF!{ Szba'flﬂ Sﬁs' E

En consecuencia, se concluye que:
L >Ly>L,

Por lo tanto, se determina que la viga se encuentra dentro de la zona 2 de la curva
tipica de la flexion correspondiente con el estado de pandeo lateral torsional

inelastico.

c) Se determina el momento resistente para el estado limite de pandeo lateral
torsional.
Se calcula el factor de modificacién por pandeo lateral torsional para diagramas de

momento teniendo en cuenta los resultados del software para la viga critica:



Mmax=Valor absoluto del maximo momento en el segmento no arriostrado.

M, =11.4139 kip.ft

Figura 5.32. Momento maximo en el segmento no arriostrado en la viga W8X13

Moment M3

Max = 11.4139 kip-ft
at 5.6618 fi

M’_j—;::b’—” Min = 6.2535 kip-1t
at 5.6618 ft

Fuente: ETABS 2017.

Ma=Valor absoluto del momento en el primer cuarto del segmento no arriostrado.

M, :=8.5604 kip- ft

Figura 5.33. Momento en el primer cuarto del segmento no arriostrado en la viga W8x13

Moment M3

Max = 8.5604 kip-ft
R e e s Win = 4.6901 kip-t

Fuente: ETABS 2017.

Mg=Valor absoluto del momento en el centro del segmento no arriostrado.

M, =11.4139 kip- fi

Figura 5.34. Momento en el centro del segmento no arriostrado en la viga W8X13

Moment M3

Max = 114139 kip-ft
B B s e Min = 6.2535 kip-t

Fuente: ETABS 2017.

Mc=Valor absoluto del momento en el tercer cuarto del segmento no arriostrado.
M :=8.5605 kip- ft

Figura 5.35. Momento en el tercer cuarto del segmento no arriostrado en la viga W8X13

Moment M3

Max = 8.5805 kip-ft
D e e Min = 4.6901 kip-f

Fuente: ETABS 2017.
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De manera que segun AISC 360-16 F1-1, el factor es:

C 125 Mg 1.136
25 M, +3M,+4AMy+3 M,

Se calcula el momento plastico segun AISC 360-16 F2-1:

M, :=F,-Z,;3=410.4 kip-in

Se calcula el momento para pandeo lateral torsional segun AISC 360-16 F2-2:

M, =C- [Mp— (M, —0.7 F,+S,,3)

Ly,—L, L.
=415.77 kip-in
L.—L

P
Puesto que Mn> M, se considera M= M, segun AISC 360-16 Seccion F2:
M, :=M,=34.2 kip- ft
¢y - M, =30.78 kip- fi
@M, >M,
La relacion demanda capacidad de la viga solicitada a flexion es la siguiente:

Mu
=0.371
¢'b'Mn

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos de flexion.

5.5.4.4. Revision de laresistencia a corte de la viga
» Resistencia requerida:

Del software se obtuvo el cortante requerido para la viga critica:
V,=4.T04 kip

Figura 5.36. Cortante requerido en la viga W8X13

Max = 4.704 kip
at9.9081 ft
Min = -4.704 kip
at 0.0000 ft

Fuente: ETABS 2017.

Shear V2
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> Resistencia disponible de corte del alma de la viga sin accion del campo de

tracciones:

Se determina la raz6n ancho espesor del alma de la viga:

h =29.913

b3
La razén limite por corte es:

2 [ E

A = 2.24 =63.576
Fy
b

i

tuwbs

Segun AISC 360-16 Seccion G2.1, para las almas de perfiles W cuya relacion

ancho espesor es menor que la razon limite, se tiene que:

¢, =1 C

vl

=1

Segun AISC 360-16 G2-1, la resistencia disponible a corte de la viga se calcula de

la siguiente forma:

A =dyzet p3=1.838 in’
V=06 F,-A,-C,=39.694 kip
¢, V,=39.694 kip
@, -V, >V,
La relacion demanda capacidad de la viga solicitada a corte es la siguiente:

V‘H
=0.119
¢E'Vn

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos cortantes.

5.5.4.5. Revisiéon de ladeflexion de laviga para el estado limite por servicio
» Deflexion maxima de la viga:
Del software se obtuvo que la viga critica presentd la siguiente deflexion maxima:

A =0.172046 in



Figura 5.37. Deflexiébn maxima en la viga W8X13

Deflection (Down +}

| End Jt: 42 JEnd Jt 44 01720480

at 5.6618 ft

D Absolute D Relative to Frame Minimum @ Relative to Beam Ends

Fuente: ETABS 2017.
» Deflexion permisible de la viga:

La longitud del claro de la viga critica es:
L:=118.8908 in
Se calcula la deflexidon permisible segun la estipulacion de RNC-07 Arto.7:

L

= +0.2 in=0.695 in
240

AM{AM

La seccion es completamente satisfactoria

5.5.5. Disefio de largueros de techo C3X3.5

5.5.5.1. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a compresion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1a los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Revision del patin:

La raz6n ancho espesor es:

b
Ap=—12=5.018
t
fel

E
Ay i=0.56 ||~ =15.804
F!f

Ap <Ay

La razon limite es:

El elemento es no esbelto.
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» Revision del alma:
La razén ancho espesor es:

dy—2K

Ay=—a % 12311
et
La razon limite es:
E
Api=1.49 A2 _ 4290
F!l'
Aw <Ay

El elemento es no esbelto.

5.5.5.2. Clasificacion de los miembros del elemento sujeto a flexion

Segun AISC 360-16 Tabla B4.1b los miembros del elemento se clasifican segun

su relacion ancho-espesor de la siguiente forma:

» Revision del patin:

La razon limite es:

Apy=0.38 | I 10785
FI!'

Ar<Aps
El elemento es compacto.

» Revision del alma:

La razon limite es:

BT

2 | FE
Apw =3.76 || — =106.717
F!l

A< Apw
El elemento es compacto.
5.5.5.3. Determinacién manual de las cargas aplicadas al larguero
Las cargas que soporta el larguero son:

I.  El peso propio del elemento:



La carga muerta sobreimpuesta que, obtenida de la tributacion de cargas sobre
el techo para el larguero critico, result6 en:

SD:=34.674 ibf

La carga viva distribuida que, obtenida de la tributacion de cargas sobre el
techo para el larguero critico, result6 en:

Ibf

L,="7.526
ft

Una carga viva concentrada al centro del claro segun RNC-07 Arto. 11

L,,.=100 kgf=220.462 Ibf

La carga muerta distribuida total es:

D:=SD+Wp=38.174 I;—f

La carga distribuida factorizada total bajo la combinacion de cargas critica segun
el método LRFD:

Ibf

w=1.2.-D+1.6-L =57.85
It

La carga concentrada factorizada bajo la combinacion de cargas critica es:

P=16 L_, =352.74 Ibf

Nota: En el disefio de los largueros de techo, suele tener importancia la accion del
viento; no obstante, en este caso no se considera debido a que, como pudo
observarse en el calculo de las cargas debido a viento, los coeficientes de presion
aplicables al techo son negativos indicando que el viento actla en contra de las
cargas gravitacionales y aminorando el efecto de las mismas; de modo que la

combinacién de cargas critica resulta ser la combinacion gravitacional.



Figura 5.38. Cargas de viento en el techo de la estructura

6.58°

Fuente: Elaboracion propia
5.5.5.4. Determinacién de la resistencia requerida por flexion

La longitud mas larga sin soporte del claro del larguero es:
L:=1.904 m=74.961 in

El momento maximo generado en el larguero debido a las cargas calculadas es:

2
M. ow P P-L

M, =M, _=0.833 kip- ft

=0.833 kip- ft

A causa de que los largueros sean parte de un techo inclinado, éstos se
encuentran sometidos a flexién biaxial por lo que se calcularan los momentos

actuantes en cada direccion.
Dado que el angulo de inclinacién del techo es:
6:=6.582"
Entonces, la resistencia a flexion requerida en cada direccion del larguero es:

M, =M, -cos(6.582°)=0.828 kip- ft

LT

M, =M, -sin (6.582°)=0.095 kip- fi

5.5.5.5. Revision de laresistencia a flexion en torno al eje mayor
» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:

Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F2-1:

¢,=0.9



M,=M,=F,.Z,
M, =F,-Z,,=3.72 kip-ft
¢y M, =3.348 kip- ft
¢y M, >M,

La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.

> Resistencia disponible por el estado limite de pandeo lateral-torsional
a) Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de fluencia, segun
AISC 360-16 F2-5.

—
2 [E

L,=1.76 1,4 | =19.681 in
F‘U

Considerando que la longitud mas larga del larguero sin arriostrar es:
L= 74.961 in
Ly>L,
b) Se determina la longitud no arriostrada para el estado limite de pandeo lateral
torsional inelastico.
Se calcula el radio de giro para pandeo lateral torsional segun AISC 360-16 F2-7:

2 |4/1,4-C
roi= \/Mzmm in
Szcl

La distancia entre los centroides de los patines del larguero es:

hyy=2.73 in

Para canales, segun AISC 360-16 F2-8b:

—
2| I
c;:@. w4068
2 chi

De modo que segun AISC 360-16 F2-6, la longitud para el estado de pandeo lateral

torsional inelastico:



2
2 Ty | J,ec 0.7 F
L.=195:T- E_, 4 4 o +6.76 1 =134.503 in
0.7 F, | Spy-hyy LI E

En consecuencia, se concluye que:
L >Ly>L,

Por lo tanto, se determina que el larguero se encuentra dentro de la zona 2 de la
curva tipica de la flexién correspondiente con el estado de pandeo lateral torsional

inelastico.

c) Se determina el momento resistente para el estado limite de pandeo lateral

torsional.

Se calcula el factor de modificacion por pandeo lateral torsional a partir de los

siguientes valores obtenidos del diagrama de momento del larguero:

Mmax=Valor absoluto del maximo momento en el segmento no arriostrado.

M, =833.043 Ibf- ft

Ma=Valor absoluto del momento en el primer cuarto del segmento no arriostrado.

M, =487.065 Ibf- ft

Mg=Valor absoluto del momento en el centro del segmento no arriostrado.

M :=833.043 Ibf- ft

Mc=Valor absoluto del momento en el tercer cuarto del segmento no arriostrado.

M, :=487.065 Ibf- ft

De manera que segun AISC 360-16 F1-1, el factor es:

12.5-M_ ..
Cy= =1.249
25M, . +3My+4 Mp+3 M.

Se calcula el momento plastico segun AISC 360-16 F2-1:

M,:=F,.Z,,=3.72 kip- ft

Se calcula el momento para pandeo lateral torsional segun AISC 360-16 F2-2:



L,—L ]
M, :=C,. [Mp— (M,—0.7 F,-S,) (L L”)]:E.TEEE kip- ft

—Hp
Puesto que Mn> M, se considera M= M, segun AISC 360-16 Seccion F2:
M, =M,=3.72 kip- ft
¢y -M,__=3.348 kip. fi
@p-M, >M,

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos de flexion en torno al eje mayor.

5.5.5.6. Revision de laresistencia a flexién en torno al eje menor
» Resistencia disponible por el estado limite de fluencia:
Se determina el momento resistente, segun AISC 360-16 F6-1:
¢,:=0.9
M, =F+Z,,=1.092 kip- ft
M, y:=1.6-F, .S ,=0.874 kip- ft
M, =M, ,=0.874 kip- ft
&+ M, =0.786 kip- ft
bp- M, >M,

La seccion es adecuada para el estado limite de fluencia.
» Pandeo local de ala:
Puesto que la seccion del larguero es compacta, no necesita revisarse este estado
limite segun AISC 360-16 Seccion F6.
5.5.5.7. Revision de la resistencia del larguero ante las solicitaciones

combinadas de flexion biaxial

Dado que el larguero estd sometido a cargas axiales despreciables, puede

considerarse que:



P,

=

Pn’.‘
Debido a que la relacion es menor que 0.2, se determina la relacibn demanda
capacidad total para la flexion biaxial segun AISC 360-16 H1-1b considerando las

resistencias requeridas y disponibles obtenidas previamente:

P, (M, M, M, M,

P, (M, M, M, M,
P. (M, M

r + i::+ Yy <1
2P, M, M,

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos combinados de flexion biaxial.

5.5.5.8. Revision de laresistencia a corte del larguero
» Resistencia requerida:

El cortante maximo presentado en el larguero segun las cargas determinadas es:

v.e UL P o357 kip
2 2

u

» Resistencia disponible de corte del alma del larguero sin accion del campo de

tracciones:

Se determina la razén ancho espesor del alma de la viga:

h =12.311

Para almas de canales sin atiesadores transversales se tiene que:

K, =534

Por lo que, la razon limite por corte para canales se calcula de la siguiente forma:

2 E
Aimi=1.10 § Ky~ =72.146
FII'

h
{: -
s Atim



Segun AISC 360-16 Seccion G2.1, para las almas de perfiles W cuya relacion
ancho espesor es menor que la razon limite, se tiene que:
¢,=0.9 Cp=1

Segun AISC 360-16 G2-1, la resistencia disponible a corte de la viga se calcula de

la siguiente forma:
A, =dyet,,=0.396 in®
V,=06F, A, -C,=8551 kip
¢,+V,=7.698 kip
qr)tr'vn}vu
La relacion demanda capacidad del larguero solicitado a corte es:

Vau
=0.046
¢ﬂ * Vﬂ

La seccion es adecuada para resistir esfuerzos cortantes.

5.5.5.9. Revision de la deflexion del larguero para el estado limite por

servicio

» Deflexion maxima al centro del claro del larguero:

5ew-I* P.L?

A= + =0.112 in
384.E.1., A8 E.I_,

» Deflexion permisible del larguero:

La longitud del claro de disefio es:
L=T74.961 in

Segun la estipulacién establecida en RNC-07 Arto.7.

L
= +0.2 in=0.512 in
: 240

d'1'.|'|4':|;="“:A‘;:mr':lﬂ

La seccidon es completamente satisfactoria




5.6. Disefio de conexiones

5.6.1. Disefio de conexion precalificada resistente a momento de la viga al
patin de la columna en el marco SMF

Conexion tipo Welded Unreinforced Flange-Welded Web (WUF-W)

Los elementos a conectar son las columnas W10X68 y las vigas W10X26

pertenecientes al marco SMF.
5.6.1.1. Calculo del momento maximo probable en la rétula plastica.

Segun AISC 358-16 Seccidn 8.7. para esta conexién se considera:

Cp=14
El momento maximo probable segin AISC 358-16 2.4-1 es:
M, =C,-R,-F, Z =197.19 kip- fi
5.6.1.2. Ubicacion de la rétula plastica
Para este tipo de conexion, la rotula plastica se ubica en la cara de la columna
S,=0 ft
5.6.1.3. Calculo del cortante en la rotula plastica

El cortante Vh es el resultado de la aplicacion de la combinacién de cargas
gravitacional critica sobre la viga y el cortante generado por la accion del momento

probable en la rétula.

Del software se obtuvo:

V pravedad ™= 8.896 kip

Figura 5.39. Cortante maximo en la viga W10X26

Max = & 8595 kip
at 19 3829 ft
Win = -5,542 kip
at0,4333 ft

Fuente: ETABS 2017.

Shear V2




Considerando que las rotulas plasticas estan en la cara de la columna:

L:=3.02 m=118.898 in
df df -
Ly=L——°_—°—108.498 in
2 2

2 M,, .
h

5.6.1.4. Revision de las limitaciones viga-columna
5.6.1.4.1. Relacion de momento viga-columna

Del software se obtuvo la carga axial maxima para las columnas del nivel 1:

P =P, =68.934 kip

Figura 5.40. Carga axial maxima en el nivel 1 para la columna W10X68
Axial Force P

Max = -38,588 kip
at 0,0000 ft
Min = 58,934 kip
at 0,0000 ft

Fuente: ETABS 2017.

Del software se obtuvo la carga axial maxima para las columnas del nivel 2:

P,:=P,,=3.911 kip

Figura 5.41. Carga axial maxima en el nivel 2 para la columna W10X68
Axial Force P

Max = -2,514 kip
at 0,0000 ft

_ | Win = -3,911 kip

= at 0,0000 ft

Fuente: ETABS 2017.

Segun AISC 341-16 E3-2, la resistencia flexional de las columnas arriba y debajo

de la conexién es:

P, .
M, =2, F"_A_ =2775.319 kip-in

L5
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Py .
M, ,=2,.- F"_A_ =3054.036 kip-in

L5
.E"Il.rfﬂ‘:::11:!',,,‘,_.1 +1’!-:I'._.,‘,_.2 =5829.355 kip-in

Se calcula el momento adicional en la viga Mv debido a la amplificacion por
cortante desde la ubicacién de la rétula plastica hasta el centro de la columna:

V, =V, =52.515 kip

d
Mu==Vu-[ 2‘“ +Sh] =273.078 kip-in

Para disefio por método LRFD se tiene que:

=1

Segun AISC 341-16 E3-3 la resistencia flexional de las vigas que se conectan en

el nodo es:

My =M, +a-M,=2639.358 kip-in
M =M, =2639.358 kip-in
M =My + M, =5278.716 kip-in
La relacion de momentos de la viga y la columna es:

M
P _1.104
XM,

Se verifica el criterio columna fuerte-viga débil ya que:

AM
B =1
=M,

5.6.1.4.2. Revision de la zona de panel nodal

» Resistencia requerida:

Se calcula el momento en la cara de la columna:
Mg =M, +V,-S,

M, =M, +0=2366.28 kip-in
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Se determina el cortante en la columna debido a la accién de los momentos que
puede resistir:
2.-M

Vv = Pl _ £3.437 ki
col ol H—dy, i

Se determina el cortante en la columna debido a la accion de los momentos

maximos que pueden transferir las vigas:

v *—M"ﬁ'l—za 117 ki
col_viga ™= pr— = 9 P
El cortante en la columna es el menor de los dos obtenidos:

Segun AISC 341-16 C-E3-9 la resistencia requerida de la zona panel debido a los

momentos y cortantes presentes es:

M,
R,“ = _VDDI
d,—t,
M. +M
R y=—3""P"_Vy_,=456.859 kip
dy —

» Resistencia disponible a corte de la zona panel segun AISC 360-16 Seccién
J10-6:

Segun AISC 341-16 Seccion E3-6e:
¢,=1

Como en este andlisis no se considera el efecto de la deformacioén inelastica de la
zona panel se aplica lo siguiente:

a-P_ =68.934 kip
P,=F, A =7164 kip
D.d-Py=286.56 kip

Es decir, se cumple que:
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a-P .<04.P,
Por lo tanto, segun AISC 360-16 J10-9:
R, =06 F -d_-t, =105.581 kip
¢, R, =105.581 kip
R, >¢,H,
Esto indica que el panel nodal no es lo suficientemente resistente, por lo tanto; se

requiere refuerzo en el alma de la columna. Este refuerzo se llevara a cabo

mediante placas dobles de refuerzo a cada lado del alma de la columna.

La resistencia requerida para las 2 placas dobles sera:
R, =R,—¢,-R,=351.278 kip

De esta resistencia se puede obtener el espesor de cada placa a través de la
ecuacion AISC 360-16 J10-9:

R
t, = ™ _0782in
placs™ 12.F,-d,

Se proponen placas dobles a cada lado del alma de espesor 7/8 plg.

» Revision de los espesores de la zona panel

A fin de controlar el pandeo local en el alma de la columna y en las placas de
relleno, segun AISC 341-16 E3-7 se debe verificar que:
d, +w,
90

d,:=dy, —2-tp,=9.42 in
w,=d,—2+t;,=8.86 in

d

T U,

=0.203 in

Nétese que tanto el alma de la columna como las placas cumplen con lo minimo

requerido:



t,..>0.203 L plaea = 0.203

Puesto que todos los espesores cumplen, no es necesaria la soldadura de tapén
de las placas de refuerzo al alma de la columna que establece AISC 341-16 para
casos de espesores menores; de tal forma que incluso, las placas pueden
colocarse separadas del alma; no obstante, para una mayor compacidad de la
columna se propone soldarlas al alma de la columna. Ademas, se especifica que
las placas sean extendidas 6 plg arriba y abajo de los limites de las placas de
continuidad.

5.6.1.5. Revision de laresistencia a corte de la viga provocado por launion
rigida

Previamente, en el disefio de la viga W10X26, se obtuvo que su resistencia a

esfuerzos de corte es de:

¢,+V,=57.845 kip

Considerando que el corte provocado por la unién rigida en la rotula plastica

determinado anteriormente fue:

V,=52.515 kip

Se verifica que:
¢'I.II " VH}V'I.I

La seccion de la viga es satisfactoria para resistir el cortante generado por la

conexion rigida.

5.6.1.6. Revision de los requisitos de placas de continuidad
5.6.1.6.1. Determinacion de la resistencia requerida en la cara de la columna

Segun AISC 341-16 Seccion E3-6f.1. (Nota del Usuario), la resistencia requerida

se calcula de la siguiente forma:
d:=dy, —tq,=9.86 in
0.85.-M

Pp=———1=203.00 kip
ﬂ:a.*



5.6.1.6.2. Determinacion de los estados limites de pandeo local por cargas

concentradas en la columna

Segun AISC 341-16 Seccion E3-6F, se deben revisar los estados limites de
deformacion local en la columna debido a la conexién especial que se muestran
en AISC 360-16 Seccion J10 como parte de la revisién de condiciones de placas
de continuidad.

» Flexién local del ala de la columna

Segun AISC 360-16 J10-1, la resistencia de disefio es:
#R,=9(6.25 F,t,")
Donde:
¢=0.9
Por lo tanto:

$R,, =¢-(6.25 Fyp- 1, ) =120.062 kip

» Fluencia local del alma de la columna

Segun AISC 360-16 J10-3, la resistencia de disefio es:
OR, = PF ,t,, (2.5 k+1,)

Donde:
pi=1
Iﬁ = t_fr_'
Considerando las placas de relleno de 7/8 plg soldadas al alma:
T . .
tw:twc"‘?'g =222
Por lo tanto:
OR, = F oty + (2.5 K +1,)=315.284 kip
» Aplastamiento del alma

Se calcula Ib/d:



l
b —0.074
d

(-]

Debido a que Ib/d < 0.2 y que la carga concentrada es aplicada a una distancia
menor a d/2, la resistencia segun AISC 360-16 J10-5a se calcula de esta forma:

¢=0.75
Para perfiles W:
QI::I
Por lo tanto:
L\ (t \*°\ 2 |E.F, -t
¢R“:=¢_[u.4 t” [1 +3 [Ib) [t—"’] ] V%-Q;]ﬂﬂﬁ-lﬂ kip
fe

» Pandeo del alma comprimida

Segun AISC 360-16 J10-8, la resistencia disponible para el estado limite de
pandeo local de alma es:

¢$:=0.9

24, \[E-F

e

-Q;=2114.943 kip

¢R“==¢-[

bt
Pero como las cargas son aplicadas a una distancia menor que d/2, se reduce la

resistencia a la mitad:

OR_:=¢R,-0.5=1057.471 kip

Todos los limites de deformacion local para la columna debido a la conexidn rigida

cumplen a excepcién del estado limite de flexion local del ala.

5.6.1.6.3. Revision del espesor minimo requerido de patin de la columna para

uso de placas de continuidad

Segun AISC 341-16 Seccién E3-6f; cuando el patin de viga es soldado al patin de

la columna, el espesor minimo para no usar placas de continuidad es:

b
tﬁm.:%:n.gﬁz in



t,,=0.77 in

tfe < tiim
Por cuanto el espesor del ala de la columna es menor que el minimo establecido
y, ademas, no tiene la suficiente resistencia para el estado limite de flexién local

de ala; se determina que se necesitan placas de continuidad.

5.6.1.6.4. Disefio de placas de continuidad y sus conexiones

La resistencia requerida para cada placa de continuidad considerando el estado

limite de flexién local de ala, bajo el cual la columna presenté menor resistencia:

R,=P;=203.99 kip
R, =R, —¢R, =83.927 kip
Segun AISC 341-16 Seccion E3-6f:

» Se especifica que el ancho de la placa se extienda desde la placa de relleno
soldada al alma hasta el extremo del patin de la columnay el largo de la placa

sobre todo el espacio entre patines de la columna.

» Segun AISC 341-16 E3-6f.2.b, se debe verificar que el espesor de la placa
cumpla:

tpiaca = 0.75ty

0.75 tﬁ]=D.33 in
Se propone un espesor de placa de 7/16 plg.

» Se revisan las placas de continuidad por resistencia mediante la seccion J4 de
AISC 360-16:

e Resistencia del atiesador a la traccion segun AISC 360-16 J4-1:

¢d:=0.9
botaca=bp—t,, =T7.88 in

— _ - 2
Ag-— b‘m 'tm—g’i’ig in



¢R,=p-F,-A,=111.699 kip
¢R.>R,

e Resistencia a la ruptura en traccion segun AISC 360-16 J4-2
¢=0.75

Para soldadura transversal de AISC 360-16 Tabla D3.1:
=1

A=A,
¢R,=¢F A, =¢pF AU
¢R, =¢-F A _.U=149.966 kip
oR, >R,
e Resistencia a compresion segun AISC 360-16 J4-6
I. Se determina el radio de giro de la placa:

btaca* totaca
_ “placa” “plara |
I tea ™= 1 =0.055 in

2 I!mh“
Tyi= || ——=0.126 in
Aplaca

il. Se calcula la relacion de esbeltez de la placa:

K:=1
Li=d,—2-t;,=8.86 in
L. :=K.L=8.86in

LE
—£=70.153
T

Visto que L./r > 25, se aplican las disposiciones del capitulo de AISC 360-16.

iii. Se revisa si la placa es esbelta 0 no mediante la relacibn ancho espesor
establecida en AISC 360-16 Tabla B4.1b:

100



b, —1
b:z%z&!}i in

}.::% =9.006

La relacién ancho-espesor limite es:

2
Ar:=0.56- \fﬂ =15.894
¥

AZAr
La placa no es esbelta.
iv. Se calcula la resistencia al pandeo por flexion de compresion para
miembros no esbeltos (AISC 360-16 Seccion E3)
K-L _70.153

T

2
171 E —133.681
F!nl'

K-L . i E
T Fy

Por lo tanto, se calcula el esfuerzo de pandeo elastico de Euler segun AISC 360-
16 E3-4:

2z
l-E -
F ::?T_ﬂ=5s.157 ksi

(&

Se determina el esfuerzo de pandeo por flexion:

F!

F,= (D.EES F=) F,=27.783 ksi

La resistencia a compresion segun AISC 360-16 E3-1 es:

¢d:=0.9

¢R,:=¢-F,.-A,=86.204 kip
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¢oR. >R,

La placa de continuidad de 7/16 plg cumple todos los requisitos necesarios para
ser considerada totalmente satisfactoria.

»  Se disefia la conexién de la placa de continuidad a la columna:

Se especifica que las placas de continuidad sean soldadas a los patines de la
columna usando soldadura de ranura de penetracion completa. En base a las
Tablas 3.1. y 3.2. de AWS D1.1 se propone electrodo E70, que es el material de
aporte compatible al metal base A36. Segun AISC 360-16 Tabla J2.5, la resistencia
de esta conexién esta controlada por el metal base, es decir, por la resistencia de
disefio de la placa de continuidad que fue previamente revisada.

Asi también, los atiesadores seran soldados a las placas dobles de refuerzo de la
zona panel. Segun AISC 341-16 Seccion E3-6f.2. |a resistencia requerida de esta

conexion sera el menor de;:

1-La suma de las resistencias disponibles a tension de areas de contacto de la
placa a los patines de la columna, es decir la resistencia de las placas a traccion
gue ya fue calculada previamente:

R,,=111.699 kip

2- La resistencia disponible a corte del area de contacto del atiesador con la placa

de relleno de la zona panel segun AISC 360-16 J4-3:
p:=1
Apy=(d,—2-17,) ~type
R,,=¢-(0.6 F,-A_)=83.727 kip

3-La resistencia disponible a corte de la placa de refuerzo soldada al alma de la
columna segun AISC 360-16 J4-3:

=

Agyi=(d,—2+tp) ooy



R,,:=¢-(0.6 F-A,)=167.454 kip
El menor de los tres es el requerido:
R, =R ,=83.727 kip

Se propone para esta conexién, soldadura de filete de tamafio 5/16 plg y longitud
efectiva de 14 plg que se podra desarrollar soldando 7 plg arriba y debajo de la

placa.

Li=14 in 1|L::=i in
16

Segun AISC 360-16 Seccién J2; el tamafio minimo de la soldadura, teniendo en
cuenta el espesor de la placa de 7/16” es 3/16” y el tamafio maximo es 7/16” —

1/16” = 3/8”, por lo que el tamafo propuesto es adecuado.
Ademas:

£=4¢1.8
w

Dado que L/w < 100, la longitud efectiva de soldadura es igual a la longitud real de
soldadura.

L=14 in
Ademas, se verifica que L/w >4 segun AISC 360-16 Seccion J2.2b.

Segun AISC 360-16 AISC 360-16 J2-3, la resistencia de disefio de la soldadura de
filete a corte considerando electrodo E70:

¢:=0.75
Frpyx="70 ksi
F =06 Fyx=42 ksi
A,.=L-(0.707w)=3.093 in®
¢R,=¢-F,,, A, =97.433 kip

¢R,>R,



5.6.1.7. Revision de la conexion soldada de laviga a la columna

5.6.1.7.1. Soldadura de los patines de la viga al patin de la columna

Se especifica que esta conexiébn se haga mediante soldadura de ranura de
penetracion completa. Segun AISC 360-16 Tabla J2.5, la resistencia de la
conexion esta controlada por el metal base, es decir los patines de la viga que ya

fueron revisados anteriormente por resistencia.

5.6.1.7.2. Disefio de la perforacion de acceso a la soldadura

Figura 5.42. Detalle de perforacion de acceso a la soldadura

1.75 plg D‘@Q&
-

1.2 plg

|
R

Fuente: Elaboracion propia en AUTOCAD.

Segun AISC 360-16 Seccion J1.6:

» Se propone una longitud de perforacion desde el talébn de preparacion de
soldadura de 1.75 plg.
L

perf = 1.75 in

Se verifica que:

Lyy>150t,,=0.39in L, .>15in

» Se propone una altura total de perforacion de 1.2 plg.

hperpi=1.2 in

Se verifica que:

hpers < 2 in
hpers > 3/4 in



» Se propone un arco de perforacion de radio 0.4 pl.
T perpi=0.4 in

Se verifica que:
Tperf > 3/8in

5.6.1.7.3. Geometria de la conexién

Segun AISC-358-16 Seccion 8.6. se especifica que:

> El traslape entre la placa de cortante y la perforacion de acceso sea ¥z plg.
a=0.5 in

Se verifica que:

1 1
— o R
1 plg<a< > rlg

» Lalongitud horizontal superior e inferior de la placa de cortante sea 2 plg.
b:=2 in

Se verifica que:
b=1 plg

» El angulo de inclinacion del borde de placa de cortante sea 30°.

c:=30°

» La distancia horizontal entre la terminacion de la perforacion de acceso y el
borde vertical de la placa de cortante sea 2.5 plg.
d:=2.5 in
Se verifica que:

d>2 plg

» Lalongitud medida horizontalmente desde la cara de la columna hasta el borde
vertical de la placa de corte sea:



» Lalongitud inclinada de la placa de cortante sea:
L,—b .
Ly=———=3.06 in
cos (E}

» Lalongitud del borde vertical de la placa de cortante sea:

L,=dy,—2 tg,—2 hyr+2 a—2 (L,—b)-tan(c) =4.96 in

Figura 5.43. Detalle de conexién precalificada a momento WUF-W
b -

N A

| al
: N i

® |-

@
] A
' .J..-r’

d

A

Motes

a = Min. (&mm) minimum, ¥ in. (12 mm) maximum
b = 1in. (2% mm) minimum

c = 30°(£10%)

d = 2Zin. (%0 mm) minimurm

e = ¥in (12 mm) minimum distance, 1 in. (25 mm)

maximurn distance from end of fillet weld lo edge of
access hole

Fuente: AISC 358-16
5.6.1.7.4. Soldadura del alma de la viga al patin de la columna

Se especifica que esta conexién se realice mediante soldadura de ranura de
penetracion completa con Electrodo E70. Segun AISC 360-16 Tabla J2.5 la
resistencia de la conexion esta controlada el metal base, es decir, el alma de la

viga que ya fue revisada previamente.

> [ | <



5.6.1.7.5. Disefio de la placa de cortante

Se propone una placa de acero A36 con espesor de 7/16 plg y se disefia para
resistir los esfuerzos cortantes debido al momento de la conexion rigida y a las
cargas actuantes.

R, =V =52.515 kip

tplaca ™= — in
16

> Revision del espesor de la placa:

Segun AISC 358 358-16 Seccion 8.6. se verifica que el espesor de la placa es

mayor al del alma:

tplﬁ.m} t'u:'
» Revision de la placa para fluencia en corte:
Se calcula la longitud de la placa:

Segun AISC 360-16 J4-3 se calcula la resistencia de disefio:
¢=1
A =Lt i =3.509 in’
@R, :==¢-(0.6 F,-A,)=75.789 kip
¢R,>R,
» Revision de la placa para ruptura en corte:

Segun AISC 360-16 J4-4 se calcula la resistencia de disefio:
$:=0.75
Ano*=Lptaca* tplaca
#R,:=¢- (0.6 F,-A,,)=91.578 kip

¢R,>R,



> Revision de la resistencia del bloque de corte en la placa:

Segun AISC 360-16 J4-5 se calcula la resistencia de disefio:

¢:=0.75

U,.=1
App=Ly ot oo,
¢R, =0+ (0.6 F,-A,,+U,,-F,-A,)=224.797 kip
¢R,,=¢-(0.6 F Ay +Up,-F,-A,)=190.061 kip

@R, =¢R_,=190.061 kip

¢R,>R,
5.6.1.7.6. Disefio de la conexion de la placa de corte al patin de la columna

Se especifica que esta conexidn se realice mediante soldadura de filete de tamafio

3/8 plg a lo largo de toda la altura de la placa de corte con Electrodo E70.

w:=0.375 in Li=Lpy,,,=8.02 in

Segun AISC 360-16 Seccion J2; el tamafio minimo de la soldadura, teniendo en
cuenta el espesor de la placa de 7/16” es 3/16” y el tamafio maximo es 7/16” —

1/16” = 3/8”, por lo que el tamano propuesto es adecuado.

Ademas:

£=“J.’*1.38'T
w

Dado que L/w < 100, la longitud efectiva de soldadura es igual a la longitud real de
soldadura.

L=8.02 in
Ademas, se verifica que L/w >4 segun AISC 360-16 Seccion J2.2b.

Segun AISC 360-16 AISC 360-16 J2-3, la resistencia de disefio de la soldadura de
filete a corte considerando electrodo E70:

¢:=0.75



A =L-(0.707 . w)=2.126 in®
R, =¢-F, A, =66.979 kip

$R,>R,

5.6.1.7.7. Disefio de la conexion de la placa de corte al alma de la viga

Se especifica que esta conexion se realice mediante soldadura de filete del tamafio
previo de 3/8 plg a lo largo de 7 plg de longitud nominal con Electrodo E70.
L:=Tin w:=0.375 in

Segun AISC 360-16 Seccién J2; el tamafio minimo de la soldadura, teniendo en
cuenta el espesor de la placa de 7/16” es 3/16” y el tamafio maximo es 7/16” —

1/16” = 3/8”, por lo que el tamafio propuesto es adecuado.

Ademas:

£=18.ﬁﬁ?
w

Dado que L/w < 100, la longitud efectiva de soldadura es igual a la longitud real de
soldadura.

L:=Tin
Ademas, se verifica que L/w >4 segun AISC 360-16 Seccion J2.2b.

Segun AISC 360-16 AISC 360-16 J2-3, la resistencia de disefio de la soldadura de
filete a corte considerando electrodo E70:

$=0.75
Ae=L-(0.707 - w)=1.856 in®
@R, =¢p-F, A, =58.46 kip

¢R,>R,

» Se revisa el desarrollo de la longitud propuesta de 6 plg en los bordes de la

placa de corte



Considerando que se desarrollan las 4.96 plg de longitud del borde vertical, la

longitud de soldadura que se tiene que desarrollar en cada borde inclinado es:

L= =1.02 in
2

La altura de cada parte inclinada de la placa es:

™

L —L
L =—Hat v _153in
2
Mediante relaciones geométricas puede obtenerse que la distancia entre la
terminacion de la soldadura y la perforacién de acceso es:

Lst' .
E:thli_ﬂ_L'm_.. [T]=D.52 in

i

Se verifica que 0.5 plg < e < 1 plg segun AISC 358-16 Seccion 8.6.

La conexion es completamente satisfactoria

5.6.2. Diseiio de conexiéon de latrabe al alma de la columna

Los elementos a conectar son las columnas W10X68 y las trabes W8X28.

5.6.2.1. Resistenciarequerida

Esta conexidon se realizara mediante una placa de cortante con configuracion
convencional y se disefiara para cortante simple. Por lo tanto, la resistencia
requerida a corte de la conexion se determiné del corte maximo obtenido por Etabs
para la viga soportada.

R, =V, =29.27 kip

Figura 5.44. Cortante maximo en la viga W8X28

Shear V2
Max = 29,268 kip
FFH::H _FFH::H _FFFF:H at 86,0654 ft
Eaﬁ‘ﬁi:b&'_ |:|::|3EH_ |:|::|3EH Min = -28 111 kip
at 11,5255 ft

Fuente: ETABS 2017.



5.6.2.2. Cantidades y tipos de pernos a utilizar
Se especifica el uso de pernos de alta resistencia tipo A325 con la rosca sin excluir
del plano de corte y con didmetro de 3/4 plg.

A medy” 0.442 in?
dy==0.75 in by T

De la Tabla J3.2 de AISC 360-16 se obtuvo el esfuerzo de tensiébn nominal y
esfuerzo de corte nominal de los pernos:

F, ;=90 ksi F, =54 ksi

De la ecuacion AISC 360-16 J3-1 se deduce que la cantidad de pernos que se

necesita para proveer la suficiente resistencia a corte es:

ﬂ:=L=l.ﬂ3ﬂ

b (Frp -Ah)

Se especifica usar 2 pernos en la conexion de la placa de corte apernada.

5.6.2.3. Propuesta de la Placa de Cortante

Se especifica una placa rectangular de Acero A36 con espesor de 1/4 plg, altura

de 7 plg y largo de 3-1/2 plg.
t ptaca™=0-25 in Bptaea =T in Litnea=3-5 n

5.6.2.4. Revision de las limitaciones geométricas de la conexion

Figura 5.45. Geometria de la conexién a corte de la columna W10x68 a la viga W8X28

T

& -

v

| Lev Loyl |

+

1

|
“'“{%“37"

Fuente: Manual AISC 142 edicion.



a) Se especifica que los 2 pernos de % plg sean de agujero estandar por lo que,
segun la Tabla J3.3. de AISC 360-16 el diametro del agujero es:

13 in
" 16

b) Se especifica un espaciamiento entre pernos de 3 pulgadas segun lo
recomendado por el Manual de AISC para este tipo de conexion.

S:=3in

Segun AISC 360-16 Seccion J3, el espaciamiento minimo y maximo entre pernos

se calcula como sigue:

2 .
Sini=2 EIdb:ﬂ in

S = 14+t 5,0, =3.5 in
Sﬂun{S{Srrm
El espaciamiento propuesto cumple lo estipulado.

c) La distancia vertical de centro del perno al borde es:

_8s
L ::h'P“'“#

- =21in

Segun AISC 360-16 Seccion J3, la distancia del perno al borde maxima y minima
se calcula de la siguiente forma:

Cy=0
Ln=1in+C,=1 in
Lo =121 5,,,=3 in
Lyin<Lo, <L ..
La distancia vertical de perno a borde es adecuada.

d) Se especifica que las distancias horizontales del centro del perno al borde sean

1.5 plg al borde interno y 2 plg al borde externo.

a=1.5 in L,=21in



Se verifica segun el Manual de AISC Seccion 10 que:
a<3 l in
2

2-d5=1.5 i“ Leh}z‘db

Las distancias horizontales propuestas son adecuadas.

5.6.2.5. Disefio y revision de la soldadura de la placa a la columna

Se especifica que esta conexion se realice mediante soldadura de filete en el borde
de la placa con Electrodo E70, tamafio nominal de 1/8 plgy a lo largo de 11 plg de

longitud nominal de soldadura.

L=111in w:=l in
8

Segun AISC 360-16 Seccion J2; el tamafio minimo de la soldadura, teniendo en
cuenta el espesor de la placa de 1/4” es 1/8” y el tamafo maximo es 1/4” — 1/16”

= 3/16”, por lo que el tamafio propuesto es adecuado.

Ademas:

L _gs
wr

Dado que L/w < 100, la longitud efectiva de soldadura es igual a la longitud real de
soldadura.
L=111n

Ademas, se verifica que L/w >4 segun AISC 360-16 Seccion J2.2b.

Segun AISC 360-16 AISC 360-16 J2-3, la resistencia de disefio de la soldadura de
filete a corte considerando electrodo E70:

¢:=0.75
F“w:=ﬂ.ﬁ-FEXX=4? ksi

Ae=L+(0.707 . w)=0.972 in’



¢R, =¢-F,  -A,=30622 kip
oR, >R,
5.6.2.6. Revision de las resistencias disponibles de aplastamiento y

desgarre en las perforaciones de los pernos.

Segun AISC 360-16 Seccion J3-10, la resistencia disponible de materiales

conectados con pernos de perforacion estandar se calcula:
a) Por aplastamiento:

Segun AISC 360-16 J3-6a, considerando la deformacion en las perforaciones, la

resistencia para 2 pernos es:

¢:=0.75
¢R,:=¢ (2.4 d-t-F,) n=39.15 kip
¢R,>R,
b) Por desgatrre:

Se determina el menor entre la distancia entre bordes de agujeros y la distancia

del borde del agujero al borde del material.

d
!El::S—?'g—ﬁ:llSS in

d
!E2:=Lm—?'”=1.59e1 in

l.=1,=1.594 in

Segun AISC 360-16 J3-6c¢, considerando la deformacién en las perforaciones, la

resistencia para 2 pernos es:

¢:=0.75
¢R,=¢-(1.2 I.-t-F,) (n)=41.597 kip

¢R, >R,



5.6.2.7. Revision de la resistencia de la placa de cortante
a) Resistencia de la placa a corte:

Segun AISC 360-16 J4-3 la resistencia disponible para fluencia en corte:
p=1
Ay =Rotaa totoea=1.75 in’
¢R,:=¢- (0.6 F,-A_)=37.8 kip

¢R, >R,
Segun AISC 360-16 J4-4 la resistencia disponible para ruptura en corte:

¢:=0.75

A= (Rptea—2 dyg) *tpieea=1-344 in’
¢R,=¢-(0.6 F,-A,,)=35.072 kip

¢R, >R,

b) Resistencia del bloque de corte:

Segun AISC 360-16 J4-5 la resistencia disponible del bloque del corte se calcula:

¢:=0.75

UIH::]'
A gy = (Pgtaca— Ley) *tpiaea= 125 in’

A :=(h,m _% dog— Lﬂ] ~t e =0.945 in®

d
A= [Leh—?'”]-tm=ﬂ.398 in’
OR, =¢-(0.6 F,- A, +U,,-F,-A,)=42.005 kip
@R, ;=¢-(0.6 F - A, +U,,-F,-A,)=37.582 kip

¢R, =R _,=37.582 kip

¢R, >R,

115



5.6.2.8. Revision de la conexion por carga excéntrica

De la Tabla 10-9 del Manual de AISC se obtuvo que la excentricidad es:

e:= Ez{}.TS in
2

De la Tabla 7-6 del Manual de AISC se obtuvo el coeficiente para grupos de pernos

cargados excéntricamente:

C=1.77

Segun Manual AISC 7-19 se calcula la resistencia disponible de los pernos ante

carga excéntrica:
¢R, =¢Cr,
Se calcula r, como el menor valor obtenido de la resistencia por corte,

aplastamiento y desgarre para un perno.

a) Por corte:
¢R,  =¢-C.F,_ -A,=31.669 kip

b) Por aplastamiento:
¢R,,:=¢-C+(2.4 d+1-F,) =34.648 kip

c) Por desgarre:
¢Ry:=¢-C-(1.2 1,-1-F,)=36.813 kip

¢R, =¢R ,=31.669 kip

¢R, >R,

La conexién disefiada es absolutamente satisfactoria

5.6.3. Disefio de conexién de la viga secundaria al alma de la trabe
Los elementos a conectar son las trabes W8X28 y las vigas secundarias W8X13.
5.6.3.1. Resistenciarequerida

Esta conexidén se realizara mediante una placa de cortante con configuraciéon

convencional y se disefiara para cortante simple. Por lo tanto, la resistencia



requerida a corte de la conexion se determiné del corte maximo obtenido por Etabs
para la viga soportada.
R, =V _ =4.704 kip

Figura 5.46. Cortante maximo en la viga W8X13
Shear W2

Max = 4,704 kip
at 9,9081 ft
Min = -4, 704 kip
at 0,0000 ft

Fuente: ETABS 2017.
5.6.3.2. Geometria del recorte para el despatin de la vigueta

Figura 5.47. Geometria de recorte para el despatin de la viga W8x13

) e
c
e
Setback 5
. i_ - I _“m-b * .-
]—._.........__1 ”“‘i— i‘
n \
i ! L
|
i > o S
|
e <\ ¥
| E—— ,
A
~ Simple shear connection <

Fuente: Manual AISC 142 edicion.

Se conectara el alma de la viga W8X13 al alma de la viga W8X28 mediante la
placa de cortante de manera que, a fin de lograr que la vigueta quede al mismo
nivel de la trabe se haran recortes para despatinar la vigueta. Dichos recortes

seran simétricos y del mismo tamafio en ambos patines de la viga W8X13.

La longitud horizontal del recorte sera:
c=351in

La longitud vertical del recorte sera:
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d.:=1.5 in

Ademads, la distancia de retiro de la vigueta con respecto al alma de la viga
conectada sera:

5,:=0.5 in

De esto se deduce que:
e=c+5,=41in

hy=dy;—2 d.=4.99 in

5.6.3.3. Revision de la resistencia de la seccion reducida de la viga

La resistencia a flexién de la seccion rectangular que queda luego del despatin se
calcula mediante AISC 360-16 Seccion F11:

ILy=c=3.51in d:==h;=4.99 in ti=t ;,=0.23 in
Ly-d 0.08 E 19E
b! =330.151 =64.444 =1530.556
t Y y

Se observa que:

Ly-d
D.GSE{ b {I.QE

F, ¢ F

¥

Por lo tanto, se aplica el estado limite de pandeo lateral torsional y se calcula el

momento resistente de la siguiente forma:

a) Se calcula el coeficiente de modificacion segun Manual AISC 9-15:

Lb dc
Cp=|3+I|—2|| [1——=|=1.766
dﬁ:i d!ﬂ

b) Se calcula el médulo elastico neto de la seccion reducida:

e’
g _:mhu
6

net

=0.955 in’

c) Se calcula el médulo plastico neto de la seccion reducida:

2
_ Loz Py
4

Z_.: =1.432 in®
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d) Se determina el momento nominal segun AISC 360-16 F11-2:

M, :=F,-5,,.,=34.362 kip-in

Lﬁ'd Fy - .
M, =C,-|1.52—0.274 Y| M, =85.44 kip-in

M,=F,-Z,,=51.543 kip-in

Por lo tanto, se toma el menor entre Mn y Mp:

M, :=M_,=51.543 kip-in

e) La resistencia disponible de la seccion reducida es:

'qbb = 'D.g

M, .
PR, =y —=11.597 kip
e

¢R, >R,

5.6.3.4. Cantidades y tipos de pernos a utilizar

Se especifica el uso de pernos de alta resistencia tipo A325 con la rosca sin excluir

del plano de corte y con diametro de 1/2 plg.

2

A=""" (106 in?
d,==0.5 in BTy T

De la Tabla J3.2 de AISC 360-16 se obtuvo el esfuerzo de tensién nominal y

esfuerzo de corte nominal de los pernos:

F,=90 ksi
F,, =54 kst

De la ecuacion AISC 360-16 J3-1 se deduce que la cantidad de pernos que se

necesita para proveer la suficiente resistencia a corte es:

R,

ni=—————=0.592
tf)' (Fm'Ab)

A pesar de lo obtenido, se especifica el uso de 2 pernos, que es lo minimo

establecido en el Manual AISC para este tipo de conexion.
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5.6.3.5. Propuestade la placa de cortante

Se especifica una placa rectangular de Acero A36 con espesor de 1/4 plg, altura
de 4-1/2 plg y largo de 3-1/2 plg.

t placa =="0-25 in hptgen=4.5 in Loptaea=3-5 in

5.6.3.6. Revision de las limitaciones geométricas de la conexién

a) Se especifica que los 2 pernos de Y2 plg sean de agujero estandar por lo que,
segun la Tabla J3.3. de AISC 360-16 el diametro del agujero es:

=9 in
" 16

b) Se especifica un espaciamiento entre pernos de 3 pulgadas segun lo
recomendado por el Manual de AISC para este tipo de conexion.

S:=3 in
Segun AISC 360-16 Seccion J3, el espacio minimo y maximo entre pernos es:
Sin =2 ;-dbzl 333in
Sz =140 =3.5 in
S min<S<Sar
El espaciamiento propuesto cumple lo estipulado.

c) La distancia vertical de centro del perno al borde es:

_8
L *:%‘#:D.TE in

er’”

Segun AISC 360-16 Seccion J3, la distancia del perno al borde maxima y minima
se calcula de la siguiente forma:

Cy=0
3 . .
L,m-,,l::I in+C5=0.75 in
Lir =122 ey =3 in



La distancia vertical de perno a borde es adecuada.

d) Se especifica que las distancias horizontales del centro del perno al borde sean
2 plg al borde interno y 1-1/2 plg al borde externo.

a=21in L,=151in

Se verifica segun el Manual de AISC Seccion 10 que:
a<3 l in
2

L=

Las distancias horizontales propuestas son adecuadas.

5.6.3.7. Disefio y revision de la soldadura de la placa a la columna

Se especifica que esta conexion se realice mediante soldadura de filete en el borde
de la placa con Electrodo E70, tamafio nominal de 1/8 plg y a lo largo de 4 plg de

longitud nominal de soldadura.

L=3in w::lin
8

Segun AISC 360-16 Seccion J2; el tamafio minimo de la soldadura, teniendo en
cuenta el espesor de la placa de 1/4” es 1/8” y el tamafno maximo es 1/4” — 1/16”

= 3/16”, por lo que el tamafo propuesto es adecuado.

Ademas:
£=24
ur

Dado que L/w < 100, la longitud efectiva de soldadura es igual a la longitud real de
soldadura.

L=3in
Ademas, se verifica que L/w >4 segun AISC 360-16 Seccion J2.2b.

Segun AISC 360-16 AISC 360-16 J2-3, la resistencia de disefio de la soldadura de

filete a corte considerando electrodo E70:



¢=0.75
Fpxx="70 ksi
Fpp=0.6+Fgyx=42 ksi
A, =L-(0.707 -w)=0.265 in”
¢R,=¢-F,, A, =8.351 kip
R, >R,

5.6.3.8. Revision de las resistencias disponibles de aplastamiento y
desgarre en las perforaciones de los pernos.

Segun AISC 360-16 Seccion J3-10, la resistencia disponible de materiales

conectados con pernos de perforacion estandar se calcula:
a) Por aplastamiento:

Segun AISC 360-16 J3-6a, considerando la deformacion en las perforaciones, la

resistencia para 2 pernos es:

¢:=0.75
¢R,=¢ (2.4 d-t.F,) n=24.012 kip

¢R, >R,

b) Por desgarre:

Se determina el menor entre la distancia entre bordes de agujeros y la distancia

del borde del agujero al borde del material.

d
!E2:=Lw—?‘“=u.4ﬁg in

1.=1,=0.469 in

(4
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Segun AISC 360-16 J3-6¢, considerando la deformacion en las perforaciones, la
resistencia para 2 pernos es:

¢:=0.75
¢R,:=¢-(1.2 1 .-1-F,) (n)=11.256 kip

¢R,>R,

5.6.3.9. Revision de la resistencia de la placa de cortante
a) Resistencia de la placa a corte:

Segun AISC 360-16 J4-3 la resistencia disponible para fluencia en corte:
¢=1
Ay =hoaea* totnea=1.125 in’
@R, =g (D.ﬁ F,- gw) =24.3 kip

¢R,>R,
Segun AISC 360-16 J4-4 la resistencia disponible para ruptura en corte:

¢:=0.75

Ay = (Rptaea—2 dyg)  tpipeg =0.844 in’
#R,:=¢-(0.6 F,-A,,)=22.022 kip

oR, >R,

b) Resistencia del bloque de corte:

Segun AISC 360-16 J4-5 la resistencia disponible del bloque del corte se calcula:
¢ :=0.75

A= (Pgtaca — Lew) * tptaca=0-938 in’

mlw

A= (hm dog— Lﬂ]+tﬂm=n.?2? in’

A= [L h__] =t e =0.305 in”
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SR, =¢-(0.6 F,-A,,+Up,-F,-A,)=32.217 kip
@R, ;=0 (0.6 F s Ay + Uy F, - A,) =28.441 kip

@R, =¢R, ,=28.441 kip

¢R, >R,

5.6.3.10. Revision de la conexién por carga excéntrica
De la Tabla 10-9 del Manual de AISC se obtuvo que la excentricidad es:

e:=E=1 in
2

De la Tabla 7-6 del Manual de AISC se obtuvo el coeficiente para grupos de pernos

cargados excéntricamente:

C:=1.63
Segun Manual AISC 7-19 se calcula la resistencia disponible de los pernos ante
carga exceéntrica:
oR_=¢Cr,
Se calcula r, como el menor valor obtenido de la resistencia por corte,
aplastamiento y desgarre para un perno.
a) Por corte:
oR_ =¢-C-F, +A,=12.962 kip

b) Por aplastamiento:

¢R,=¢-C-(2.4 d-1-F,)=19.57 kip
c) Por desgarre:

¢R,y:=¢-C- (1.2 1,-t-F,)=9.173 kip

@R, =, ;=9.173 kip

¢R, >R,

La conexién disefiada es absolutamente satisfactoria
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5.6.4. Disefio de conexidn resistente a momento de la placa base y el anclaje
5.6.4.1. Resistencia requerida

Del software se obtiene la carga axial actuante:

P, :=68.93 kip

Figura 5.48. Carga axial actuante en la columna W10X68
Axial Force P

Max = -38,588 kip
at 0,0000 ft

Min = 58,534 kip
at 0,0000 ft

Fuente: ETABS 2017.

Del software se obtiene el momento actuante:
M, :=43.53 kip- fi

Figura 5.49. Momento actuante en la columna W10x68

Moment M3
Max = 43,5289 kip-ft
at 0,0000 ft
Min = -43,5289 kip-ft
at 0,0000 ft
Fuente: ETABS 2017.
Del software se obtiene el cortante requerido:
V,=9.15 kip
Figura 5.50. Cortante requerido en la columna W10X68
Shear V2
Max = 9,150 kip
at 8,6561 ft
Min = -9,150 kip
at 86551 ft

Fuente: ETABS 2017

5.6.4.2. Dimensionamiento de la placa base

a) Considerando la separacion de los pernos de las anclas, se propone una placa
base cuadrada de 16 plg de largo por 16 plg de ancho.
N:=16in B:=16 in



Figura 5.51. Placa base con momento grande
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Fuente: AISC Steel Design Guide 1 (2006)

b) Se determina la excentricidad equivalente.

Mu .
eg:=——="T.57T8 in
P

u

c) Se determina la excentricidad critica:

El area de la placa base es:
A,==B-N=256 in’

Se propone un pedestal cuadrado de 23 plg de largo por 23 plg de ancho por lo
gue su correspondiente area es:
Ay:=23 in-23 in="529 in”
Se determina el esfuerzo disponible al aplastamiento del concreto segun ACI 318-
14 Tabla 14.5.6.1. de la siguiente forma:
$:=0.65

Fomaz=$-0.85- " -\/%:3.9?1 ksi

Segun AISC Steel Design Guide 1 Seccion 3.4. la excentricidad critica se calcula

de la siguiente forma:

ki
Gomaz = f prag » B=63.538 i_:
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N P,

€ =—— =T7.458 in

Visto que la excentricidad equivalente es mayor que la excentricidad critica, se
determina que la magnitud del momento que actia en la placa base es grande
relativamente a la carga axial, lo que significa que existe tension en las varillas de

anclaje.
d) Se especifica que la distancia del ancla al borde de la placa sea de 1 plg.
L:=11n

Segun AISC 360-16 Seccion J3, la distancia del perno al borde maxima y minima
considerando el diametro de perno y espesor de placa determinado se calcula de

la siguiente forma:

L,m-“:=% in+C,=0.875 in
L___=61in

Lypin <L <L,

e) Se determina la longitud portante.
La distancia del ancla al centro de la placa base es:

f::f—L=T !-'ﬂ-

Segun AISC Steel Design Guide 1 Ecuacion 3.4.3, la longitud portante se calcula

como la menor entre:

Y,:= [f+‘::]+\j{f+ N) - 2-Py-(e+]) =28.906 in

2

q‘l’ﬂﬂ.‘!

2
Yg==[f+N]—\/(f+N) _2Pu(e4S) | ot in
2 2 Trnaz

Y:=min(Y,,Y,)=1.094 in

f) Se determina la tension que soportaran las anclas.

T, .Y —P,=0.597 kip

= q‘l’ﬂﬂ{ﬂ'



g) Se determina el espesor minimo requerido para la placa base que debera ser

el mayor de los tres calculados a continuacion:

Se calculan las dimensiones m, n, x en la placa base:

N—0.95-d, )
mi=———=23.06 in
2
B—0.8-b
n=— " *_396in
d
I::E——E—Lzl.ﬁ in
2 2

Figura 5.52. Geometria de la placa base
d

I’ I

ol o]

b
i |_ I:I.Et-_ri_ n
A

Fuente: AISC Steel Design Guide 1 (2006)

i. Considerando que Y < m, segun AISC Steel Design 1 Ecuacién 3.3.15a el

espesor minimo requerido basado en m es:

.y.[m_i

fm'rm ]
=1.162 in

ty peq=2-11+

F

u

ii. Segun AISC Steel Design 1 Ecuacidén 3.4.7a el espesor minimo requerido

basado en x es:

T .z

=211. =
Ly reqa F,-B

=0.091 in
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iii. EI espesor minimo requerido basado en n es:

tp reqa=1.5-12- T s =1.973 in
g Fy

Por lo tanto, se propone un espesor de 2 plg para la placa base.

tp:=2 in
5.6.4.3. Disefio de la conexién soldada entre la columnay la placa base

5.6.4.3.1. Resistencia requerida de la soldadura

La soldadura sera disefiada para resistir las fuerzas generadas por el momento en
ambos patines de la columna las cuales causan volteo en ésta y por ende, tienen

tendencia a provocar que la placa base y la columna se separen.

Por lo tanto, la resistencia requerida de la soldadura es:

M, ,
R = =54.243 kip

C fj"r:

5.6.4.3.2. Revision de la soldadura propuesta

Se propone soldadura de filete de tamafio 3/8 plg y longitud efectiva de 14 plg que
se podra desarrollar soldando a ambos lados del patin.

L:=14 in w:=0.375 in
Segun AISC 360-16 Seccion J2; el tamafio minimo de la soldadura, teniendo en

cuenta el espesor del patin de 0.77 plg es 5/16” y el tamafio maximo es 0.77” —

1/16” = 0.717, por lo que el tamafo propuesto es adecuado.

Ademas:

L —=37.333 in
w

Dado que L/w < 100, la longitud efectiva de soldadura es igual a la longitud real de
soldadura.

IL=14 in

Ademas, se verifica que L/w >4 segun AISC 360-16 Seccion J2.2b.



Segun AISC 360-16 AISC 360-16 J2-3, la resistencia de disefio de la soldadura de
filete a corte considerando electrodo E70:

¢:=0.75
Fexx="70 ksi
F,=0.6-Fgxy=42 ksi
Aye=L+(0.707 . w)=3.712 in
oR,=¢-F,, A, =116.928 kip
¢R,>R,

5.6.4.4. Disefio del anclaje atraccion

Se especifican 4 anclas de material ASTM F1554 Grado 36 con diametro de 5/8

plg, de las cuales 2 de ellas estaran sometidas a tension y 2 de ellas a corte.

d,:=" in Juta="58 ksi

Se proponen las distancias del centro del ancla a los bordes del pedestal en cada

direccion iguales entre si:
Coi=4.5 in =45 in
De dichas distancias se determina que la mayor y la menor es:

- 1 —AF
Comin =45 in Coamar ==4.5 i

Se determina que el espaciamiento entre anclas es:

S:=14 in
El nimero de roscas por pulgada de las barras de anclaje segun la Tabla 7-17 del
Manual AISC es:

n:=11

Se determina el area transversal efectiva a tension de los pernos de las anclas:

2
A, _ ( d_ 0.9743 in

] =0.226 in’
4

Tl



5.6.4.4.1. Revision de laresistencia de las anclas a tension
Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.1.2. la resistencia a tension de 2 anclas es:
@:=0.75
No=n-f .-A n=26.216 kip
¢-N_=19.662 kip
¢-N_>T,

La resistencia de las 2 anclas a tensién es mayor que la tensién requerida para las

anclas calculada previamente.

5.6.4.4.2. Revision de laresistencia al arrancamiento del concreto en traccion

del grupo de anclas

a) Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.3.2 la profundidad efectiva embebida del

anclaje sera la mayor de:

Comaz 5

=3 in =4.667 in
1.5 3

h,r=4.667 in
b) Se calcula el area de la superficie de falla de las anclas:

Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.2.1 el area de la superficie de falla de un ancla se
calcula como la proyeccion en el concreto del ancla hacia afuera en 1.5hes desde

el eje del ancla, es decir:
2
Anco=(Camin+ 1.5 hy) =132.262 in”

Dado que no hay traslape en las areas proyectadas de la superficie de falla de los

2 pernos, el area proyectada correspondiente a las 2 anclas es:
Anc=Anco-2=264.523 in’
c) Se determina la resistencia basica al arrancamiento del concreto:

Para anclajes preinstalados se tiene que:

k=24



Segun ACI 318-14 Seccion 17.2.6. el factor de modificacion Aa para concreto de

peso normal y anclajes preinstalados es:

A=1

A=1.A=1

Por lo tanto, segun ACI 318-14 Seccion 17.4.2.2. la resistencia bésica al

arrancamiento del concreto de un ancla en traccion es:

N 5 .
Ny=k.-A,- \/.fc'h,,-_-f] =17.11 kip

d) Debido a que no se presentan cargas excéntricas, se tiene excentricidad nula
y entonces, el factor de modificacion de resistencia a arrancamiento por cargas

excéntricas es:

*PEN b= 1

e) Se determina el factor de modificacion de resistencia a arrancamiento por

efectos de bordes:

Dado que:
Em{'lS he_f

Se calcula el factor por efectos de borde segun ACI 318-14 Ecuacion 17.4.2.5.b:

ﬂ -

¥ ni=0.7+0.3. ™" _0.893
etV L5 by

f) Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.2.6. en concreto no fisurado, el factor de

modificacion de resistencia a arrancamiento por fisuracion del concreto es:

W =125

g) Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.2.7. considerando anclaje preinstalado, el

factor de modificacion de resistencia por anclaje postinstalado es:

!.Fqﬂ:zl

h) Segun ACI 318-14 Seccién 17.3.3. el factor de reduccion de resistencia es:

@:=0.7



Finalmente, se determina la resistencia al arrancamiento del concreto del anclaje
en traccion segun ACI 318-14 Ecuacion 17.4.2.1b:

A
Nogy=—C W o Wiy W oy Wy - N, = 38.192 Keip
NCO

¢-N 4, =26.734 kip
qb'Nnbg > T'u

La resistencia al arrancamiento del concreto es mayor que la tension requerida.

5.6.4.4.3. Revision de la resistencia a la extraccion del anclaje por

deslizamiento en traccién

a) Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.3.6. en concreto no fisurado, el factor de

modificacion de resistencia a extraccion por fisuracion del concreto es:

wd;ﬂ: l.d.

b) Se calcula la resistencia a la extraccion por deslizamiento en traccion de una

barra de anclaje:
Segun PCA 2008 Tabla 34-2 el area neta de apoyo de la cabeza hexagonal en el
extremo inferior de la barra de anclaje de diametro 5/8 es:
Ay, =0.671 in”
Por lo tanto, la resistencia a la extraccion de una barra de anclaje segun ACI 318-
14 Ecuacion 17.4.3.4. es:
N,:=8+A,,-fc=26.84 kip
c) Segun ACI 318-14 Seccion 17.3.3. el factor de reduccion de resistencia es:
@:=0.70
Finalmente, se determina la resistencia a la extraccioén del anclaje segun ACI 318-
14 Ecuacion 17.4.3.1:

N, =1+ W p+N,="T75.152 kip

é-N,,,=52.606 kip



¢-N,,>T,
La resistencia a la extraccion del anclaje por deslizamiento en traccion es mayor
que la tension requerida.
5.6.4.4.4. Revision de la resistencia al desprendimiento lateral del concreto
en traccion en un anclaje con cabeza
Segun ACI 318-14 Seccion 17.4.4 teniendo en cuenta que her < 2.5*Ca1, la
resistencia al desprendimiento lateral del concreto no necesita revisarse.
5.6.4.4.5. Revisién de los requerimientos del concreto por el disefio sismico
del anclaje a tensidn

Segun ACI 318-14 Seccion 17.2.3.4.4. en el disefio de estructuras sismicas, la
resistencia del concreto que se determina a continuacion debe ser mayor que la

resistencia del anclaje para permitir un mecanismo de falla ductil.

La resistencia del anclaje a tension resulto ser:

oN, =19.662 kip
Las resistencias del concreto en traccion producto del anclaje son:
0.75- N 4, =20.051 kip
0.75-pN,,,=39.455 kip
0.75-¢N 4, < PNy
El requerimiento se ha cumplido pues las resistencias del concreto son mayores

gue las del acero del anclaje garantizando que no se presenta fisuracién en el

concreto debido a su mayor resistencia.

5.6.4.5. Revisién del anclaje a cortante

La profundidad propuesta del pedestal (miembro donde se conecta el anclaje) es:

h,:=3.875 ft

Se determina el area transversal efectiva a corte de los pernos de las anclas:



2
A, _m [ i 0.9743 in

] =0.226 in’
4

L

5.6.4.5.1. Revision de la resistencia de las anclas a corte
Segun ACI 318-14 Seccion 17.5.1.2. la resistencia a corte de 2 anclas a corte es:
¢:=0.65
V =n:0.6-A4_yf,.=15.73 kip
¢-V,,=10.224 kip
P V>V,

La resistencia de las 2 anclas a corte es mayor que el cortante requerido mostrado

previamente.

5.6.4.5.2. Revision de laresistencia al arrancamiento del concreto del anclaje

a cortante
a) Se calcula el area de la superficie de falla de las anclas:

Segun el Comentario de ACI 318-14 Seccion 17.5.2.1 el area proyectada de la
superficie de falla de un ancla cuando ha> 1.5*Ca1 Y Ca2 < 1.5*Ca1 Se determina de

la siguiente forma:

Ayop=(Caa+1.5 cgy) - 1.5 €, =75.938 in”
Dado que no hay traslape en las areas proyectadas de la superficie de falla de los
2 pernos, el area proyectada correspondiente a las 2 anclas es:

Ay =Ay,,-2=151.875 in®

b) Se determina la resistencia basica al arrancamiento del concreto:

Segun ACI 318-14 Seccion 17.5.2.2. la longitud de apoyo de carga del anclaje en

cortante para anclajes de rigidez constante es:

loi=h=4.667 in



Segun ACI 318-14 Seccion 17.5.2.2. la resistencia basica al arrancamiento por

cortante del concreto del anclaje debe ser la menor de las siguientes:

.2 - .

L]

Vi =

Via=9 A VI (cu) ¥ =6.075 kip
Vb :=miﬂ (Vﬁ'l s Vﬁﬂ) = E.GTE kip
c) Debido a que no se presentan cargas excéntricas, se tiene excentricidad nula

y entonces, el factor de modificacion de resistencia a arrancamiento por cargas

excéntricas es:
g‘j’mv::]_
d) Se determina el factor de modificacion de resistencia a arrancamiento por

efectos de bordes:

Dado que:

Coa<1.b gy

Se calcula el factor por efectos de borde segun ACI 318-14 Ecuacion 17.5.2.6b:

‘2 _p.o

wed'v::{].?_!' {].3 -

”
1.5 ¢,

e) Segun ACI 318-14 Seccion 17.5.2.7. en concreto no fisurado, el factor de

modificacion de resistencia a arrancamiento por fisuracion del concreto es:
¥a=14
f) Segun ACI 318-14 Seccion 17.5.2.8. el factor de modificacion para anclajes
ubicados en elementos de concretos donde ha > 1.5*Ca; €s:
=1
g) Segun ACI 318-14 Seccion 17.3.3. el factor de reduccion de resistencia es:
¢:=0.70

Finalmente, se determina la resistencia al arrancamiento del concreto del anclaje
en cortante segun ACI 318-14 Ecuacién 17.5.2.1b:



_ AVE

Vl:b =

g 'mmv' I.Ire:n.r' ﬂ:"c‘;- IP’ﬁV.Vﬁ: 15.3']9' HP

Veo
¢V 4,=10.716 kip
D=V, >V,

La resistencia al arrancamiento en cortante del concreto es mayor que el cortante
requerido.

5.6.4.5.3. Revision de la resistencia al desprendimiento del concreto por

cabeceo del anclaje sometido a cortante
a) Dado que her> 2.5 plg, segun ACI 318-14 Seccién 17.5.3.1. se tiene que:
kcp:=2

b) Segun ACI 318-14 Seccion 17.5.3.1. y el andlisis de las anclas a tension se

determina que para anclajes preinstalados:

N_,,=Ng4,=38.192 kip
c) Segun ACI 318-14 Seccion 17.3.3. el factor de reduccion de resistencia es:
¢:=0.70

Finalmente, se determina la resistencia al desprendimiento del concreto por
cabeceo segun ACI 318-14 Ecuacién 17.5.3.1b:

V g =Koy Nepg =76.383 kip
¢-V,,,=53.468 kip
& V>V,
La resistencia del concreto al desprendimiento por cabeceo del anclaje es mayor
gue el cortante requerido.
5.6.4.6. Interaccion de las fuerzas de traccién y cortante en el anclaje

La resistencia de disefio y la resistencia requerida a traccion en el anclaje

respectivamente son.



&N, :=pN, =19.662 kip N, =T,=0.597 kip

La resistencia de disefio y la resistencia requerida a cortante en el anclaje

respectivamente son:
SV, ==V, =10.224 kip Vagi=Vu=9.15 kip

Segun ACI 318-14 Seccion 17.6.3. la interaccion de las fuerzas de traccion y
cortante es aceptable si:

N

Vv
uag+u.ug

éN, oV,

<1.2

Por lo tanto:

N WV
UM _(.025
¢N, oV,

Puesto que la condicidon se cumple se puede asegurar que la interaccion de las

fuerzas en el anclaje es aceptable.

La conexién de la placa base y el anclaje son completamente satisfactorios
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5.7. Diseio de la Losacero de Entrepiso

5.7.1. Dimensionamiento propuesto de la losa

Se especifica que la losacero tenga un espesor total de 5 plg con lamina troquelada
Calibre 20 y espesor de la capa de concreto sobre la cresta de 3 plg.

Los parametros geométricos de la losa se obtuvieron de CMC Design Manual and
Catalog of Steel Deck Products y se muestran a continuacion:

> El ancho unitario de la losa es:
b:=12 in

» El espesor total de la losa es:

h:=5 in

» Ladistancia de la parte alta al centroide de la lamina es:

d:=4 in

> El area de lamina de acero por unidad de losa es:
A_:=0.54 in’

> El espesor de concreto sobre la lamina es:
h.=3 in

» La distancia entre centros de las costillas de la lamina es:
C,:=12 in

» El ancho promedio de costilla de la lamina es:
W.:=6 in

» La profundidad de la lamina es:

dy:=2 in

» El area de fondo de cresta por unidad de losa es:

App=0.179 in’



» El 4&rea del alma de la lamina es:

Ay pei=0.16 in’

> El ancho corto de la costilla es:

W, =5 in

» El ancho largo de la costilla es:

W, =T in

» El ancho proyectado de la costilla al extremo superior del concreto es:

W,.:=10 in

» El espesor de la lamina es:

t:=0.0358 in

> El momento de inercia de la lamina es:

I;+=0.39 in’

5.7.2. Determinacion del momento de inercia de la seccién compuesta

El método que se aplicara a continuacion permite obtener la inercia de una seccion
de acero equivalente a la inercia de la seccibn combinada de acero y concreto a
través del promedio del momento de inercia de la seccidn agrietada y el de la no

agrietada.
» Momento de inercia de la seccion agrietada:
a) Se calcula la cuantia de acero debido a la lamina:

2

b-d

p=—2"=0.01125

b) Se calcula la relacién entre los médulos de concreto y acero:

ES
ni=—=0.289

c



c) Se calcula la distancia del eje neutro de la seccion transformada al borde del
concreto a través de SDI C-2017 Ecuacién A5-1:

2
Ym:=d-(\/2 p-n+(p-n) —p-n)=1.458 in

d) Se calcula la distancia del eje neutro de la seccion transformada al centroide

de la lamina:

Y, =d—Y,=2.542 in

De modo que, el momento de inercia de la seccion agrietada transformada a acero
segun SDI C-2017 Ecuacién A5-2:

b
L= Yo'+ (A, Y ) +1,=5.214 in’

» Momento de inercia de la seccion no agrietada:

a) La distancia del eje neutro de la seccion transformada al borde del concreto

calculada a través de SDI C-2017 Ecuacion A5-3 es:

b
0.5 b-h,” +n-Ag-d+W,-dy- (h—0.5 dy)-

Y, = ® =2.302 in
b
b‘h’c+n'As+wr'dd' C

3

b) La distancia del centroide de la seccién transformada al de la lamina es:

Y, =d—Y,=1.698 in

Por lo tanto, el momento de inercia de la seccion no agrietada transformada a
acero segun SDI C-2017 Ecuacion A5-4 es:

b-h® b
Iti.:: h'c + ht-
12 n !

+(h—Y—0.5 dd)2

2 W, -b.d,; (d,
(Yoo—0.5 h)) +Ig+ AV 4T "-[ d

n-C, 12
I,=11.502 in*
Finalmente, el momento de inercia de la seccién compuesta se calcula como:

Lutle —8.358 in*

IEI:::
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5.7.3. Revision de la deflexion de la losa para el estado limite de servicio

El peso propio de la losa segun Anexos G.3. es:

Ibf

=48
ft?

Wpp

Las cargas viva y sobreimpuesta actuantes sobre la losa obtenidas del calculo de

cargas gravitacionales son:

b b
CV:=51.204 ‘{ SD:=135.3282 '_f
ft It
Por lo tanto, las cargas actuantes en servicio son:

ki
w,=CV+CM=0.2345 " 0
It
Considerando que el claro mas largo sin soportar es:

L=99081 ft
Se calcula la deflexion maxima en la losa considerando la seccion transformada a
acero y tomando un ancho unitario de losa de 1 pie:
ki
wy=w,b=0.2345 P

4
.
5 w,-L

=% —0.21 in
384.E,-1I,

La deflexion maxima admisible segun ACI 318-14 Tabla 24.2.2 considerando que

los elementos estructurales pueden ser susceptibles a dafios por la deflexion es:
Aporm = L =0.248 in
T 480

Ama:{dpﬂm

5.7.4. Revisién de laresistencia a corte

A través de la combinacion de cargas critica y considerando un ancho unitario de

losa, se determina el cortante actuante en la losa:



wy=1.2 CM+1.6 CV=301.92 psf

b
w, =uw,+-b=301.92 f

.
V= “2 =1.496 kip

El &rea sombreada en la figura es el area de concreto disponible para resistir el
cortante de manera que, al ser el peralte pequefio, las areas disponibles

adyacentes no se traslapan entre si.

Figura 5.53. Area de concreto disponible a corte

10" _»I
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‘ :. 7
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Fuente: Elaboracién propia

Por lo que, el area de concreto trabajando a corte es:

W, +W.
:=%.n=3?.5 in®

Ademas, segun Anexos G.2., la resistencia a corte que proporciona la lamina es:

&V :=2930 Ibf

Finalmente, segun SDI C-2017 Ecuaciones 2.4.7a y 2.4.8a, la resistencia

disponible a corte de la losa es la menor de:

$y:=0.75
GV =0V o+ OV pi=d,-2 \/f, - A+ .V, =6011 Ibf

OVpy=by-4 \[f, - A:=6161.8788 Ibf



SV pi=min ($Vy, Vo) 6011 Ibf
(Jf)tr " Vn = Vu

5.7.5. Revisiéon de laresistencia a flexion

La resistencia requerida a flexion es:

2

.L
M, = “B =3.705 kip-ft

Para concreto con resistencia a la compresioén de 3000 psi, el factor del bloque

rectangular equivalente es:

B,:=0.85

Se calcula la relacion compresion-peralte de la losa segun SDI C-2017 Ecuacion
A4-1.

c  ApF,

d 0.85 f/.d-b.3,

=0.187

Se calcula la relacion compresion-peralte de la losa en la condicion balanceada
segun SDI C-2017 Ecuacion A4-2:

0.003 (h—d
S - (h—d) —0.53
d F,

b +0.003|-d

3

Dado que la relacion compresion peralte es menor que la misma en la condicion

balanceada se considera que la losa esta sub-reforzada.

Se calcula la profundidad desarrollada de concreto en la zona de compresion

segun SDI C-2017 Ecuacion A4-5:
A F

a=———"Y _0.635 in
0.85-f.-b

Por lo tanto, el momento nominal para losas sub-reforzadas con pernos de cortante

en las vigas segun SDI C-2017 Ecuacién A4-4 es:



Mm::As-Fy-(d— ‘;]:5.955 kip- ft

Finalmente, la resistencia de disefio a flexiéon se calcula a través de SDI C-2017
Ecuaciones A4-9 y A4-11a:

(,f)s:z 0.85
Mn::Mm
qbs-Mn:E.ﬂ'Tl ﬁp-ﬁ

¢5‘Mn}Mu

5.7.6. Calculo de pernos de cortante en lalosa

Se calcula la fuerza requerida de anclaje por unidad de losa segun SDI C-2017
Ecuacion A4-7:

Fp=F, [AS——‘;‘*“* —A,,f] =10.116 kip

Considerando pernos de corte de % plg de diametro:

Se calcula la resistencia a corte de un perno de cortante segun SDI C-2017

Ecuacion A4-8:

ared,’
Q“==u.5[ 4” ]-\Ifc’-EL_:El.ETB kip

El nimero minimo de pernos requerido por unidad de losa para desarrollar la

capacidad a momento total de la seccidon compuesta es:

F.
Ny =—"=0.473

mn

Por lo que, el espaciamiento maximo de los pernos es:

b
S=_ =2.113 fi
N i

S

145



Se propone colocar pernos de cortante de 3/4 plg a cada 2 pie para que la losa

desarrolle totalmente su capacidad a momento.

5.7.7. Determinacion del acero de refuerzo del concreto por retraccion y

temperatura

Segun ACI 318-14 Seccion 24.4. la cuantia minima por temperatura y retraccion
para varillas corrugadas de acero A615 Grado 60 es:

_0.0018-60

- =0.0018
'min F,

El area de concreto por unidad de losa es:

Wr.!"'wm .h]+[b_wi12:+wrs .

hc] =48 in”

Por lo que el area minima de acero debe ser:

Agmin = Pmin* A= 0.086

=2
in

Proponiendo 2 varillas #3 por pie, se observa que proveen un area de acero de:

nvﬁ:: 2
Ay 43:=0.11 in’
A=Ay gy 43 =0.22 in’

Se especifica, por lo tanto, una malla electrosoldada de 6plg X 6plg con varillas #3

teniendo un recubrimiento minimo en el borde de % plg.



VI. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

En este trabajo se han llevado a cabo el disefio y analisis sismico del edificio de la
Universidad de Medicina Oriental Japén Nicaragua a través de multiples
normativas, reglamentos y guias tanto de caracter nacional como de caracter
internacional de manera que se permita garantizar el cumplimiento de los méas
altos estandares de calidad y seguridad durante el servicio de la estructura del
edificio.

En principio, se determinaron las cargas gravitacionales muertas y vivas actuantes
sobre la estructura mediante las diversas disposiciones de RNC-07 para las
caracteristicas de este edificio. Luego, se procedié a realizar el modelo de la
estructura en el software de analisis Etabs v.17 donde se introdujeron todos los
datos de entrada correspondientes al edificio desde sus caracteristicas
geométricas, tipos de materiales, cargas actuantes hasta las secciones de disefio,
las cuales fueron obtenidas por métodos de ensayo y error a fin de alcanzar el
disefio mas econdémico y funcional que satisficiera todas las condiciones de

estabilidad, rigidez, ductilidad y resistencia aplicables.

Posteriormente, a través de las disposiciones de RNC-07 se llevo a cabo el analisis
sismico del cual se obtuvieron las fuerzas sismicas utilizadas durante el disefio y
los modos de vibracion que indicaron que la estructura posee una apropiada
configuracion sismorresistente. Es importante destacar que el andlisis sismico se
realizO mediante los métodos estatico y dinamico, los cuales fueron validados
mediante la comparativa de los cortantes basales determinados por ambos
métodos. Ademas, se revisaron los desplazamientos laterales para los estados
limites de servicio y de colapso que resultaron menores que los maximos
aplicables evidenciando asi que la estructura presenta un comportamiento sismico
idoneo. Para finalizar el andlisis sismico se revisaron los efectos de segundo orden
y se demostré que la estructura tampoco presenta afectaciones de este tipo.
También, se determinaron las cargas por viento segun RNC-07 a fin de usarlas en

las combinaciones de carga pertinentes.



Después, mediante las diversas provisiones de AISC 360-16 y AISC 341-16 se
procedi6 al disefio de los elementos de los marcos especiales a momento como
las vigas principales y columnas, asi como también, de los elementos secundarios
como viguetas y largueros; verificAndose en cada caso que los elementos poseen

una resistencia mayor a la requerida en base a cada estado limite aplicable.

Luego, a través de las disposiciones de AISC 358-16 se disefi® una conexion
precalificada a momento para los marcos especiales asegurando que se cumplen
todos los requisitos de precalificaciébn y que cada uno de los elementos que
componen la conexién no sélo tienen la resistencia necesaria para superar la
resistencia requerida por las cargas actuantes sino también, la resistencia debido
a la conexion rigida. Ademas, se disefiaron las uniones a corte entre las trabes y
las columnas, y entre las vigas principales y las secundarias donde se demostré
gue para cada estado limite aplicable, la resistencia de disefio de la conexion es
mayor que la resistencia requerida. Se prosiguiéo con el disefio sismico de la
conexion a momento de la placa base de la columna y del anclaje de la estructura
al pedestal a través de las provisiones de ACI 318-14 donde se evidencio que tanto
la placa base como las anclas de acero y el concreto del pedestal tienen la
resistencia necesaria para resistir los esfuerzos generados por las cargas

actuantes en la base.

Finalmente, se realiz6 el disefio de la losacero de entrepiso garantizando el control
de la deflexion en la misma, asi como la suficiente resistencia a flexion y cortante
para soportar todas las cargas actuantes. Ademas, se propusieron pernos de
cortante a fin de asegurar que la losacero desarrolle totalmente su capacidad a

momento.

En conclusion, se puede aseverar que, debido al cumplimiento total de las
disposiciones de los cddigos, guias y reglamentos aplicables nacionales e
internacionales y de las filosofias de economia, seguridad y funcionalidad, el

disefio sismico realizado es absolutamente satisfactorio.



RECOMENDACIONES

Se necesita someter a procesos de actualizacion las normativas estructurales
de Nicaragua en las cuales se solicite el cumplimiento de estandares mas
exigentes de calidad en los disefios y analisis estructurales que tomen en

cuenta los procesos constructivos y de disefio mas modernos y sofisticados.

En vista de que gran parte del territorio de Nicaragua es una zona de alta
vulnerabilidad sismica, es necesaria la incorporacion de la filosofia de disefio
sismico tomando en cuenta el disefio de los diferentes sistemas estructurales
sismorresistentes, asi como también, de las diversas conexiones precalificadas

para aplicaciones sismicas.

Se recomienda abrir espacios de informacion donde se puedan dar a conocer
caracteristicas generales de suelo para las diferentes zonas de Nicaragua, o

cuando menos, para la ciudad de Managua.

Se recomienda que se actualice y se amplie el material bibliografico de la
biblioteca y hemeroteca que permita incluir informacion sobre temas de

innovacion y nuevas tecnologias en la construccion.

Se recomienda que dentro de las tematicas abordadas en la carrera de
Ingenieria Civil se incluya una asignatura dedicada al disefio sismico y que se
incorpore el aprendizaje de los diferentes softwares de andlisis, disefio, dibujo

y modelacion en las materias que lo ameriten.

Se recomienda una introduccibn mas temprana en las asignaturas de

Estructuras en el plan de estudios de Ingenieria Civil.

Se recomienda alcanzar un mayor enfoque de las materias introductorias a la

aplicacién de la carrera de Ingenieria Civil.



VI
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ANEXOS

ANEXO A: TABLAS DE CARGA MUERTA

A.1.Cielos rasos

PESO (kg/m?)
CONCEPTO
Cielo raso de Plywood de 3/16" con estructura de madera 14
Cielo raso de Plywood de 1/4" con estructura de madera 16
Fibrocemento liso 4 mm con estructura de madera 18
Fibrocemento liso 6 mm con estructura de madera 22
Fibrocemento liso 4 mm con perfiles de aluminio 5
Fibrocemento liso 6 mm con perfiles de aluminio 7
Machihembre de 4" 7
Yeso con perfiles de aluminio 8
Placa de 1/2" de fibrocemento reforzada con malla de fibra de 18
vidrio
Mortero: cemento cal v arena en malla metalica (15 mm) a0
Fuente: RNC-07
A.2.Materiales almacenables
MATERIALES
A. | ROCAS Kg/m® C. | DIVERSOS Kg/m®
Arenisca 2600 Alguitran 1200
Arenisca porosa y caliza porosa | 2400 Asfalto 1300
Basalto, diorita 3000 Caucho en plancha 1700
Calizas compactas y marmoles 2800 Papel 1100
Granito, sienita, diabasa, porfido | 2800 Plastico en plancha 2100
Gneis 3000 Vidrio plano 2600
Marmol 2700
Pizarra 2800 D. | METALES
B. | MADERAS Acero T850
Pochote 530 Hierro dulce 7800
Pino Costefio 801 Fundicién 7260
Pino Ocote 660 Aluminio 2750
Genizaro 513 Plomo 11400
Cedro Macho 615 Cobre 8900
Cedro Real 481 Bronce 8500
Laurel hembra 561 Zing 6900
Kg!m" I(g:frrl‘\l
Almendro 770 Estano 7400
Balsamo 960 Latdn 8500
Roble 745 Mercurio 13600
Caoba 500 Niguel 9000
conez 960
Guayabo 738 E. | OTROS
Guayacan 1240 Vidrios 2500
Laurel 565 Concreto asfaltico 2400
Comenegro 950 Concreto estructural 2400
Guapinol 030 Mortero 2200
Mispero 1010 Losetas 2400
Madero Megro 960 Cartén bituminado 600
Mora 920 Ashesto — cemento 2500
Meldn 930 Lefia 600
Nambar 1100 Tiema 1600

Fuente: RNC-07




A.3.Cubiertas de piso

PESO (kg/m?)

CONCEPTO

Ladrillo de cemento 83
Ladrillo de barro 58
Ladrillo de Ceramica 30
Fibrocemento de 20 mm 22

Fuente: RNC-07
A.4.Paredes
PESO (kg/m?)

CONCEPTO

Planchetas para paredes prefabricadas, area visible, sin viga 110

corona

Blogue decorativo de concreto 117

Lamina Troguelada con estructura de perlines 6

Estructura metalica con Durock en una cara v yeso en interiores 23

Esqueleto madera 2" ®x 3" con Plywood 4" ambas caras 10

Esqueleto madera 2" x 3" con Plycem 6 mm ambas caras 16

Blogue de cemento de 10 » 20 x 40 140

Blogue de cemento de 15 x 20 x 40 200

Bloque de cemento de 20 x 20 x 40 228

Mamposteria Reforzada Blogue de cemento de 15 x 20 x 40 260

Mamposteria Reforzada Blogue de cemento de 20 x 20 x 40 300

Paneles de doble electromalla de acero con nicleo de poroplast 150

(2.5 de repello ambas caras)

Blogue sdlido de barro de 5.6 cmx20.3 cmx10.5 cm 172

Blogque sdlido de barro de 5.2 cmx25.3 cmx13.3 cm 210

Blogque sdlido de barro de 5.8 cmx29.8 cmx15.2 cm 2585

Piedra Cantera 15x40x60 255

Ventanas de Paletas de vidrio con Estructura de aluminio 20

Ventanas de Vidno Fijo con Estructura de Aluminio 35

Fuente: RNC-07
A.5.Cubiertas de techo
CONCEPTO PESO (kg/m?)

Zinc comrugado calibre 28 3.6
Zinc comugado calibre 26 54
Zinc comrugado calibre 24 6.1
Asbesto cemento 5 mm tipo Tejalita 9
Asbesto Cemento o Fibrocemento, [amina ondulada 6 mm 18
Asbesto cemento autoportante tipo Canaleta 19
Autoportante tipo maxiplac 15
Teja de barro tipo espaficla nacional, saturada. 50
MNota: en techo de teja debera afiadirse 35 kg/m en lineas de cumbrera y
de limatesas
Cartén asfaltico de 3 capas 35

Fuente: RNC-07




ANEXO B: TABLAS DE CARGA VIVA

B.1.Cargas vivas unitarias minimas

DESTINOD MAXIMA INCIDENTAL | Motas
(EY) (GVR)
Residancial (casas, aparlamentos, cuartas de 200 &0 (1)
hoteles, internados de ascualas, cuarales,
carceles, cormaccionales)
Salones da clase: Escuglas primarias 250 150
Sacundaria y universidad 250 200
Hospitales (salas y cuarios), Asilos, Centros de
Salud ¥ Clinicas 200 100
Salas de Operacidn 400 150
Oficinas: Despachos 250 100 (2]
Salas de Archiva 500 2580
Bibliotecas: Salones de Lactura 300 150
Saldn da Libros 800 400
Lugares da Reunidn: Salones de Baile, gimnasios,
restaurantes, museos y Salas de juegos 400 250
Audilorics, Cines, Teamplas: Sillas Fijas as0 250
Sillas madviles 500 250
Teatros: Vestibulos 200 &0
Piso dal escenario 700 450
Graderias v fribunas 00 250
Lugares de Comunicacion para peatones (Pasillos,
escaleras, rampas y pasajes de accesno libre al K00 250 {3)
publica);
Estadios y lugares para espectaculo provisio de
gradas [desprovisto de bancas o butacas) 500 350
Laboratarios 250 125
Comercia: Ligero as0 300 (4]
Semi-pesado 450 400 i)
Pesado 550 500 4)
Fabrica y Talleres: Ligara 400 350 4]
Semi-pesada 500 450 4)
Pesado TO0 G00 4]
Bodegas: Ligara 450 400 (4]
Semi-pesada 550 475 (4)
Pesado G50 550 4)
Techos de lesas con pandienie no mayor de 5% 100 40 (5)
Techos de losas con pandiente mayar de 5% 50 20
Garajes y estacionamienios (para automdviles 250 150 {E)
axclusivamenta, altura controlada a 2. 40 m)
Andamios y cimbra para concrata 150 100
‘Wolados en via pdblica (marguesinas, balcones y 400 200

similaras)

Fuente: RNC-07




ANEXO C: TABLAS E IMAGENES UTILIZADAS EN EL ANALISIS SiSMICO

C.1.Zonificacién sismica de Nicaragua

15.00 B
14.00 =
Ocota
-
3 B
£ 13.00
L
B
Corint Boaca
12.00 : 2 .
\ Carlos
-
11.00
-83.00 -87.00 -86.00 -85.00 -84.00 -83.00
Longitud
Fuente: RNC-07
C.2.Mapa de isoaceleraciones
15.0
%\/'Fuamcanms
14.0 A

Latitud

-83.0

Longitud

Fuente: RNC-07



C.3. Factores de amplificacion por tipo de suelo

7ona Sismica Tipo de suelo I "

A 10 18 24

B 1.0 1.7 2.2

C 10 15 20
Fuente: RNC-07

C.4. Factores para el célculo del periodo maximo

Design Spectral Eesponse Acceleration

Parameter at 1 5, S5

Coetticient C,

=04
(0.3
0.2
(.15

=01

1.4
1.4
1.5
1.6
1.7

Fuente: ASCE 7-10

C.5. Factores para el célculo del periodo fundamental aproximado

Structure Type

G

Moment-resisting frame systems in which the frames resist 100% of the required seismic force
and are not enclosed or adjoined by components that are more rigid and will prevent the frames

from deflecting where subjected to seismic forces:
Steel moment-resisting frames

Concrete moment-resisting frames

Steel eccentrically braced frames in accordance with Table 12.2-1 lines Bl or DI

Steel buckling-restrained braced frames

All other structural systems

(0,028 (0.0724)"
0,016 (0L0466)"
0.03 (0.0731)°
0.03 (0.0731)°
0.02 (0.0488)°

0.8
0.9
0.75
0.75
0.75

“Metric equivalents are shown in parentheses.

Fuente: ASCE 7-10



C.6. Distorsiones maximas permitidas

Sistema estructural Distorsion
[Marcos ductiles de concreto reforzado (Q=3 6 4) 0.0300
[Marcos ductiles de acero (Q= 3 6 4) 0.0300
|Marcns de acero 6 concreto con ductilidad limitada (Q=16 2) 0.0150
|Losas planas sin muros o contravientos 0.0150
[Marcos de acero con contravientos excéntricos 0.0200
[Marcos de acero o concreto con contravientos concéntricos 0.0150
|Mur{:-s combinados con marcos ductiles de concreto (Q= 3) 0.0150
[Muros combinados con marcos de concreto con ductilidad
limitada (Q=1 06 2) 0.0100
[Muros diafragma 0.0060
[Muros de carga de mamposteria confinada de piezas macizas
con refuerzo horizontal o malla 0.0050
Muros de carga de: mamposteria confinada de piezas macizas;
mamposteria de piezas huecas confinada y reforzada
harizontalmente; o mamposteria de piezas huecas confinada y
reforzada con malla 0.0040
Muros de carga de mamposteria de piezas huecas con refuerzo
interior 0.0020
Muros de carga de mamposteria que no cumplan las
especificaciones para mamposteria confinada ni para
mamposteria reforzada interiormente 0.0015

Fuente: RNC-07




ANEXO D: TABLAS E IMAGENES UTILIZADAS EN EL CALCULO DE
CARGAS DEBIDO A VIENTO

D.1.Zonificacion edlica de Nicaragua para Analisis por viento

15.5 1 1 1 1 1 1 1

1

1

15+ -
14.6- L
Puerto Cgbeze
14— = Teo
13.6 -
13 -
48
12.5 L
12+ L
30
11.5- L
11 L
20
10.5 E
T T T T T T T T T T T
98 876 87 865 -8 965 85 -945 84 835 -83
Fuente: RNC-07
D.2. Rugosidad del terreno
Tipos de terreno (Figura) a &, m
R1 Escasas o nulas obstrucciones al flujo
de viento, como en campo abierto 0.099 245
R2 Terreno plano u ondulado con pocas
obstrucciones 0.128 315
R3 Zona tipica urbana y suburbana. El
sitio esta rodeado predominantemente
por construcciones de mediana y baja
altura o por dreas arboladas y no se
cumplen las condiciones del Tipo R4 0.156 390
R4 Zona de gran densidad de edificios
altos. Por lo menos la mitad de las
edificaciones que se encuentran en un
radio de 500 m alrededor de la
estructura en estudio tiene altura
superior a 20 m 0.17 455

Fuente: RNC-07



D.3. Velocidades regionales

Importancia de la
construccién

Periodo de retorno

Zona 50 200
1 30 36
2 45 60
3 56 70

Fuente: RNC-07

D.5. Factores de topografia y rugosidad del terreno

Rugosidad de terrenos en alrededores

Tipos de Topografia (Figura)

Terreno tipo R2

Temreno tipo B3

Terreno tipo R4

T1 Base protegida de promontorios y
faldas de sermanias del lado de
sotavento

0.8

0.7

0.66

T2 Valles cerrados

0.9

0.79

0.74

T3 Terreno practicamente plano, campo
abierto, ausencia de cambios
topograficos importantes, con
pendientes menores de 5 % (normal)

0.88

0.82

T4 Terrenos inclinados con pendientes
entre 5y 10 %

1.1

0.97

0.9

T5 Cimas de promontorios, colinas o
montafias, terrenos con pendlentes
mayores de 10 %, cafiadas o valles
cerrados

1.2

1.06

0.98

Fuente: RNC-07

D.6.Coeficiente Cp para construcciones cerradas

cl?
|Pared de barlovento 0.8
|Fared de sotavento™ -0.4
[Paredes Iaterales -0.8
Techos planos 0.8
Techos inclinados, lado de sotavento 0.7
Techos inclinados, lado de barlovento™ -0.8<0.045-1.6<1.8
Techos curvos véase Tabla

*La succion se considerara constante en toda la altura de la pared de sotavento y
se calculara para un nivel z igual a la altura media del edificio.

“*©3 25 el angulo de Inclinacion del techo en grados.

Fuente: RNC-07




ANEXO E: NOMOGRAMA DE JACKSON Y MORELAND PARA EL DISENO
DE COLUMNAS

E.1.Nomograma de marcos a momento

G K __ Gy
s — =__£20.u -
100.0— =100 1000
50.0— = = — 50.0
30.0— Y 30,0
20.0— T 4o —20.0
10.0— ——23.0 —10.0
8.0— T [ 8.0
70— + 7.0
6.0— + 6.0
5.0 1 —5.0
4.0 ——20 —4.0
3.0— 1 L 3.0
2.0— + L 2.0
| ——1.5 I
10— =4 =10
0.0 ——1.0 0,0

Fuente: AISC 360-16



ANEXO F: TABLAS DE ACERO DE REFUERZO

F.1. Designaciones, areas, perimetros y pesos de estandar

Unidades usuales en EUA
Area de
seccidn Peso
Varilla | Didmetro transversal Lri LT
il (plz) iplg®) i1b/pie)
3 0.375 0ll 0.376
4 0.500 0.20 0.668
5 0.625 031 1.043
6 0.750 044 1.502
7 0.875 0.60 2.044
] 1000 0.79 2.670
9 1.128 1.00 3400
10 1.270 1.27 4.303
11 1410 1.56 5.313
14 1.693 225 7650
18 2357 4.00 13,600

Fuente: McCormac y Brown (2011)

F.2. Cuantias de acero para acero de Fy=60 ksi y f'c= 3 ksi

M, M, M, M,
i s g o’ P b [ o
pupr 00018 105.7 0.0039 2232 00060 3345 0.0081 4395
s conmaccicn 0.0019 1115 0.0040 2287 0.0061  339.7 0.0082 4444
00020 1172 00041 2341 00062 3448 0.0083 4492
00021 1229 0.0042 2395 00063 3499 0.0084 4540
00022 1286 0.0043 2449 00064 3550 0.0085 4588
0.0023 1343 0.0044 2503 0.0065  360.1 0.0086 4636
0.0024 1399 0.0045  255.7 0.0066 3652 0.0087  468.4
0.0025 1456 0.0046 2610 0.0067  370.2 0.0088 4732
0.0026 1512 0.0047 2664 00068 3753 0.0089 4779
0.0027 1569 0.0048 2717 0.0069  380.3 0.0090 4826
D.O028 1625 0.0049 2770 00070 3853 0.0091 4874
0.0029 1681 0.0050 2823 0.0071 3903 0.0092  492.1
0.0030 1737 0.0051 2876 0.0072 3953 0.0093 4958
00031 1792 0.0052 2929 0.0073  400.3 0.0094  S01.4
0.0032 1848 0.0053  298.1 0.0074 4052 0.0095  S06.1
b 00033 1903 0.0054 3034 0.0075 4102 0.0096 5107
00034 1958 0.0055  308.6 00076  415.1 0.0097 5154
0.0035 2013 0.0056 3138 0.0077 4200 0.0098 5200
0.0036 2068 0.0057  319.0 00078 4249 0.0099 5246
0.0037 2123 0.0058 3242 0.0079  429.8 0.0100 5292
00038 2178 0.0059 3194 0.0080  434.7 0.0101 5338

Fuente: McCormac y Brown (2011)



ANEXO G: TABLAS E IMAGENES PARA EL DISENO DE LA LOSACERO

G.1. Geometria de la losacero

A .- .9

slab depth

12"

24" and 36" cover (36" shown)

Fuente: CMC Design Manual and Catalog of Steel Products

G.2. Propiedades de la lamina troquelada

DECK PROPERTIES

Gage t w As In Se Sn $Ree R @V studs
22 0.0295 15 0.440 0.312 0.251 0.262 700 1190 2160 0.43
20 0.0358 1.8 0.540 0.390 0.332 0.345 800 1360 2930 0.53
19 0.0418 21 0.630 0.455 0413 0.424 1080 1800 3410 0.61
18 0.0474 2.4 0.710 0.517 0.480 0.483 1340 2270 3860 0.70
16 0.0598 31 0.900 0.653 0.611 0.611 2040 3460 4860 0.70

Fuente: CMC Design Manual and Catalog of Steel Products

G.3. Propiedades de la seccién compuesta

Siab e A Vo, W & e o Ve fm% A
Depth ink in? e psf in int ink Ibs. o on . i
450 4.0 25 [ az 104 53 3555 5200 6.07 B.14 B.28 o.023
5.00 55.54 375 0.333 a8 122 B0 41.78 5650 5.78 7.76 7.80 0.027
5.50 63.02 426 0.375 54 1.41 10.5 48.19 B130 552 7.42 7.55 0.032
B6.00 70.50 48.0 0417 60 1.61 13.5 54.74 G630 5.3 7.2 T.27 0.036
650 77.88 535 0.458 66 180 17.1 61.40 7150 5.18 685 700 0.041
N 700 85.48 595 0.500 73 200 212 88.15 7700 505 653 6.79 0.045
725 8920 61.9 0521 76 210 s 7155 7020 5.00 aap £.58 0.047
750 a2.84 6.3 0.542 78 220 260 T4.96 8140 434 612 6.38 0.050
450 57.78 =5 0292 a2 125 6.3 4294 5370 721 5.3 8.67 0.023
5.00 66.96 i) 0333 48 1.48 85 S0.48 5420 6.8 8.8z 8.2 0.027
550 76.14 128 0375 54 171 112 2825 5200 6.53 BS54 B.82 0.032
£.00 853z 150 0417 80 184 14.4 6.21 7400 627 B.20 B.AT 0.038
650 a4.50 535 0.458 88 218 18.2 7431 720 B11 7.89 B.16 0.041
S| 700 | ass | ses 0.500 73 24z 226 8252 B470 596 744 7.75 0.045
725 | 10827 | 618 0521 76 254 250 86.66 8630 589 720 7.50 0.047
750 | 11288 | 643 0.542 78 267 276 2082 Ba10 580 598 7.27 0.050
450 86.15 25 0292 az Tad 6.7 45.32 5080 821 1036 | 10.71 0.023
o 500 76.86 35 0333 a8 170 5.0 55.03 500 779 5.68 10.21 0.027
550 87.57 126 0.375 ] 1.06 11.8 67.03 7380 7.43 8.46 a.77 0.032
g £.00 o428 480 0417 60 223 15.2 T6.25 7880 7.12 8.08 8.30 0.038
650 | 10889 | 536 0.458 88 251 19.2 8563 8400 6.ad 875 8.04 0.041
@ [ 7oo | a0 | ses 0.500 7 278 27 85.15 Bo50 6.76 B.A5 B.73 0.045
725 | 12506 | 618 0521 76 283 263 5096 5170 6.68 831 B.58 0.047
750 | 13041 6.3 0.542 70 308 9.0 0478 | 9ao0 661 B.18 B.45 0.050
450 73.28 =5 [ a2 160 70 5406 5080 857 11.05 | 1142 | 0.023
o 50 85.36 ] 0.333 a8 188 5.4 £4.68 5980 .50 10.54 1088 | 0.027
550 97.43 426 | 0375 54 218 12.4 Ta.74 7830 8.10 10.08 | 1043 | 0032
g 600 | 10050 | 480 0.417 80 248 15.0 85.06 8330 777 0.69 1002 | 0.036
650 | 12157 | 536 0.458 68 280 200 9558 BES0 7.56 8.34 8.65 0.041
® 700 | 13364 | sos 0.500 7 312 247 10625 | o400 737 8.0z .32 0.045
725 | 13067 | 618 0521 78 228 273 111.64 | 9620 728 B.87 8.17 0.047
750 | 145.71 6.3 0.542 78 343 a0.1 197.05 | 9840 7.19 873 8.00 0.050
450 7a.28 25 0208 a2 187 7.7 S4.06 5080 1030 | 1240 | 1278 | o023
o 50 85.36 s | 03 48 233 10.3 G468 5980 975 1183 | 1223 | 0.2
550 97.43 426 0.375 54 270 13.5 T4.74 7840 920 11.58 11.71 0.032
g 600 | 10050 | 480 0417 60 308 17.3 85.06 B340 830 1083 | 1126 | 0036
650 | 12157 | 536 0.458 66 347 218 3558 8850 8.66 1050 | 1085 | 0.041
© 700 | 13364 | sos 0.500 73 287 268 10625 | 10400 B4 10.14 1048 | 0.045
725 | 13967 | 619 [ 76 207 9.8 111.64 | 10620 8.3 0.8 10.31 0.047
750 | 14571 543 0.542 78 az7 328 117.05 | 10840 823 6z 1015 | 0.050

Fuente: CMC Design Manual and Catalog of Steel Products



ANEXO F: IMAGENES DE LAS CONEXIONES

F.1. Conexion precalificada resistente a momento de la viga al patin de la columna

Fuente: IDEA StatiCa

F.2. Conexién de la trabe al alma de la columna

Fuente: IDEA StatiCa



F.3. Conexion de la viga secundaria al alma de la trabe

Fuente: IDEA StatiCa

F.4. Conexion resistente a momento de la placa base y el anclaje

Fuente: IDEA StatiCa



