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DISENO DE ALIGERADOS

CAPITULO N°|



PESO PROPIO DEL ALIGERADO.

Por ser todos los aligerados de t = 20cm.se hard un solo metrado

de cargas por peso propio.
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Peso propio por vigueta: una vigueta + un ladrillo hueco=10+30=40

-

Concreto: Losa: 0.40 x 0.05 % 1.00 = 0.020
Vigueta: 0.10 x 0.15 x 1.00 = 0.015
0.035 m3.

Peso del concreto por m3. 2,400 Xg/m3.

Peso del concreto por vigueta = 2,400 x 0.035 = 84 Kg.

Ladrillo hueco Rex (8 Kg/pieza): %ng x 8 =I%%'§g.

Peso por m2. : 2.5 viguetas x 111 Kg = 277.5 Kg/m2.
Digamos : 280 Kg/m2.

Peso propio de aligerado : t = 20 cm.:w = 280 Kg/m2.
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Dos tramos de ll = 4.85 m cada uno.
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METRADO DE CARGAS

Carga muerta:

Peso propio: 280 Kg/m2.

Cobertura de pastelero

y cielo raso: 150 " "

Total CM: 430 Kg/m2.
Sobrecarga : CV: 125 "

Carga de rotura de diseno:

l1.5CM + 1.8 CV
1.5 x 430 + 1.8 x 125
645 + 225

870 Kg/m2.

Wu
Wu

"

Wu

Por vigueta: ggg = %Z% = 348 Xg/ml.

Wu = 350 Kg/ml.
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MOMENTOS FLECTORES: (Por coeficientes del ACI-1963)

Se usarén los coeficientes del ACI por reunir las condiciones

teriormente mencinnadas.

M = Coef. Wullz.
2 2
wal . = 350 x (4.85)% = 8,233 Kg - m.
Apoyos: Momentos negativos.
M3 = £ wWul,? = 1.x 8,233 = 343.04 Kg-m
24 1 4% °r . g-m.
Mb = L wul,2 =1 x 8,233 = 914.78 Kg-nm.
LS
= 1 2 1 _ .
MC—-—Z-_Z*WU].]- —2—X 8,233 = 843.04 Kg-m.
TRAMOS: Momentos positivos.
Mib = 1 wul.2 _ L1 x 8,233.=7588.07 Kg-m
— 1 = 14
17
Mba = 1 wul.? = L1 x 8,233 = 588.07 Kg-m.
r ! U

Momentos mé&ximos que pueden tomar las viguetas:

Se calcularéd para las regiones vecinas a los apoyos donde el ancho

de la secidbn rectangular es 10 cm., ya que el momento es negativo.

Kl f'c _ 6,000

Pb = 0.85 Iy =6,000+Ly . w e s

(F6rmula 16-2.Reg.ACI-1963).



La cuantia de refuerzo, p, no excederd de 0.75 de la cuantia Pb,
que produce la condicibn de falla balanceada.

Pm&x = 0.75 Pb
_ 0.85 K1 f'c-: 6000
Pméx = 0.75 x Ty X 000+£y
De donde:
K1 = factor definido en la seccidén 1503 (g) ---ACI-1963
K1 = 0.85
f'c= 210 Kg/cm2.
fy = 2800 Rg/cm2.

Reemplazando estos valores en la expresibn anterior se tiene:

_ 0.85 x 210 6000
Pmax = 0.75 x 0.85 5800 X =560 F 2800
Pmax = 0.0277
Ademé&s:
a = A Y ——— - (Seccién 1601 Reg. ACI-1963)
0.85 f'c b : :
De donde: As = pbd
_ p fyd
a 0.85 f'c
Siendo: p = 0.0277
d = t - recubrimiento - g = 20-2.5-0.477=17cm.
Reemplazando: a = 00277 X 2800 X et linns 7.39 cm.

0.85 x 210



Mu M&x = 0.85 f'c b = (@5-) --- (For.16-1) ACI-1963

Mu mfx = 0.85 x 210 x 10 x 7.39 ( 17132

Mu mdx = 175,521.44 Kg-cm. Muméx = 1,755.21 Kg-m.
Mu m&x 914.78 Kg-m (mayor momento en el aligerado).

Por consiguient e el acero fluye ant es de llegar a la rotura.

Areas de Acero.

M (De la f6rmula 16-1
u

As = _B_EFTE%:__ Reg. ACI-1963).

Apoyo A:

Mu = 343.04 Kg-m.

Se tantea valores de "a"

e e a2 = 17 - % = 16.5

nol

_ 343.04 3
AsS = —5790 x 2800 x 1.5 — 0-83 cm2.

Comprobacién:

= As fy _ 0.83 x 2800  _
a 0.85 £'c b" _ "0.85 x 210 x 10 1.30 cm 1.00 cm.
Se toma: a = 1.40 cm. d%_ =17 - 1.4 _ 16.3 cm.



il ;6?33.242800 =TeeT ~ 0°84 cm2,

Comprobacibn:

Q= Oé?gsxnggg —5— = 1.32cm <1.4 cn. (0.X.)
As = 0.84 cm2. 1g 1/2"

Se tomar& 1 1/2 (As=1.267 cm2) por ser el que nos d& la mini-

ma necesaria.
Apoyo B:
Mu = 914.78 Kg-m.
Se tantea valores de "a"

a=4cm. ; d g - 17 - % = 15 cm.

2

_ 914.78 _
AS = PTG OT00 % I8~ 2-12 cm2.
Comprobacibn:
a = As fy = 2.42 x 2800 = 3.8 cm. = 4 cnp! (0.K.)

0.85 £'c b' 0.85 x 210 x 10

As = 2.42 cm2. 28 1/2"

Apoyo C:
Mu = 343.04 Kg-m.
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1.4

a =1.40 cm. a- % =17- =5= = 16.3 cm.
_ 343.04 B
As = —5. 9 x 7800 x 16,3 _ 0-84 cm.
As = 0.84 cm2. 1g 1/2"
* Tramo AB:
_ t _ 5 _
Mu = 588.07 Kg-m. d—f = 17 - 5 = 14.5 cm.
Mu 588.07

Aproximadamente: As = = 1.61 cm2.

g fy (d-%) = 0.9 x 2800 x 14.5

_As _ 1.61 _
P —m‘—m7 = 0.0023

Cuando el espesor del a/a es igual o mayor que la profundidad del
eje neutro, 1.18 qd/Kl, la seccidn puede disenarse por medio de la
ecuacidén, Mu = g As fy (d - &) , que hemos venido utilizando,

con el valor de g calculado 2 como para una viga rectangular que
tenga un ancho total del ala dado en la seccidn 906 del Reglamento
ACI-1963.

a=1.18 g d/ K1 = 1.18 x 0.0023 x 2800 x 17

210 x 0.85

= 0.72 cm. t

Por consiguiente se puede analizar como viga rectangular.

Se tantea valores de "a":

_ _a _ _ 0.72 _
a = 0.72 cm. d > 17 — 16.64 cm.
_ Mu _ 588.07 _
As = FFy@=a ) " 0.9 x 2800 x T6. 64 - 1-40 cm2.

Z
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Comprobacién:

_ As fy _ 1.40 x 2800
~ g f'c b 0.85 x 210 x 10

= 2.20 cm. » 0.72 cm.

a = 2.20 cm. da - g = £:2° = 15.90 cm.

3 588.07
As = —45T5 % 2800 x 15.90 ~ l-47 cm2.

Comprobacion:

a = As fy _ 1.47 x 2800
g £f'c b! 0.85 x 210 x 10

= 2.30 cm. - 2.20 (0.K.)

+
As = 1.47 cm2. 19 1/2 + 18 3/8

* Tramo BC:

Mu = 588.07 Kg - m.

a = 2.2 a-2=17-220 _ 1590 cm.
5 2
) 588.07 ~
As 0.9 x 2800 x 15.9 ~ 1-47 cm2.
At = 1.47 cm2. 18 1/2 + 18 3/8

Comprobacibn por corte.

De los coeficientes del ACI-1963 el m&ximo corte en la cara del a-

poyo es el que se produce en el primer apoyo interior.

Vba = 0.575 wl
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Vba = 0.575 x 350 x 4.85 = 976.06 Kg.

A la distancia "d" de la cara del apoyo

Vu Vba - wd
Vu = 976.06 - (350) (0.17) = 916.56 Kg.
Vu = 916.56 Kg.

Esfuerzo de corte aplicado en la seccidn:

Ve = B

_ 916.56 _
Vu = 10 x 17 - 5.39 Kg/cm2.

Vu

5.39 Kg/cm2.

El esfuerzo cortante Vc, que toma un alma sin reforzar no excede-

rd 0.50 ¢ Vigrg a una distancia 'd' de la cara del apoyo.

Vc = 0.50 @ f'c (Seccidn 1701-C Reg.ACI-1963
Vc = 0.50 x 0.85 x V210" = 6.14 Kg/cm2.
Ve = 6.14 Kg/cm2. > Vu (0.K.)

No es necesario en este caso hacer un an8lisis mas detallado debi-

do a que el esfuerzo aplicado es menor que el permisible.
A-2
Aligerado de 5 tramos de 1. = 4.85 m. cada uno

4 tramos simétricamente cargados.

1l tramo asimétricamente cargado (cuarto de guardiania)
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METRADO DE CARGAS.

a) Carga sinétrica.

Carga muerta:

Peso propio: 280 Kg/m2.

Cobertura de pastelero

y cielo raso: 150 Kg/m2.
Total CM: 430 Kg/m2.

Sobrecarga: CV = 125 Kg/m2.

Carga de rotura de disefio:

W =1.5CM + 1.8 CV
Wv = 1.5 x 430 + 1.8 x 125
Wv = 870 Kg/m2.

Por vigueta: ig%

Wu = 348 Kg/ml. = 350 Kg/ml.

Wu = 350 Kg/ml.



b) Carga asimétrica.
Carga muerta:

Peso propio: 280 Kg/m2.
Cielo raso y piso terminado: 100 " !
Albanileria: 50 " "
Total CM. = 430 Kg/m2.
Sobrecarga: CVv = 200 XKg/M2.

Carga de rotura de diseno:

Wu 1.5CM + 1.8 CV

Wu = 1.5 x 430 + 1.8 x 200
Wu 645 + 360

Wu = 1,005 Kg/m2.

Por vigueta: 55 = = 402 Kg/ml.

Wu = 400 Kg/ml.

Relacibn de la carga asimétrica con respecto a la simétrica.

-~ X 100 = 37.5%

Es decir que la carga simétrica es 12.5% menor que la carga asimé-
trica, con lo cual se pueden encontrar los momentos de flexibn uti-
lizando los coeficientes del ACI=1963.

Digo esto porque el ACI en sus especificaciones (904-C) dice que
se podrdn usar sus coeficientes, cuando el mayor de dos tramos ad-

yacentes no exceda al menor en mis de 20%.



Considerando ésto tenemos:

We m m,
| Foemi X 1 | XTI T TTI-To0 3:§_I:I.I_l,l,l_l..L.I.I_l_l_l il l_u,l,l_L.l.L.J..I_LIZZL
) == L
I N Ll
Ml = cw 112
M2 = cw 122 {1 = 0.80 12
mi_ 112 _ (0.80i2)? _ 0.64 122 _ .
M2~ 1,2 12° 122
M1

v i 0.64 (1)

Para luces iguales y cargas asimétricas se tendria:

F:::;ﬁm;&ﬂffl111‘.1'1'1%%1;1:1;1:[1:1:1:11g-
== 1

Tomando las mismas consideraciones anteriores:

ML = CWl 12
M2 = CW2 1 ML _ Wl (2)
M2 w2
De (2) y (1) se tiene:
Wl
W 0.64 Wl = 0.64 W2

Se obtiene de esta manera que:

Podr&n usarse los coeficientes del ACI, cuando las cargas distri-
buidas de dos tramos adyacentes no excedan la mayor a la menor en
35%.
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MOMENTOS FLECTORES: (Coeficientes del ACI-1963.

2

2
1 350 (4.85)

Wual

8,233 Kg-m.

2

2
1 400 (4.85)

Wul 9,409 Kg-m.

Apoyos: momentos negativos.

- _ 1 2 _ 8,233 A -
Ma 52 Wull = 4 = 343.04 Kg-m.

= el 2 _ 8,233 _ _
Mb =10 Wull 10 = 823.30 Kg-m.
MG = % wWul,2 = 3:233 _ 748.45 xg-m.

11 1
11

= _1 2 _ 9,409 _ _
Md === Wull = =7 = 855.36 Kg-m.

- 1 2 _ 9,409 _ _
Me = Iﬁ-Wull = 0 = 940.90 Kg-m.

peli L 2 _ 8,233 _ -
Mf = 5T Wull = 343.04 Kg-m.

Tramos: momentos positivos.

mab = ¢ wal,? = 82233 = 588,07 xg-m.
1 2 _ 8,233

Mbc = T2 Wull = Ay 514.56 Xg-m.

I
wn
c\@

-15%

+16%
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Mca = iz Wull = _LTF- = 514.56 Kg-m.

1 2 9,409 _ e
Mde = TE’ WU.ll = 16 = 588.06 Kg m.

_ ; 2 _ 8,233 _ B
Mef = T Wull = T4 = 588.07 Kg-m.

El mé&ximo momento obtenido Me = 940.90 Kg-m., es menor cque el mixi-

mo que puede obtener la seccibn Mméx. = 1,755.21 Xg-m.
. Mm&x > 940.90 Xg-m. (OK)

VERIFICACION DE IMOMENTOS

METODO DE CROSS

4. 8= \ quas:‘q;

Coef. de Distribucibn.
Cab =1
Cbhba = 0.5 0.5 etc.

Momentos de empotramiento.-
2
Wll

8,233 Kg-m.

W12

5 9,409 Kg-m.

12 8,233

Ma = Mb = Mc = Mdi = Med = Mf = ﬁ‘-wil - = 686 Kg.-m

- ;- 1 - - —
Mdd = Mel = 1> Wzl = T = 784 Kg-m.
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AREAS DE ACERO

Apoyo A;

Mu= 343.04 Xg-m.
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Se tantea valores de 'a'
A=1.40 m. a- § = 17155 = 16.3 cm.
Mu 34404 2
= — = = .
AS = FEy(@ § T T0.9x2,800x16.3 Ucis
Comprobacibn:
_ As fy _ 0.84 x 2,800 “
¥ FEcBb T 0.85 x 210 x 10 Bl (0x)
_ 2 "
As = 0.84 cm™. 121/2
Apoyo éf
Mu = 823.30 XKg-m.
Se tantea valores de "a"
A=3.4 cm. a- 2 = 17- 353 = 15.30 cm.
- Mu _ 823.30 _ 2
AS = g Ey(@ $)” 0.9 x 2,800 x 15.30 ~ 2.14 cm.
Comprobacién:
_2.14 x 2,800 _
a= SigEemyfize— = 3.36 T 3.4 (OK)
2 "
As = 2.14 cm”. 281/2
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Apoyo C:

Mu = 748.45 Kg-m.
Se tantea valores de "a"

—aa -2 _ q9_ 3 _
a=3¢ém. d 5 = 17 5 = 15.5cm.
- Mu _ 748.46 _ 2
AS = “F Ty (a- 3) - T0.9x2,800x15.5 _ 1-7% em
Comprobacidn:
N 1.92 x 2,800 _ N
As = 1.92 cm?. 191/2" + 1g3/8"
Apoyo D:
Mu = 855.36 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a = 3.4 cnm. d- § = 17- 353— = 15.30 cm.

. m ~ 855.36 o,
As = —FvTa- 2) T T0.9%x2,800x15.30 2:22 cm2.

Comprobacibn:
_2.22 x 2.800 _
a = 5 e Tox10 - 3.48 <z 3.40 (OK)

As = 2.22 cm? . 201/2"
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Apoyo E:

Mu = 940.40 Kg-m.

Se tantea valores de "a'".
- -2 _ q9_ 4 _
a=4 d 5 = 17 3 15 cm.
Mu 940.90 2
As = = = 2.49 cm
g £y(d- §> 0.9 x 2,800 x 15
Comprobacibn:
_ 2.49 x 2,800 _ —_ :
a = 58521 0x10 3.91 == 4.0 (OK)
As = 2.49 cm2 Z£—l£3~
Apoyo F':
Mu = 343.04 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
_ _a _ e P e
a=1.40 m. d 5 = 17 o 18.3
o Mu o 343.04 _ 2
e ¥ o & ~0.9x2 B00xIc.3 ~ 0-84 cm™.
(a-3)
As = 0.84 cm? 18 1/2"
Tramo AB
Mtux = 588.07 Kg - m.
2

a = 2.20 cn. a-§ = 17- 53 = 15.90 cm.



D2

u - 58807

As = = T0.9%2,800x15.9

f fy (a-3)

(s )
As = 1.47 cm”

Tramo BC
Mu= 514.56 Kg-m.

se tantea valores de "a'".

a= 2cm.

31456 - 2
AS= 5T B00%IE - 128 °m

Comprohacién.

_1.28 x 2,800

= 9.85%2I0xi0 - 2+0 = 2.0

As = 1,26 cmz.

Tramo CA

g
1

= 514,56 ¥g-nm
1.28 cm2

>
“
I

Tramo DE
IMu = 588.06 Xg-m
a = 2.20

588.06 2
N 9%2, 200x15.9 ~ L1-47 cm

2

As 1.47 cm™.

2
= .47 cm”™.

19 1/2 + 18 3/8"

a _ _ 2 _
d-ﬁ = 17 5 = 1€ cm.
(oK)
1g 1/2"
17 1/72"
a _ L 2.2 _ o
a - 5 = 17 T 15.9

19 1/2 + 18 3/8"
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Tramo EF
Mu = 588.07 Kg-m
As = 1.47 cm=. 18 1/2" + 14 3/8"

Comprchacibn por corte: (Ccef, del ACI-19€3).

Corte en la cara derecha del aroyo E
Y 0,575 vu 1

1

\4 0.575 x 350 x 4.85 = 976.06 Kg.

v

976,06 Xg.

Corte en la cara izgquierda del apoyo E
v 0,5 Wu 1

1
Vv

970 Xe.

Luego el corte m&ximo estd a la cderecha de la cara del apovo &:

V = 976.06 Kg,

La verificacibn para este corte se hizo en el aligerado A~1l con

lo cual, 8ste aligerado no necesita ensanche de viguetas.

A=3

Aligerado de 1 Tramo = 4.85 m,

Ly

W D50 gfmt

4 BS

Carga de rotura de diseno Wu = 350 Kg/ml.
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MOMENTOS FLECTORES: (Coeficientes del ACTI-1963)

t-;rull2 = 350 (4.85)% = 8,233 Kg-m.

Apovos: Momentos negativos

1 2 _ 8,233 _
Ma = 4 Wll = ’24 = 343,04 Kg-m.
= _ 1 2 _ 8,233 o
Mb = -——24 Wll = ﬁ_-?.k 343.04 Ag-mMm.

Tramo: Momrento positivo.

Mab = % w1l = 80233 _ 636,08 Rg-m.

a 12

El mé&ximo momento obtenido Mak = 686.08 Kg-m,

maximo gue pueda tomar la seccibn,

es

Mméx = 1.755,21 Xg-m » 1Mab = 686.08 FKg-m.

AREAS DE ACCRO

Apovo A = Apoyo B

Mu = 343,04 Xg-m,
Se tantea valores de "X

1,4

a=1,40 cm, d-= = 17 -~

=
'

N

Mu 343,04

- _ 2
AS = mpggr——a = e NOORTO S | 004 om.
(d-3)

menox

= 16.2 cn.

Q
[0}

l._l



Comprobacibn:

As fv _ 0.84 x 2,800

= Lt - 29 . 7
A= gric BT 0.esxaicxkig AL (e
As = 0.£4 cm2 1lg 1/2%

Tramo AE
Mu = €86.08 Kg-m,
Se tantea valores de "a"

a= 2,7 cn. d-

685.08

AS = —575%2,800x15.65

Ccmprobacibn:

1.74x2,800 _ N
0.85x210xig - 2+72 =2.7 (OK)

As = 1.74 cm®. i 1/2" + 1f /8¢

Comprobhacifn por corte,-

v =0,5W%Wl = 0,5x350x4,35=848,75 Kg,
Corte mencr gue el del aligerado 2-1 por 1o cual &ste no
ensanche dc¢ viguetas.

neces:ita
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=4
Aligerado de 1 Tramo 1l = 3,355 m,
W= DB Mgrmt.:;,
{ - —2 {
Carga de rotura de sieno wu = 350 Kg/m.

MOMENTOS PLECTORES: (Cceficientes del ACIL-1963).

wal,? = 350 (3.95)° = 5,451 Kg-m.
Apoyos;
[ =
Ma = 3 I:I'ul]_2 = -léj—sl- = 227,54 Xg-m,

Tramo:
Mab = %-5 Wullz o Rra0ln 455,08 EKg-m,

12

El mcmento m8&ximo obtenido: Mab=455,03 XKg m. FEn& .

AREAS DX ACERO,

Apoyo M1 = 227,54 Xgn,

Taanteando valores de '"a’,

—_ a . 1 _ ., -

a =1 cm, d-~}-~17«7-16..,
) Ma 227.54 o er 2
AS = gFv (- a. = T.9%2,000xle,5 . 0:°>c°m

R
azl
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Conmprobacifn:
N Asfy _. 0.55x2,809 _ - o
a = ~gFich' ~ U.85x2l0xio - 0-%6 =1
As = 0,55 cm2

Tramo AB,

Mu = 455,08 Xg-m.
Se tantea valores de “a®

. a o 1
- 1 ae 75" o o 20
a 1.7 d 5 17 >
455,08 2

hs = 57o%7,800x16.15 ~ L-12 °m .

Ccmprobacidn:

_ 1.12x2,800

a = §.85x2toxig - 1-7° =1.7

As = 1.12 cm”.

wprokaci 8 rce:
Comprokacifn por corte

vV =0,5WL = 0.5 » 350 x 3.95 = €91.25

2

691.25 Kg < Vméx

o necesita censanche de vigueta,

(OK) .

1 3/8"

(CX)

14 1/2"

(OK)
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V.CH.-1

De acuerdo a la estructuraci8n del aligerado se ha visto lz necesi-
dad e colocar una viga cheata scbre la cual se apovard una seccibn
de aligerado para gue de ecta manera se logre €l ducto cue apzrece

en los planos de arquitectuxa.

Ao DoBLE \iEuETs

‘ e [ )

R

METRADC DE CARGAS.

Carga muerta:

2
Aligerado 280 Kg/m”~,
Cobertura pastelero y
cielo rasoc, 150 Kg/m2
BN
Pesgo propio: 9,20 x 0,20 x 1,00 %2 2,400 = 86 ¥g/m,
crm = SI3 Kg/m,

o
Sobrecarga: S/c = 125 Kg/m~ x §L§—~ = 237,56 ¥Xg/m.

Carga de roctura cde diseno:

S CM + 1.8 ¢V

2913 + 1.8 x 237,590

9,50 + 427,50

7 Kg/ . Wu = 1,800 Xg/m,

n
e
- £ ]
~ W o
O o
®

¥
¥la

W =




MOMENTOS FLECTORES.

Dekido a la rigidez de la wviga {por ser intermedia), con respecto a
la viga cha*ta, se le puede 3ar, de los coeficientes del :2CI, un se-
mi-empotramiento en los apoyos de 1/16 y para el tramo se le puade

considerar 1/i2.

9
wil® = 1,800 (0.70)2 = 882 Kg-m.

Apoyos..

¥ = %g-le = §%%— = 55,12 Xg-m.
Trano

wh = 3 wi? = 832 = 73,50 xg-m.

Se puede apreciar que lcs momentos obtenidos soa desgreciables préc—
ticamente y gue nos cdarian un Area de acero :nenci gue lia cuantia mi-
nima, por lo tanto el Hrea de acero se calculari gor cuantia ninina

especificada zn el Reglamento ACI : p=0.002¢

]

ks
B.s

0.0020 bt
0.0020 x 20 x 20 = 0.80 cm”“, 2

=
(&
S
[i0e]

Por ser la viga de peguena longitud y per lo tanto por coasidera-
ciones congtructivas cualquier secifn de viga serid de la siguien

te caracterfistica:

4 @ 3/8%
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Verificacifn por corte.

W% 0.5 Wl
V = 0.5 :x 1800 x 0.70
V = 630 Kyg.

A la distancia "a"

va =V - Wl = 630 ~ 0.17 x 1890

Vu = 324 Kg.,

ksfuerzo de corte aplicado:
_Vu _ 324 _ e o 2
Vu = ba - 20%1l7 0.95 Kg/cm .
2
Vu = 0.95 Xg/cm”,

Esfuerzo de corte gue puede tomar el concireto:

Ve = 6.14 Kg/cmz. 0.95 Kg/cm2 (0K)

Pero de igual manera, por coasideraciones précticas, se colocarén
estribos (¥ 1/4) espaciados S=15cm,

A=

“4>p

‘+—~4§3 -ﬂ+_ LEVISTES

PISO TIPICO,

METRADO DE_CARGAS.

Carga muerta:

Peso propio 280 Kg/mz.
Piso + ciclo raso 100 Kg/x“,

"
Tabiqueria 100 Kg/m",

-~

=480 Kg/m‘,/\/’cv = 200 Kgﬁh?

Q
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de rotura de diseio;

1.5 x 480 + 1.8 x 200

Wua = 1.5 CM + 1.8 CV
Wu =

Wu = 720 + 360

Wu = 1,080 Kg/mn.

T
Por vigueta Wu = 325 = lﬁgggm = 432
Wu = 432 ¥g/m
Se toma:
Wu = 435 Xg/m,
A-1

——

Dcs tramos de l1

1,85 m cada uno

\[ZV |/9 Wige=43S Lzhﬂl_ 1/&
V—:.— = 7y —
I 4.34 i 4.8S S
A (=) e
MOMENTOS FLECTORES: (por coeficientes del ACI-1963]},
2
wul,? = 435 x (4,85)% = 10,232 Kg-nm,

Apoy0Os: momentos negatiyvos

2
1

=

Ma Wl

N

=

0,232
el EZEA = 40 -
57 426,33 Kge=m,



T4 2 10.232 - ,
Mb = 5 Wll —5 = 1,135.89 Kg-m,

1 P 10,232 a oy
Mc = ﬂ Wll = —5—4— = 426.33 Kg—-m.

Tramos: momentos positivos.
1 2 _ 10,232 _

Mab = -j:z' ‘ﬂll = -——-—1-4' = 730.86 Kg'-m.
- 1 2 10,232 “n @z T
Mbc = 17 Wll = _-il__'z 730.36 Xg-m,

Momento mdximo quc gueden tomar las viguetas:
Mmidx = 1.755.21 Kg-m.

& Mmdx > b = 1,136.89 Kg-m.

AREAS DE ACERO.

FfOrmulas a emplearse:

As = *lu

gy (a-3)
a = As fy
£'c b

Apoyo A=C
Mu = 426,33 Kg-m.

Se tantea valcres de "a'"

.
a = 1.80 a-§ =17 -~ 5% = 15.2 cm,
2
As = 326,23 = 1.04 cm2,

C.9%2,800%16,2



Comprobacibn:
As = 1.04 cm2. lﬂ‘l/Zﬂ
Apoyo B

Ma = 1,136.89 Kg-m.

Se tantea valores de "a'

As = mﬁﬁ%ﬁg = 3.00 cm2.

Ccmprobacibn:
3 x 2,800 _ 4
ﬂ T —_ES_?‘I—ﬂ_l_B' :'L‘_. }: n —— 44?0 > -y
Se toma: a = 4.80 a-§ _ 17- &P 14,60
_3.09%x2800 .
AS = —5.9x%2800%14,6 ~ 3-09 cm2.
Comprobacibn:
_3.09 x 2800 _ |
@ = —ggsxzloxio - 484 = 4.80

As = 3.09 cm2. 1¢g 1/2° + 19

(OK)

(P}

5/3"




Tramoc AEB = BC:

Mu = 730.86 Kg-m.

Comprckacibn: Si la vigueta se puede aralizar ccmo rectangular:

t _ -5 _ 4 < e
da - 5 = 17 5 = 14.5 cn.
Aproximadamente: As = ﬁfijd't) = 0.9x3§83214.5 = 2.00 cmz.
2

_As _ 2.00
P = B - T0xIT - 0.0029

1.18x0.0020x2800x17 _ 162.8872

5 & Lol Gl 210 % 0.85 = “175.5

a = 0.912 cm t = 5 cm.

Por consiguiente se puede analizar como viga rectangular.

Se tantea wvalores de "a"

a =2.8 cm. d~2=17-22%- 15,69 cn.
o 73085 ~ 2
AsS = —59x7800%15.6 _ L1'%6 °m .
Comprobacibn:
_1.86 x 2800 _
a = §.g5x2l0x10 ~ 2-°lcom 7 2.8
_ a _ 3
Se toma a = 3 cm. da- 5 = 17~ 5 = 15.5 cm.
R = E:;%%E%mzsz = 1.87 cn.
Comprobacifn:
_1.87 x 2800 _ -
a = FpeaTeotg = 2.93 3.0 (OK)
As = 1.87 cm? 18 1/2% + 19 3/8"
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Comprobacidén por corte: Coef. del ACI,

\% 0.575 W1
V = 0.575 x435 x 4.85 = 1,213 Kg.

A la distancia "d" de la cara del apoyo

vu vV - wWd
Vu 1,213 - 435 x 0.17 = 1,139 Kg.
Vu = 1,139 Kg.

]

Esfuerzo de corte aplicado en la seccibn:

Vu = %$a = %ﬁ%%; = 6.70 Kg/cmz.

Esfuerzo cortante que puede tomar el coancreto em un aima sin re-
forzar:
La scccibn 1701-C del reglamento da:

Vo= 0.50 g V"E™S = 6.14 Kg/cm® < 6.70 Kg/cm>.

Pero indica luego que si es necesario, se puede hacer un anéli-
sis mis detallado de acuerdo a 1701-4 y 1701-c,

Ve= # (0.50 V-grgr 4+ 1:75 Pw VA, (17.9)

M
En donde:
g = 0.85
f'c = 21C Kg/cmz.
Pw = As _ 3.24€

= 0.019

p'd — 10x17

V = Fuerza cortante.
D =17 cm.

M = momento flector,
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Ve = 0.85 (0.50 V210) + 0.85 ( 1-75x1,213x0.019x17
113689 )
Ve = 6.14 + 0.56
Vc = 6.70 Kg/cmz.
2 3
Vc = Vu = 6,70 Kg/cm (OXK)

No ee necesita hacer ensanche de vigusta

A-2

Aligerado de 5 tramos de 1, = 4.85 m. cada uno:
4 tramos simétricamente cargados
1l tramo asimétricamente cargado (Hall s/c = 400 Kg/mz).

(= 43S Kgmiy F.SZ“” . o, ABS “9”"‘
1 ...--:--r—r--.-.—.-. Ju

. L D a.es qasL ass

METRADO DE CARGAS.

Carga simétrica de rotura: Wu = 435 Xg/m,
Carga asimétrica de rotura:

C.M. = 480 Kg/m2,

C.V. 400 Kg/m2,

Wu = 1.5 x 480 ++ 1.8 x 400
Wu 720 + 720
Wu 1,440 Kg/m2.

1



w37

. _ Wu
Por vigueta Wu = 5

W = %i_gﬁ = 576 Kg/m. Wa = 576 Kg/m.

Relacibn de la carga asimétrica con respecto a la simétrica:

435
576

Es decir que la carga simétrica es 24.5% menor que la carga asimé-

x 100 = 75.5 %

trica.

De lo demostrado anteriormente (P&g. 15) se podrian utilizar 1los
coeficientes del ACI~-1963.

Lo que se hard es utilizar los coeficientes y luego mediante un

Cross, verificamos los momentos obtenidos.

MOMENTOS FLECTORES (Coef. del ACI-1963).

w,1,% = 435 x (4.85)°

2 _ 2
W,1,“ = 576 x (4.85)

10,232 Kg-m.

13,549 Kg-m,

Apoyos: momentos negativos.

Ma = 3,017 = 24232 = 426.33 Kkg-m.

Mb = % wzll2 = 10&332 = 1,023.20 Kg-m.
Me = oF Wy, % = 132249 2 1 231,72 kg-m.
Mad = 3F W1, % = IEL%%E— = 1,231.72 Kg-m.
Me = I% wlll2 = 30232 = 1,023.20 Kkg-m.

~
MEf = =7 w1l = g = 426.33 Kg-m.
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Tramos: momentos positivos.

Mab = 13 wlll2 = 19,232 - 739,86 kg-m.
Mbe = o W,1,% = 24232 - 639,50 kg-m.
Med = o w12 = 22399 - 546,81 kg-m.
Mde = I%.wlll2 1°i§32 - 539,50 Kg-m.
mef = oy Wl = 24232 = 730,86 xg-m.

}8ximo momento que puede tomar la seccibn:
Mm&x Me = 1,231.72 Kg-m. (CK)

VERIFICACION DE MOMENTOS. (MEtode de Hardy Cross).

Coeficientes de distribucién:

Caph = 1 Cbc = 0.5

Cha = 0.5 resto=0.5

Momentos de empotramiento perfectc:

e =M S =3 - =M F= l 2 0I2 ? =
Ma—Mb—MCn—Add—Me—Mc—'Ij wWlli~ = —13— = 853 Kg-m.
=M =L 2 _ 13,549 _ 9 Kq-
Mcd=Md i= E Wzll = 1_2- = 1,12.; K(_T m.



29

o EE°hEOT [nE"EEOT 9h°286 | 6h'286 6h'286 |9h'ZB6 hE'EE0°T| EETHEO'T 0
RT°T - 99°0 +[99°0 + S6°0 ~-[S6°0 - §6°0 +[S6°0 + 99°0 -|99°0 - HI'T +
RT'T + SS°0 - |LL70 - hT'T #[LL70 + LL'0 -|hT'T - LL7O0 4SS0 + WITT -
60°T - 62°C +|62°¢ + SS°T -|SS°T - SS'T +[SS°T + 62°¢ ~-|6C°C - 60°T 4
60°T + 8S°Z -|T0°z - 60°T +|T0'z + T0'CZ ~-[60°T - T0°C +|8S°C + 60°T -
LT°S - 8T°C +|8T°¢ + 20°h ~-{20'h - Z0'h +|20'h + 8T°C ~-|8I'C =~ LT'S +
LT°S + 8h°T ~-|88°C - LT°S +|88°C + 88'C -|LI'S - 88°C «+|8h'T + LT'S =
L6°7 - hE°OT +[nE'OT + SL°S —[SL°S - SL°S +|SL°S + WE'OT -|hE'OT - LB'Z +
L6°7 + ST°2T -|es"8 - L6°¢ +|€S°8 + €S°8 ~-|L6°C - €§°8 +|STTCT + LB'T -
0E°hZ - h6'G +|h6°S + LO°LT —[LO°LT - LO°LT +|LO"LT + t6°S§ ~-|h6'S - OE"hC +
06" hz + £0°C - |h8°6 - OE"hZ +[n8°6 + h8'6 ~—|0E'hZ - hB8°6 +/€0°CT + O0ETHT -
90°h - T9°8Hh +|T9°8h + L9°6T -[L9°6T - L9°6T +|L9°6T + T9°gh -[T9"8h - 90"h +
90°h + hB6°TQ -|82°SE - 90'h +[82°S€ + 8z°Se -|90°hH - 8Z°SE +[h6'TY + 907 -
88°€ZT- €1°8 +|€T°8 + 9S°0L —[99°0L - 95°0L +[9S°0L + €T°8 ~—|€T°'8 - 88B7ECT+
88°€CT+ 0 [s2°LT - 887ETT+|STTLT + STTLT -|887E€ZT- STTLT + 0 88°€Z1-

0 SL'LhZ+|SLtihz+  SThE | SThE = STHE +| STHE + SLTLhz-|SLTLNZS 0
0 §"9zh-| 69 - 0 69 + 69 - 0 69 +| S 9Ch+ 0
€58~ 0 0 8eT-| 8€T-  BET+|  BET+ 0 0 €58+
£98+ £58- €58+ £68-| 62T‘T+ 6ZT°T- £58+ €598~ €58+ €58~
| 1] [ s-ofso [s-ofs-0] [sTo]s 0 [s'0]s0O [T
d 3 a ) g v

*SSOYD 3d OQOLINW




—40-

Momentos obtenidos por los coef. Momentos obtenidos por Cross.
Ma = 426.33 Kg-m. Ma = o (Por haberse considerado
Mb = 1,023.20 Kg-m como simplemente apoyado)
- , . .

Mc = 1,231.72 Kg-m. Mb = 1,034 Kg-m.

Md = 1,231.72 Kg-m. Me = 982.50 Kg-m.

Me = 1,023.20 Kg-m. Md =  982.50 Kg-m.

Mf =  426.33 Kg-m. Me = 1,034 Kg-m.

Mf = 0

De donde la maxima variacidén de momentos estd dado en un:

382.50
1231.72

x 100 = 80% ,

20% en exceso utilizando los coeficientes del ACI- 1963, error que
bien puede o no considerarse, por ser de pequefia magnitud.

Ademds se puede observar que:

a) La carga asimétrica es 24.5% mayor que la simétrica.

b) Si se utilizara como coeficiente 1 , nos darfia un momento de
13.80
Mc=982.50Kg-m. (Hardy Cross).

c) Ahora bien, si el coeficiente que le correspondia (1/11) se dis-

minuye en un 24.5%, que era el exceso de carga, se obtiene:
1 100 1
— X

11 124.5 13.7

d) Se observa pues que estos dos coeficientes son semejantes:

1 1

"

13.8 13.7

De igual manera ocurre con el Aligerado A-2 de Azotea:

Se observa:
a) La carga asimétrica es 12.5% mayor que la simétrica.

b) Si se utilizara un coeficiente 1 en vez de _1 (Apoyo D)

nos darfia un momento: 13.20 11

Md = 713.28 (Hardy Cross).
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c) Ahora bien, si el coeficiente que le correspondia (1/11) se

disminuye en un 12.5% que era el exceso de carga, se obtiene:

oty b4 e L ¥y que nos da un momento de 758.80 Kg-m.

11 112.5 12.4

con un error menor al obtenido anteriormente (855.36 Kg-m).

De estas observaciones y de lo enunciado anteriormente en la pag.
15, se puede decir:

"Podrdn usarse los coeficientes del ACI-1963, cuando las cargas
distribuidas de dos tramos adyacentes no excedan la mayor a la me-
nor en 35%, siempre y cuando se corrijan los coeficientes para di-
cho tramo, con el mismo porcentaje, que el obtenido de la relaciédn
de cargas, con excepcidén del ler. tramo interior"

S6lo para momentos negativos.

MOMENTOS FLECTORES DE DISENO.

Apoyos: momentos negativos.

Ma = 1 w1112 oy o= 426.33 Kg-m.
24 24

Mb = =t w1112 - 10,232 _ 4 993,20 Kg-m.
10 10

Mc = 1 x 100 w2112 = e w2112= 13,549 _ 988.98 Kg-m.
11 124.5 13.7 13.7

Md = 1 % 100 w2112 -1 w2112= 13,549 988.98 Kg-m.
11 124.5 13.7 13.7

Me = —L w1112 - 10,232 _ 4 923.20 Kg-m.
10 10

MEf = 1 w1112 - 10,232 _ 426.33 Kg-m.
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Tramos: momentos positivos.

Mab =— w,1,% = 122232 - 930 86 Kg-m
14 14
Mbec -1 w1112 = 10,232 _ 639,50 Kg-m
16 16
Mcd =—L w2112 - 13,548 _ gu6.81 Kg-m
16 16
Mde :—1 w1112 = M. = 639.50 Kg-m
16 16
Mef == w1, % = 122232 = 730,86 Kg-m
14 14
AREAS DE ACERO.
Apoyo A = F:
Mu = 426.33 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a = 1.60 2 q7 - 18 - 16.2 cm.
2 2
As = Mu m— = A = 1.04 cm2.
éfy(d-3)  0.9x2800x16.2
Comprobacién:
a = 104 x 2800 . 4 g3%1.60 (0K)
0.85x210x10
As = 1.04 cm®. 16 1/2"
Apoyo B = E
Mu = 1,02320 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a =5 d - = 17 = 15

N
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As = 1023.20 = 2.70 cmz.
0.9%2800x15
Comprobacidn:
a = 2.70 x 2800 _ 4.23 ecm>4.0
0.85x210x10
. _ a _ 4.y
Se toma: a = 4.4 d - ==17 - — = 14.8
2
As = 1023.20 = 2.74 cmz.
0.9x2800x14.8
Comprobacién:
a =2a8x28005  3gvri g (0K)
0.85x210x10
As = 2.74 cm?2. 140 1/2" + 1@ 5/8"
Apoyo C = D:
Mu = 988.98 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a = u d_3=17—i=150m.
2 2
As = a=sb038 = 2.62 cm?
0.9%2800x15
Comprobacién:
a 1 oramagx 2800 4~ p (0K)
0.85x%210x%x10
As = 2.62 cm?2. 16 1/2" + 1@ 5/8"

Tramo: Comprobacidén si la vigueta se puede analizar como rectan-
gular.
M'mdx = 846.81 Kg-m.

A,
i
N |t

=17 - 2 - 14.5 cm.
2
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Aproximadamente:
As = My . 22b.Bd = 2.32 cm2.
@fy(d—?) 0.9%2800x14.5
p =88 . _2:32. ¢ goau
bd 40ox17
a=1.18 q d/Ki = 1.18x0.0034%2800x17 _ 190.9542 _ 1.07cm.
210x0.85 178.5000
a=1.07 cm.<{t = 5 cm.

Por consiguiente se puede analizar como viga rectangular.

Tramo AB = EF:
Mu = 730.86 Kg-m.

Se tantea valores de "a"

a = 3 d —&s= 17 2= 15.5 cm
2 2
As = 73086 = 1.87 cm2.
0.9%2800%15.5
Comprobacidén:
5 =.22B7%2800 _ 5 g3 ~3.0 (0K)

0.85x%210x10

As = 1.87 cm2. 19 1/2" + 10 3/8"

Tramo BC = DE:
Mu = 639.50 Kg-m.

Se tantea valores de "a"

2.4

a = 2.4 cm. d - = 17 - =— = 15.8 cm.
2

|
1
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As = A = 1.61 cm?2.

0.9x2800x15.8

Comprobacién:

a = 1:81x2,800 . 5 55 >4

0.85x210x%10

Se toma: a = 2.6 d -2 =17 - £2 - 15.7 cm.
2

As = o0 = 1.62 cm?2.

0.9x2800%x15.7

Comprobacién:

4 - 1:.62 x 2,800 _ , o ~, ¢ (0K)

0.85x210x%10

As = 1.62 cm2. 10 1/2" + 10 3/8"

Tramo CA:
Mu = 846.81 Kg-m.

Se tantea valores de "a"

a = 3.4 d=2:z17 - 3% 15.3 cm.
2 2
As = 84681 = 2.20 cm?.
0.9%2800x15. 3
Comprobacién:
a = 2:20 x 2800 _ 5 45 gy (0K)

0.85%210x%10

As = 2.20 cm2. 20 1/2"
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Comprobacién por corte: (Coef. ACI.)

Corte en la cara izquierda del apoyo B
V =0.575 W1
\Y 0.575 x 435 x 4.85 = 1,213 Kg.
V = 1,213 Kg.

Corte en la cara derecha del apoyo C

V=0.5Wl
V= 0.5x 576 x 4.85 = 1,396.80 Kg.
V = 1,396.80 Kg.

El corte mdximo se produce en el apoyo C
vV = 1,396.80 Kg.

A la distancia "d" de la cara del apoyo
Vu = V - Wd
Vu 1,396.80 - 576 x 0.17 = 1,298.88 Kg.
Vu = 1,298.88 Kg.

Esfuerzo de corte aplicado en la seccidn

yu =—4 - 1,298.88 _ 5 6oy yg/em2.

b'd 10x17

Vu = 7.64 Kg/cmz.

Esfuerzo de corte que puede tomar la seccidn:

Ve = 1.1 0 0.53 V f'c
Ve = 1.1x0.85%0.53 V210 = 7.2 Kg/cmz.
Ve = 7.2 Kg/cmz.

Vu > Ve (Es necesario hacer ensanche de vigueta).
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Con el objeto de que en la practica, sea suficiente que en el ex-
tremo del aligerado (o sea en el apoyo) se retire alternadamente
un ladrillo, se verificard si a una distancia de 40 cms. (dimen-
sién longitudinal del ladrillo) del apoyo, la seccidén (b' = 10 cm.)

satisface por corte.

vt =V - W (0.40)
v' = 1,396.80 - 576 x 0.40 = 1,166.40
V' = 1,166.40 Kg.
yr o= V' o 1,166.40 _ o oo
b'd 10 x 17
V' = 6.86 Kg/cm2.

V' << Ve (0K)

Verificacién del ensanche:

777 4
op ¢
—las I e || A o
Ao - #““qf'l ”ﬁm*”‘ :; s,
."'l.~ 'i L = — _Li'_.
==
Se tiene b' = 25 cm.
& vy = Vu - 1,298.88
b4 d 25x17
Va = 3.06 Kg/cm2.
Va < Ve (0K)

La seccidn satisface.

Por lo tanto habrd que retirar alternadamente un ladrillo en 1la
proximidad de los apoyos C y D.

Para los demds apoyos debido a que la seccidn satisface no se ne-

cesitard hacer ensanche de viguetas.
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. Para los apoyos C y D se tendra:

w: 49S H&/MLy
Fﬂm.m“nﬁum__d_. ————

1
A

Carga de rotura: Wu 435 Kg/m.

MOMENTOS FLECTORES.

Wul,” = 435 (4.85)% = 10,232 Kg-m.
Apoyos: Momentos negativos.
Ma = — wul,® = 102232 - 426,33 Kg-n.
24 2y
Mb = = wul,® = 222232 - 426,33 Kg-n.
24 24
Tramo: Momento positivo.
Mab = 1 wu1? = 192232 _ g59 67 Kg-m.

12 24

e =
- .|L f’ ? ‘_\-'u:.u TS (7
| i ; n
ey " . e, i_l_,—-""" ralgd W Fea - ] &)
E \b\\\. i s e o . :
SN =) % . , ;
= o ul -t- & i - L]
Tt al w10, R TR : 2 N
JI o \.\; - . '.' I-1 I" - .J i | = \. :I L] * l{'l- - Eﬂ'ut LArbuilie®
R Ll = e e . A a ] = i
L Y . : § Iy, [ 2 B : g Eu poars GLTRANBDG
_‘-# y ' f .-.-.-;—-—I = _"_'_‘__r" ‘—_.. _l?j._,_.-r"' T —
e e » Y%A DE aPOYO. *c..d Dt .
(:_? L w &% s = : LI o - - g ® ah s P L it
.-__—""- " 5 t"___“:—!‘ - -_II-——-l" ——-——-':T-"-'-:- ,----r--q
% Ly o s ¢ ™ : L a_ "l= :
L - LN = [ -"_l l. o " | (-:'."
R L o LE W 1 ) ! L Ir o .1r' Lapgusar Husens
'_‘. : '|I._.";_:.' t_l '. :_ '.I H —
: ."' . ] . ., . o fl‘
& ) ] “1 g e
L' %
A-3
Aligerado de un tramo l1 = 4.85 m.

(Coeficientes del ACI-1963).
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Mmédx = 1,755.21 Kg-m — Mab = 852.67 Kg-m.

AREA DE ACERO.

Apoyo A = B
Mu = 426.33 Kg-m.

Se tantea valores de "a"

a = 1.60 d =2 =17 - 18- 16.2 cn.
2 2
As = HMu S ——2aEd = 1.04 cm?.

@fy(d-3)  0.9x2800x16.2
Comprobacién:

a - As fy _ 1.04% % 2800 _ 4 g3 ~vq.¢ (0K)

@f'ch' 0.85%210%10

As = 1.04% cm?2. 16 1/2"
Tramo AB
Mu = 852.67 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a = 3.4 cm. d-2:17 - 3% - 15.30 cnm.
2 2
e = 2.21 cm2.
0.9x2800x%x15.3
Comprobacidn:
o melh B A g e g (0K)
0.85%x210x%x10

As = 2.21 cm2?2. 2¢ 1/2"

Comprobacidén por corte:

M&ximo corte: V 0.5 Wl.
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v =20.5x 435 x 4.85 = 1,055 Kg.

A la distancia "d4d":

Vu = V - Wd
Vu = 1055 - 435 x 0.17 = 981.05 Kg.
Vu = 981.05 Kg.

Esfuerzo de corte aplicado:

Vu = —u - 381.05 _ ¢ 99 ko/omo2.

b'd 10 %17

Vu 5.77 Kg/cm2.

Vu < Ve

No se necesita hacer ensanche de vigueta.

A-l,
Aligerado de 1 tramo 1, = 3.95 m.

W- ABS Hefal

Carga de rotura: Wu = 435 Kg/m.

MOMENTOS FLECTORES. (Coef. del ACI-1963).

Wul,” = 435 (3.95)? = 6,787 Kg-m.
Apoyo A = B
Ma = —= w1, ” = 8787 - 282.79 Kg-m.
2y 24
ame A8 4 w12 = 8787 - 565.58 Kg-n.

12 12
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AREAS DE ACERO.

Apoyo A:
Mu = 282.79 Kg-m.

Se tantea valores de "a":

a =1 cm. a

-2 =17 - == 16.5 cm.
2 2
As = U 2927 = 0.68 cm?2.
0.9x2800x16.5
Comprobacidbn:
a = D88 X 2800 4 06110 (0K)
0.85x210x%x10
As = 0.68 cm2. 10 3/8"
Tramo AB
Mu = 565.58 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a = 2.4 4217 24 45g
2 2
As = SOELE = 1.42 cm2.
0.9%x2800x15.8
Comprobacidn:
a = 2242 % 2800 _ 5, 933 9.y (0K)
0.9x210x10

As = 1.42 cm2. 20 3/8"

Comprobacidén por corte:

V=20.5W1
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METRADO DE CARGAS:

Carga muerta:

Aligerado 280 Kg/m2.
Piso + cielo raso 100 "™ "
Tabiqueria 100 "™
480 Kg/m2 x >-8%- 912 Kg/m.
2
Peso propio : 0.20 x 0.20 x 1.00x 2,400 = 96 Kg/m.

CM=1,008 Kg/m.

3.80

Sobrecarga: CV = 200 x Kg/m2. x —— = 380 Kg/m.
2

Carga de rotura de disefio:

Wu= 1.5 CM + 1.8 CV

Wu =1.5 x 1,008 + 1.8 x 380
Wu =1,512 + 684

Wu =2,196 Kg/m.

MOMENTOS FLECTORES. (Coef. del ACI).

wul? = 2,196 (0.70)% = 1,076 Kg-m.

Apoyos: momentos negativos

Ma = -+ w1, ? = 2278 - 67.25 Kg-m.
16 16

Tramo: Momento positivo.

Mt = = w2 = 2278 - 89,67 Kg-m.
12 12

Por ser estos momentos muy pequefios, nos darfa una 4rea de

acero
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<
n

0.5 x 435 x 4.85 = 1213 Kg.
= 1,213 Kg.

<
|

A la distancia "d" de la cara del apoyo:

Vu = V - Wd
Vu = 1213 - 435 x 0.17 = 1,139.05
Vu = 1,139.05 Kg.

Esfuerzo de corte aplicado

Vu = Vu _ 1,139.05 _ 6.70

b'd 10x17

Vu 6.70 Kg/cm?2.

Esfuerzo de corte que puede tomar el concreto
Ve = 7.2 Kg/cm2.

Ve > Vu (No se necesita ensanche).

V.CH.-1

Por las mismas consideraciones del aligerado de la azotea, se ha

visto la necesidad de colocar una viga chata.

I L L
je=l Alzﬁ 1=t

V CH I (20x20)
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» . . — » » .
menor que la minima, por lo tanto se disefiara por cuantia minima

especificada en el reglamento ACI- p = 0.0020
As = 0.002 bt
As = 0.002 x 20 x 20 = 0.80 cm2.

As 0.80 cm2. 29 3/8"

Por razones constructivas se colocardn estribos de @ 1/4 @ 15cm.

(Especificaciones).

et - 801/ EIs

422 D § 4@3/8"
—‘I'—.
1+__' ZO g

Aligerado ler. Piso:

METRADO DE CARGAS:

Por ser el mismo aligerado que el del piso tipico y tener la misma

sobrecarga se tendrd el mismo metrado de cargas.

Wu = 435 Kg/m.

A-1

Dos tramos de l1 = 4.85 m. cada uno.

s A8 Hgfuu.;;r

A = T A o= J

1
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Ver el andlisis y disefio del aligerado A-1 del piso tipico.

A-2.

Aligerado de 5 tramos de 1, = 4.85 m. cada uno.

“JEZ* ﬁdaé% L,

S “3 T 1,{- - ;
_4g__;éi§§1_ 4.5 4 8= e :F 4.8

Ver el andlisis y disefio del aligerado A-2 del piso tipico.

A-3

Aligerado de 3 tramos de 11= 4.85 m. cada uno.

W= 43S Kefue. ‘7
S T— b e i

r'y =) C D

Carga de Rotura: Wu = 435 Kg/m.

MOMENTOS FLECTORES (Por coeficientes del ACI-1963).

Wu112 = 435 (4.85)2 = 10,232 Kg-m.

Apoyos: Momentos negativos

Ma = _L wu112 = 10232 . 476.33 Kg-m.
24 24
Mb = - wul ? = 29232 - 4 023.20 Kg-m.

10 10
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Mc = L Wu112=193§3*= 1,023.20 Kg-m.
10 10
Md = 1 Wu112=10232 = 426.33 Kg-m.

Tramos: Momentos Positivos

1 2 10232

Mab +— Wul,” = - 730.86 Kg-m.
14 14

Mbe = wul,? = 22232 - 639.50 Kg-m.
16 16

Med =— wul,? = 12232 - 730,86 Kg-m.
1y 14

Momento mdximo que puede tomar la vigueta:

Mmédx = 1,755.21 Kg-m.
Mmdx > Mb = 1,023.20 Kg-m.

Areas de Acero:

Apoyo A = D
Mu = 426.33 Kg-m.
Se tantea valores de "a"

a=1.60 a-2 17 180 _ 455 on

2 2

As = Mu 42633 = 1.04 cm?

éfv (d -%} 0.9%2800%16.2

comprobacidn:
a - 1.04 x 2800 - 1.63 2 1.60
0.85 x 210 x 10
As = 1.04 cm? 161/2"
Apoyo B = C

Mu = 1,023.20 Kg-m.

(0K).
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Se tantea valores de "a"

a = 4.3 cm. d-2=:17 - %32 1485
2 7
As=+ 92320 = 2.73 cm?
0.85 x 2800x1k. 85
comprobacipon
= 2o 73 X 2800 _ y 28.4 4,30 (0K) .
0.85 x :210x10
2 1n 1"
As = 2.73 cm 161/2 + 145/8

TRAMOS: comprobacién si la vigueta se pudde analizar como rectan-

gular.

Mhax = 730.86 Kg.-m.

d-L=17-%=14.5 cm.
2 2
Apréximadamente
e - Mu_ 730. 86 - 9,00 om?
6fy (d—E) 0.9 x 2800x14.5
b= BS 200 4 g0g
bd 40 x 17
a = 1.18 qd/ki = 1.18 x 0.0029 x 2800 x 17 - 162.8872 - 0.91
210 x 0.85 178.5000
a=0.91 cm. < t='5 cm.

La vigueta se puede analizar como viga rectangular

Tramo AB = Cd
Mu = 730.86 Kg-m.

Se tantea valores de "a"

a=3cm. d-2=17- 3:-15.5 cm.
2 2
As = 73086 = 1.87 cm?
0.9%2800x15.5
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Comprobacién
4 = 1.87 x 2800 = 2.93 x 3.0
0.85x210x%x10
As = 1.87 cm2
Tramo BC
Mu = 639.50 Kg-m.
Se tantea valores de "a"
a = 2.6 cm d - % = 17 - 3;9 =
2
As = =—=03350 = 1.62 cm?
0.9%2800x15.7
Comprobacién
i S 1.62 x 2800 - 2.54 x 2.6

0.85x210x%x10

As = 1.62 cm?

Comprobacidén por corte. (Coef. del ACI).

Corte en la cara izquierda del apoyo B

V = 0.575 Wl1
V =
V = 1,213 Kg.

0.575 x 435 x 4.85 = 1,213 Kg.

A la distancia "d" de la cara del apoyo

Vu = V - Wd
Vu = 1213 - 435 (0.17)
Vu = 1,139 Kg.

Esfuerzo de corte aplicado

G Vu 1,139

b'd 10x17

Nu < Nc

= 6.70 Kg-m?

No necesita ensanche de wvigueta.

(0K).

141/2" + 143/8"

5

(0K).

161/2" = 163/8"



DIMENSIONAMIENTO PREVIO

METRADO DE CARGAS

CAPITULO N°2
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CAPITULO IT

DIMENSIONAMIENTO PREVIO:

Dimensionamiento de Vigas.

El peralte de las vigas se ha dado de acuerdo a la luz de la viga

y al uso o funcibén que va tener en el edificio.

Uso. Dep. y oficinas Hall Azotea.
Piso Tipico.
7
s/c Kg/m”. 200 400 100
h 1/11 1/10 1/15

El ancho de las vigas, se ha dado en funcién del ancho de la fran-
ja de influencia (B) de la viga.
b:.._B._._
20
En el caso de tratarse de vigas exteriores, B se incrementard-en
20%.
Para cambiar de dimensiones sin alterar la cuantia de las vigas,
se ha tomado la relaciédn:
2 2
bghy = hihl'

AZQOTEA

Vigas principales

[
1

= luz libre
6.00 - 0.40 = 5.60 m.

V - P-1-1 (Exterior)

=
1
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hy= —=
15
ho= 222 = 37.33 cm.
15
bos. =B . 4.85
20 2

Por ser viga exterior habfa gque incrementar el valor de B en 20%.

S 1.2
B 2 _4.85 % 0.6 _ 4y £c om
20 20
Para h1 = 30 cm.

ho .2

b, = by (=)

1 h1
b, =14.55 (2332 = 22.37 cn.
30.00

Por facilidad constructiva

bxh = 25 x 30

VP-2-2 (interior).
h0= —_
15
h, = 280 - 37.33 cnm.
15
4.85
by = 2 =20 o485 .95 17 cn.
20 20 4o
Para h1 = 30 cm
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17 . .
by = 12,2 (222
30
b1 = 18.64 cm.
Por facilidad constructiva se adopta b, = 25 cm.

bx h= 25 %x 30

Por tener las vigas de los otros pdrticos, las mismas condiciones

que las analizadas, tendrdn la misma seccidén transversal.

VPsAzotea b x h = 25 x 30

Vigas de Amarre:

VA-A-A (Exterior)
L = luz libre
h = — _
o) 15 L = 4.85 m.
ho = igi = 32.33 cm
15
b, = 1.28 g = 2:80 _ 5 g0 .
20 2
by = =2X 250 - 16.80 cnm.
20
Para h, = 23 cm. (se ha tratado que la viga de amarre sea chots).
(ho)2
bl - bo h
b, = 16.80 (32:33,2
20.00
b, = 32.93 cm.
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Por capacidad constructiva: bx h = 35 x 23
VA-B-B (Interior)
hO :_L
15
hy =422 = 32.33 cm
15
b, =—
20
o =22 - 14 cem
20
Para h1 = 23 cm
h
b, =b (-2)2
°h
1
32.33,2
b, = 1u¢{ )
1 28
b1 = 27.4Y4

Se considera
bx t = 35%x 23

Por las mismas consideraciones adoptadas en las vigas principales,
todas las vigas de amarre de la azotea tendrdn la misma seccidn
transversal.

VA Azotea b x h = 35 x 23
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PISO TIPICO:

Vigas principales:

VP-1-1 (Exterior).
L = 5.60
ho = -2
11
ho = 259 - 50.90 cm.
11
o o 1.2B B 4.85
20 2
4. 85
Dol ienanmeta =, S5 o
20
Para:
h, = 40 cm.
b1 = bo ( Jole) )2
hi
B, = 1t.55 (2223052
40.00
b, = 23.47 cm.

Por facilidad constructiva:
b x h = 25 x 40

VP-2-2 (Interior).
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ho = §§9 = 50.90
11
485
b, = SB = - 12.12 cm.
20 20
Para h 1 c 40 cm.
h
_ 0,2
b1 = bo(q)
_ 50.90,2
b1 = 12.12(——Eﬁ—
b1 = 19.55 cm.

Por razones constructivas:

b1 = 25 cm.

bxh =25 x 40

Por tener, las vigas de los otros pdrticos, las mismas condiciones

que las analizadas, todos tendrdn la misma seccidn transversal.

V P. Piso Tipico b x h = 25 x 40
VIGAS DE AMARRE
V.A. A-A (Exterior)
_ L L = 4.85 m.
by = 1T
h = 485 . 44.09 cm

11
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bo:l_'z_B. B:ﬂ:Z.SOm,
20 2

bo = L2280 . 16.80 cm.

20

Para:

hl = 23 cm. (Para que la viga de amarre sea chata).
bl = bo ( ho, )2

hi
bl = 16.80 (-2l )2

23

bl = 61.28 cm. es excesivo.

luego se tomari:

hl = 30 am.
b1 = 40 cm.
n1? = 18:-80 - cyy gg)2
40
hl = 28.70 cm.
hl = 30
b xh = 40 x 30
VA-B-B (Interior).

ho = L—

11
ho = 285 - y4u.09 cm.

11
bo:_B 2,_§_0_=11+cm_

N
o
N e
o



Para hl = 2
bl = b
b1 =1
bl = 4

Se tomaré:
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5 cm.
u (B2
hi
b by,09 )2
25
3.37 cm.
bxh =40 x 25

METRADO DE CARGAS EN ALIGERADO:

Piso acabado )
Nivel Espesor |Peso propio T P Tabiqueria| Wa Wl
Azotea 20cm. 280 100 -—— 380 | 100
Piso Tipico| 20cm. 280 100 100 480 | 200
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Reduccidén de sobrecargas en Vigas.

El criterio a usarse en la reduccidén de sobrecargas que serd valida
solo para el disefio de vigas ya que para columnas, y zapatas se em-
plea otro criterio de reduccidén de sobrecargas.

La sobre carga de disefio de cualquier elemento sobre el que inciden
15 m? § mis, puede reducirse a razdn de 0.8% por cada m’ de area so
portada,

La reduccién no excederi el 60% ni el valor dado por la fdérmula.

_ D
R = 23.1 (1 + E)

No habrd reduccidn para sobrecargas de 400 Kg/m?
VPA-6-6 Tramo CD

Ai = 6.70 x 255 = 17 m% = 15 m?®  (hay reduccidn).

R = 17 x 0.8% = 13.6 ~~14% (86% >60% (hay reduccidn).

R =23.1(1+ =<+ ) = 141% > 86% (no hay reducciébn).

VPA-6-6 Tramo BC

2

Ai = 6.00 x 2.55 = 15.30 m? 2

> 15 m" (hay reduccidn).

R = 15.80 x 0.8% = 12.24 ~ 12.5% (87.5% > 60%).

13089

R = 23.1 (1 + 5Tt

) = 141% =>87.5% (No hay reduccidn).

VPA-5-5 Tramo CD

Ai = 7.00 x 5.10 = 35.70 m%2 > 15 m?2 (hay reduccién).
R = 35.70 x 0.8 = 28.56% —~~ 28.5% (71.5% > 60%).
" 2118, _ o o .
R = 23.1 (1 + ) = 119% >-71.5% (No hay reducciédn).

510



VPA-5-5

Ai

P
el
1]

VPA-5-5

Ai =

VPA-U4_y

VPA-4-4

Ai =
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Tramo BC

6.00 x 5.10 = 30.60 > 15 m2 (hay reduccidn).
23.1 (1 + ig%) = 82.46% >75.5% > OB  OK.
30.60 x 0.8% = 24.5%

1020 Kg/m.

0.825 x 1020 = 841.50

842 Kg/m.

Tramo AB

4.60 x 5.10 = 23.46 m> = 15 m’> (Hay reduccidn).
23.1 (1 + 2255 = 119.00%

23.46 x 0.8% = 119% = 100% (No hay reduccién).
Tramo CD

6.20 x 2.55 = 15.81 m> = 15

23.1 (1 + 1398y _ 4449 = 100%  (No hay reduccién).

255
Tramo BC

4.00 x 5.10 = 20.40 m2 > 15

2628, _ 5
23.1 (1 + 5500 = 82.46%

20.40 x 0.8 = 16.32

o

(83.68% = 60.00%).

1020 Kg/m.
0.8368 x 1020 = 853

855 Kg/m.



VPA-3-3

Ai =

R =

VP.PT-6-6

Ai

VP.PT-5-5

Ai =
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Tramo EF

2

6.00 x 2.55 = 15.30 mT =- 15
23.1 (1 + l%%%% = 141% =- 100% (No hay reduccidn).

Tramo BC

6.00 x 2.55 = 15.30 = 15

1614y _ qre
23.1 (1 + =g7) = 96%

15.30 x 0.8% = 12.5% (87.5% = 96% =60%).

510 Kg/m.

0.96 x 510 = 489.60

490 Kg/m.

Tramo CD

7.00 x 510 = 35.70 m%2 ~. 15 m?2

2688, _ .
23-1 (1 + W = 83.850
35.70 x 0.8% = 28.56% (83.85% = 71.44 =~ 60%).

1020 Kg/m.
0.8385 x 1020 = 855.27

855 Kg/m.
Tramo BC

6.00 x 5.10 = 30.60 = 15

2688, _ o
23.1 (1 + W - 83.850

30.60 x 0.8% = 24.48% (83.85% = 75.52 = 60%).



VP.PT.33-EF

Al

. JT

1020 Kg/m.

0.8385 x 1020 = 855.22

855 Kg/m.

Tramo BB

4.60 x 5.10 = 23.46 == 15 m>
23.1 (1 + £258) = 88.47%

23.46 x 0.8% = 1880% (88.47 > 81.20

1020 Kg/m.
0.8847 x 1020 = 902.39

905 Kg/m.

6.20 x 2.55 = 15.81 m%2 = 15 m2
1614, _ oo,
23-1 (1 + W) - 960

15.81 x 0.8% = 12.65

o

(96% > 87.35%

510 Kg/m.
0.96 x 510 = 489.60

490 Kg/m.

6.00 x 2.55 = 15.30 >15

1614y _ oo
23.1 (1 + =25 = 96%

15.30 x 0.8% = 12.24

o

~ 60%).

> 60%).

(96% >87.76% = 60%).



VP.PT.

VP.PT.

VP.PT.
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W, = 510 Kg/m.
wE = 0.96 x 510 = 489.60
WE = 490 Kg/m.
33-DE
Ai = 6.00 x 2.55 = 15.30 = 15
) 1614, _ ..,
R = 23.1 (1 + 2210y = 96
WY = 490 Kg/m.
22-FG

Ai = 5.90 x 5.10 = 30.09 > 15

i 2688 §
R = 23.1 (1 + £220) = 83.85%
1
R = 0.8 x 30.09 = 24% (83.85% > 76% = 60%
W = 1020 Kg/m.
Wy = 0.8385 x 1020 = 855.27 Kg/m.
Wy = 855 Kg/m.
22-EF
Ai = 6.00 x 5.10 =  30.60 m?® > 15 m?
i 2688, _ .
= 23.1 (1 + 2888y - g3.85%

o

0.8 x 30.60 = 24.48 (83.85% > 75.52%

W, = 855 Kg/m.

e} Y ~
"

).

> 60%).



VP.PT.22-DE

Al =

el
1]

VP.PT.22-CD

sl
1]

VP.PT.22-BC

Al =

sl
1"

VP.PT.22-AB

Ai

~
1" "

wJ
"

VP.PT.11-FG

Ai

e
1]

el
"

30.60 m2
83.855%
o R _
24,1485 WR = 855 Kg/m.
30.60 m?
83.85%
o R _
24 .48% WY = 855 Kg/m.
30.60 me
83.85%
. R _
214.1485% Wy = 855 Kg/m.
4.60 x 5.10 = 23.46 m? > 15 m
83.855%
0.8 x 23.46 = 18.77% —=81.23% < 83.85%
Wk = 855 Kg/m.
2 2
6.00 x 2.55 = 15.30 m®? >~ 15 m
23.1 (1 + 188%y _ g5 409
510
0.8% x 15.30 = 12.24% —=87.76%

~76-

< 98.40%
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W = 510 Kg/m.
wE - 0.984 x 510 = 501
WR = 500 Kg/m.

VP.PT.11-EF

Ai = 6.00 x 3.25 = 19.50 m? > 15 m?

R = 23.1 (1 + 2000y _ gyq

550
)

R = 0.8% x 19.50 = 15.60% ~ar8l4.U% £ 94%
W, = 650 Kg/m.

R _ _
W = 0.94 x 6.50 = 611
Wy = 610 Kg/m.

VP.PT.11-DE

15.30 m> = 15 m’

Ai = 6.00 x 2.55

23.1 (1 + 1884y _ g5 409

R = 510
(]
R'= 0.8% x 15.30 = 12.24% e 87.76% < 98.40%
WL = 510 Kg/m.
R _
WY = 0.984 x 510 = 501
wi = 500 Kg/m.
VP.PT.11-CD
Ai = 6.00 x 3.25 = 19.50 m2 > 15 m?
R = 23.1 (1 + 3%%%9 = 949
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R = 15.60%
WY = 610 Kg/m.
VP.PT.11-BC
Ai = 19.50 m?
R = 94%
1]
R = 15.60%
Wi= 610 Kg/m.
VP.IP.33-DE
Ai = 6.00 % 5.10 = 30.60 m? 15 m?
>—
. 2838, _
R = 23.1 (1 + 2838) - 65 gus
1
R = 0.8% x 30.60 = 24.48% /~.w75.52% > 65.845%
W, = 1530 Kg/m.
wE = 1,530.00 x 0.7552 = 1,155.45
wR = 1,155 Ke/
L— s gm.
VP.IP.11-CA
Ai = 6.00 x 4.00 = 24.00 m? > 15 m2
R = 23.1 (1 + 2380y _ 449
800
i
Rz 0.8% x 24 = 19.20% »=—= 80.80% < 913%
W. = 800 Kg/m.

0.91 x 800 = 728

730 Kg/m.
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VP.IP.11-BC

6.00 x 4.35 = 26.10 m2 =~ 15

>
e
n

23.1 (1 + 23928y _ g

- 9
R = 870 5
1 S— o -
R = 0.8 x 26.10 = 20.88% - 79.12% < 90%
W, = 870 Kg/m.
R _ _
WY = 0.90 x 870 = 783
WR = 780 Kg/m.
VP.IP.11-AB
Ai = 4.60 x 4.80 = 22.08 m2 > 15
R = 23.1 (1 + 3%%%9 - 88.93%

1
R = 0.8% x 22.08 = 17.66% 7~ —™ 82.34% =  88.93%

=
n

[~ o B I

960 Kg/m.

0.8893 x 960 = 853.72

855 Kg/m.
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METRADO DE CARGAS SOBRE .COHUMNAS

Se ha empleado el criterio de &rea de influencia.
En este metrado no estln considerados los pasos de las columnas.

NIVEL AZOTEA

OLUMNAS VIGA P. VIGA A. P D VIGA P 100% Pl. 50% Pl. PA+50% Pl. -
C6 -A 4 385.15 734.00 5 119.55 854 .25 854 .25 427.12 5 546.67 7
C6 -C 8 312.15 612.00 8 924.15 1 619.25 1 619.25 809.62 9 733.77
C6 -B 6 937.70 612.00 7 542.70 1 351.50 1 351.50 675.75 8 218.457
C6 -A 3,010.70 734.40  3,745.10 586.50 586.50 298.25  4,043.35,
C6 A 7 413.00 1'468.80 8 881.80 1 785.00 1 785.00 892.50 9 774.30
C5 -C 15 297.00 1 224.00 16 521.00 4 311.00 4 311.00 2 155.00 18 676.50 7!
C5 -B 12 755.40 1 224.00 13 979.40 3 699.00 3 899.00 1 849.50 15 828.907
C5 -A 4 871.40 1 468.80 6 340.20 1 173.00 1 173.00 586.50 6 926.707
Cy -A 4,057.90 734.40 4 792.30 790.50 790.50 395.25 5 187.55
Cy -B 8 266.70 1 224.00 9 490.70 2 626.50 2 626.50 1 313.25 10 803.95
Ch -A 3 010.70 1/ 468.80 4 479.50 586.50 586.50 293.25 4 772.75 .
C3 -G 3 730.65  734.40 4 465,05 726.75 726.75 363.37 4 828.42 .
C3 '-F 7 657.65 612.00 8 269.65 1 491.75 1 491.75 745.87 9 015.52
C3'-E 7 854.00 ~ 612.00 8 466.00 1 530.00 1 531.00 765.00 9 231.00
C3 '-A 7 101.32 612.00 7 713.32 1 383.38 1 382.38 691.19 8 40u.51

' C3'-B 7 246.30 7 346.40 8 593.10 1 606.50 1 606.50 803.25 9 396.35
C3 '-A 3 010.70 1 468.80 4 479.50 586.50 586.50 293.25 4 772.75
C2 -G 6 248.10 1 468.80 7 716.90 1 504.50 1 504.50 752.25 8 469.15

C2 -F 12 602.10 1 224.00 13 826.10 3 034.50 3 034.50 1 517.25 15 343.35

C2 -E 12 708.00 1 224.00 13 932.00 3 060.00 3 060.00 1 530.00 15 462.00
c2 -A 12 708.00 1. 224.00 13 932.00 3 060.00 3 060.00 1 530.00 15 462.00

'C2 -B 11 225.40 1 224.00 12 449.40 2 703.00 .2 703.00 1 351.50 13 800.90
c2 -A 4 871.40 1 468.80 6 340.20 1 173.00 1 173.00 586.50 6 926.70

" Cl -G 3 927.00 734.40 4 661.40 765.00 765. 00 382.50 5 043.90
cl -E 7 854.00 612.00 8 466.00 1 530.00 1 530.00 765.00 9 231.00
Cl -E 7 '8514.00 612.00 8 466.00 1 530.00 1 530.00 765.00 9 231.00
cl -A 7 854.00 612.00 8 466.00 1 530.00 1 530.00 765.00 9 231.00

c1 -C 7 854.00 612.00 8 466.00 1 530.00 1 530.00 765.00 9 231.00
Cl -B 6 937.70 612.00 -7 549.70 1 351.50 1 351.50 675.75 8 225.45
C -A 3 010.70  734.40 3 745.10 586.50 586.50 293.25 4 038.35
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42 NIVEL ( P.T.)

COLUMNAS VIGA P |VIGA Ama| P d. VIGA P1.[100% Pl. [50% Pl. |Pd + 50%P1|
C 6-D 5,741.90 734.40| 6,4%6.30| 1,708.50| 1,708.50| 854.25| 7,330.55
C 6-C 10,583. 90 612.00/11,195.90| 3,178.50| 3,178.50(1,589.25/12,785.15
C 6-B 8,554.20 612.00| 9,166.20| 2,643.00| 2,643.00(1,321.50]/10,487.70
C 6-A 3,712.20 734.40| 4,446.60 | 1,173.00| 1,173.00| 586.50| 5,033.10
C 5-D 9,408.00 |1,468.80/10,876.80| 2,992.50| 2,992.50|1,496.25|12,373.05
L¢: 5-C 17,472.00 |1,224.00[18,696.00| 5,557.50| 5,557.50(2,778.75| 21,474.75
C 5-B 14,706.40 |1,224.00| 15,930.40 4,646. | 4,646.50[2,323.25/18,253.65 |
C 5-A 6,642.40 |1,468.80| 8,111.20 | 2,081.50| 2,081.50|1,040.75| 9,151.95
C 4-D 5,003.40 734.40| 5,737.80| 1,519.00] 1,519.00] 759.50| 6,497.30
C 4-B 9,088.20 |1,224.00(10,312.20 | 4,233.00| 4,233.00|2,116.50|/12,428.70
C 4-A 3,712.20 |1,468.80| 5,181.00| 1,173.00| 1,173.00| 586.50/ 5,767.50
CEEwG 4,599.90 734.40| 5,33%.30 | 1,453.50| 1,453.50| 726.75| 6,061.05
C 3-F 9,441.90 612.00|10,053.90 | 2,923.50| 2,923.50|1,461.75|11,515.65
C 3-E 9,684.00 612.00| 10,29 2,940.00| 2,940.00[1,470.00/11,766.00
C 3-D 8,755.95 612.00| 9,367.95| 2,706.80| 2,706.80(1,353.40]/10,721.30
C 3-B 9,088.20 |1,224.00[10,312.20 | 4,233.00] 4,233.00|2,116.50|12,428.70
C 3-A 3,712.20 |1,u68.80] 5,181.00] 1,173.00] 1,173.00| 586.50] 5,767.50
Ci2-G 7,929.60 |1,468.80| 9,398.84 | 2,522.26| 2,522.261,261.13/10,659.53 |
C 2-F 15,993.60 |1,224.00|17,217.60 | 5,087.26| 5,087.26/2,543.63|19,761.20
C 2-E 16,128.00 |1,224.00[17,352.00} 5,130.00| 5,130.00/2,565.00]/19,917.00 |
C 2-D 16,128.00 |1,224.00(17,352.00 | 5,130.00| 5,130.00/2,565.00/19,917.00 |
C 2-C 16,128.00 |1,224.00| 17,352.00 5,130. | 5,130.00/2,565.00/19,917.00
PR 14,246.40 |1,224.00(15,470.40 | 4,531.50| 4,531.50(2,265.75/17,736.15
C 2-A 6,182.40 |1,468.80| 7,651.20| 1,966.50| 1,966.50| 983.25| 8,634.45
C 1-G 4,992.00 734.40| 5,726.40 | 1,500.00| 1,500.00| 750.00| 6,476.40
C 1-F 10,992.00 612.00(11,604.00 | 3,330.00| 3,330.00|1,665.00/13,269.00
C 1-E 10,992.00 612.00|11,604.00 | 3,330.00| 3,330.00(1,665.00[{13,269.00
C 1-D 10,992.00 612.00|11,604.00 | 3,330.00| 3,330.00(1,665.00[13,269.00
c 1-C 12,000.00 780.00(12,780.00 | 3,660.00| 3,660.00|1,830.00|14,610.00
C 1-B 9,827.20 696.00[10,523.20 | 3,003.00| 3,003.00(1,501.50{12,024.70
C 1-A 3,827.20 734.40| 4,561.60| 1,173.00| 1,173.00| 586.50| 5,148.10
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22 NIVEL (1P)

COLUMNAS| VIGA P. |VIGA Ama.| Escal. Pd. VIGA P1.[100% Pl.| 50% Pc.|Pd.+°8%.
Cu4-G | 4,519.20| 734.40 5,253.60 | 714.00| 714.00| 357.00| 5,610.60

C - 4,519.20| 612.00 5,131.20 | 714.00| 714.00| 357.00| 5,u488.20
C u- 4,374.00| 612.00 4,986.00 | 2,295.00/2,295.00|1,147.50| 6,133.50
C u- 9,371.40 | 734.40 10,111.80 | 3,814.00|3,814.00(1,907.00(/12,018.80
C 3-G | 8,088.301,468.80 9,557.10 | 2,180.26(2,180.26|1,090.13|10,647.23
C 3-F |12,930.30|1,224.00 14,154.30 | 3,650.26|3,650.261,825.13[15,979.43
C 3-E |13,356.00|1,224.00 14,580.00 | 4,935.00|4,935.00(2,467.50[17,047.50
C 3-A |12,427.95| 612.00 13,039.95 | 4,701.75|4,701.75[2,350.88|15,390.83
C 1-F |11,688.00| 696.00 12,384.00 | 3,390.00|3,390.00[1,695.00|14,079.00
C 1-E |13,968.00| 792.00 14,760.00 | 4,020.00|4,020.00[2,010.00[16,770.00
C 1-D |14,352.00| 888.00 15,240.00 | 4,320.00|4,320.00|2,160.00|17,400.00
C 1-C |14,664.00| 984.00 15,648.00 | 4,530.00|4,530.00|2,265.00|17,913.00
C 1-B |13,895.20|1,104.00 14,999.20 | 4,306.50|4,306.50[2,153.25|17,152.45
C 1-A | 6,311.20|1,411.20 7,722.40 | 1,966.50|1,966.50| 983.25| 8,705.64
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DIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS:

Se ha dimensionado las columnas para soportar una carga de 1.65
(D+0.SL) con una excentricidad que varfia de acuerdo al tipo de co-
lumna, y para una cuantia de 1% como minimo.

La excentricidad de las columnas interiores estd dado por 0.030 h.
para todos los niveles.

La excentricidad de las columnas eXteriores estard dado por la re-

lacién:
Po interior
Eext = B x E interior
o exterior
De donde:
Po = 1.65 PT
siendo
Pp = (Pe + O.SPL) + Peso Propio
E = 0.080 h
PT = 0.01
Moo=
0.85 f ¢

Se utiliza los graficos de Whitney para pie#as rectangulares sometil
das a una carga excéntrica.

En donde se entra al abaco con: d/t vy ei/t.

Obteniendo K

que serd reemplazado en bx t :+‘—Jﬁ%-—-

6 Kf c

Obteniendo de esta manera la seccién de la columna.
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COLUMNAS : TIPOS

Se han agrupado las columnas en un nimero de tipos, tales que ca-
da uno de estos, reunan a aquellos de cargas semejantes, asi como
también de acuerdo a su ubicacién.

Asf se tiene:

Tipo C-1: Agrupa a las columnas esquineras:
c6-D, C4-D, C4-A, C3-G, C3-A, C1-G,
C6-A.

Tipo C-2: Agrupa a lasscolumnas extremas:

c6-C, C6-B, C5-D, C5-A, C3-F, C3-E,
C3-A, C3-B, C2-G, C2-A, C1-F, C1-E,
C1-A, C1-C, C1-B.

Tipo C-3 : Agrupa a las columnas interiores:
c5-C, C5-B, Cu-B, C2-F, C2-E, C2-A,
c2-C, C2-B.

Para el dimensionamiento de las columnas, se tomard la columna
de mayor carga de cada tipo, y se generalizard el resultado pa-

ra cada tipo.
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COLUMNAS C -1

NIVEL AZOTEA (Soportan piso azotea).

Dimensidén Aproximada: 25 x 30

Peso de 1 columna: 0.25 x 0.30 x 2.65 x 2,400 = 477.02 Hg.

Pp = (PA + 50% Pc) + P.P.

Pp = (5,546,67) + (477.02)

Pp = 6,023 Kg.

P, = 1.65 P

P, = 1.65 x 6,023.69 = 9,939.08 Kg.
P, = 9,939 Kg.

-

i Pu interior . .
e = X e 1nterior

Pu exterior

Pu interior = (15,462 + 477) 1.65

Pu interior = 26,299.35
Pu interior = 26,300 Kg.
e interior = 0.03 h.

e interior = 0.03 x 2.65 = 0.0795

t q _ 26,300 _

e exterior = m x 0.0795 = 0.20988
'

e exterior = 0.2099

Pt = 0.01
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m = el fy = 2,800 Kg/cm?
6 fc . 9
f c= 180 Kg/cm!

_ 2800 _
™= 85 x 1w0 - 2%-°79
ptm= 0.235
Entrando al abaco
- 25 _
da/t = 35 0.83
’ _ 0.2099 _
e/t-w--o.fig
Para
d/t = 0.80 — - = 0.18
d/t = 0.85 —_ = 0.21
Si para 0.05 0.030
0.02 X
x = 0.012
Para d/t = 0.83 N_, K =0.198
reemplazando estos valores en:
bxt:P—u'
0.70 k f ¢
_ 9.939 _ 2
b x t =g7o%0. 198100 - 012-20 om.
bxt=25x 30 = 750 cm?

o
i
t
"

25 x 30 cm. Pt = 0.01
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o
Niveles: 4 - 3° (soporta azotea y 4°niveles).

Dimensidén aprdéximada 25 x 40

Peso de 1 columna 0.25 x 0.40 x 2.65 x 2400 = 636 Kg.

Pt ( Pa + 50% P1) + P.P.

Pt = 7,330.55 + 636

Pt = 7,966.55 Kg

Pu = 9,939 + 1.65 ( 7,966.55)
Pu = 9,939 + 13,145

Pu = 23,084 Kg.

e = 0.2099 P ¢ = 140 Kg/cm.
Pt = 0.01 m = 23.529
Ptm = 0.235
_ 88 _ _ _ -
da/t = o - 0.875 d = t-8 = 40-5 = 35
U _ 0.2099

e /t = O—EO—'—= 0.524

Entrando al abaco:

d/t = 0.85 K = 0.32
d/t = 0.90 K = 0.33
T2t d/t = 0.875 K = 0.325

reemplazando valores:

bxt:_Pu—'
0.7 kf c
b x t s——20:080 - 724.77 cm. = 1,000 cm.

0.7x0.325x140
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]
*." bx t =25 x40 P = 0.01 } c = 140
O

Nivel 3°- 29 (Soporta azotea, 4°y 3°Niveles).

Dimensidén aprdéximada: 25 x 40

Peso de la columna: 636 Kg.

Pu = 23,084 + 1.65 (7,966.55).

Pu = 23,084 + 13,145

Pu = 36,229 Kg.

e'/t = 0.524 £'e = 1u0
d/t = 0.875 m = 23.529
Pt = 0.015 Ptm = 0.353

Entrando al abaco

d/t = 0.85 K = 0.40
d/t = 0.90 K = 0.43
d/t = 0.875 K = 0.415

reemplazando valores

= Pu
b x t Sg—gxEtc
bx t = 36.229 = 890 cm.
0.70x0.415x140
bx t = 25 x 40 Pt = 0.015

Hh
0
"

140 Kg/m.
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Nivel 2°- 1° (Soporta azotea, 4°, 3°, y 2°niveles).

Dimensidén aprdéximada: 25 x 40

Peso de la columna: 636 Kg.

Pu = 36,229 + 13,145
Pu = 49,374 Kg.

e't = 0.524 £
d/t =0.875 n
Pt = 0.25 Do

Entrando al abaco

d/t = 0.85 K =
d/t = 0.90 K =
".'d/t = 0.875 K =

reemplazando valores

_ Pu
bxt=g75%ee
b x t & #3374 - 969 cm.

0.70x0.52x14H0

2

bx t=25x 40 = 1,000 cm 969 cm.
bx t =25 %x 40 Pt

L ]
f c

140 Kg/m.
23.529
0.588

.50
.ok
.52

0.025

140 Kg/m.
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COLUMNAS C - 2

Nivel: Azotea- 4°nivel (Soporta nivel azotea).

Dimensidn apréximada 25 x 30

Peso de 1 columna: 477.02 Kg.

Pt = (Pa + 50% Pc)+ P.P.

Pt = 9,774.30 + 477.02

Pt = 10,251.32 Kg.

Pu = 1.65 Pt

Pu = 1.65 x 10,251.32

Pu = 16,915 Kg.

e' - _Pu interior e‘interior

Pu exterior

Pu interior (15,462 + 477,02) 1.65 = 26,299 Kg.

0.03h = 0.0785

e 1interior

''_ 26,299

e = 16,915 x 0.0795
'
e = 0.1232
' . _ 0.1232 _
e /t = m—o.ul
_ 25 _
d/t = 30 0.83
Pt = 0.01
i
f ¢ = 140 Kg/cm.
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_ £ 2800 i
m = —g—pe— = Fgrzryy - 23529
Ptm = 0.235

Entrando al abaco

d/t = 0.85 k = 0.41
d/t = 0.80 k = 0.40
*.*d/t = 0.83 k = 0.406
reemplazando valores
Pu

o e
b X T =970kt o

B 165915 _
b Xt = §7x0.406%x T40 - +2° cm.
bx t =25 x 30 = 750 cm2 == U425 om.
bx t =25 x 30 cm Pt = 0.01

1
f ¢ = 140 Kg/m.

Niveles u4°- 3° (Soporta azotea y U°niveles).

Dimensidén aprdéximada 25 x u0

Peso de 1 columna : 636 Kg.

Pu = 16,915 + 1.65 (12,373 + 636)

Pu = 16,915 + 21,465

Pu = 38,380 Kg.
e't = 0.308

d/t= 0.875 flc = 140 Kg/m.
Pt = 0.01 m = 23.529



Ptm
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= 0.235

Entrando al abaco

d/t
d/t

‘d/t

reemplazando

Nivel 3°- 2°

Pu

Pu

d/t

Pt

- 0.85 k = 0.51
- 0.90 k = 0.54
- 0.875 k = 0.525
valores
Pu
S —
t =970 kTS
) 38,380 )
t = 0T70%0.525%IG0 - /*° om
t = 25 x 40 = 1,000 cm? == 745 cm.
bx t =25 % 40
Pt = 0.01
f'c = 140 Kg/m.

(soporta azotea, 4° y 3°niveles).

Dimensidén aprdéximada

38,380 + 21,465

59,845 Kg.

0.308

0.875 f'c = 140 Kg/m.

0 018 m = 23.529
Ptm = 0.424
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Entrando al abaco:

a/
a/

s d/f

reemplazand

t

t

t

(0]

X

X

X

- 0.85 K =
- 0.90 Kk =
= 0.875 Kk =
valores:
_ Pu
t 0.70 kF'c
59,845
t = 570x0.625%1n0 - 377 em.
2
t = 25 x 40 = 1,000 cm >~
bx t = 25 x 4o Pt =
|}
f c =

Nivel 2° - 1° (Soporta azotea 4° , 3°, y 2°

Pu
Pu
e't
a/t
Pt

Ptm

Entrando al

a/t

Dimensidén aprdéximada 25 x 40

Peso de 1 columna: 636 Kg.

= 59,845 + 21,465
= 81,310 Kg
= 0.308

= 0.875
= 0.040 fec

= 0.94

abaco

= 0.85 k

.60

.65

0.625

977 cm2

0.018
140

niveles).

140 Kg/m.
23.529
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d/t = 0.90 k = 0.88
d/t = 0.875 k = 0.865
reemplazando valores:

. Pu

bxt & e
81,310 _

b x t = §70%0.865x150 -~ 2°9 °om

_ _ 2 2
bx t=25%x 40 = 1,000 cm > 959 cm

b x t = 25x40 Pt = 0.0u4

f'le= 1u0
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COLUMNAS C-3

Nivel azotea - 4° nivel (soportan piso azotea).

Dimensidn aprdéximada 25 x 30

Peso de 1 columna: 477.02 Kg.

Pt = (Pa + 50% P1) + P.P.
Pt = 18,676.50 + 477.02
Pt = 19,153.52 Kg.

Pu = 1.65 Pr

Pu = 1.65 x 19,153.52

Pu = 31,603 Kg.

c' = 0.03h = 0.0795 d/t = 0.83
t,._ 0.0795 _ v
C /t— 6?3666 = 0.265 f ¢ = 140
m = 23.529
Pt = 0.01
Ptm = 0.235
Entrando al abaco
d/t = 0.80 k = 0.52
d/t = 0.85 k = 0.55
*d/t = 0.83 k = 0.538

reemplazando valores:

Pu

b x t & gomrrie
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b x t = 31,603

0.7 x 0.53 x 140
bx t=25%x 30 =750 >
bxt =25 %x 30

599.40 cm.

599.40 cm.

Pt = 0.01

f'c = 140

Nivel 4°- 3° (soportan azotea y 4 niveles).

Dimensidn aprdximada 25 x 40

Paso de 1 columna

686

Kg.

f'e

Pu = 31,603 + 1.65(21,474.75
Pu = 31,603 + 36,483
Pu = 68,086 Kg.
e'/ts 80795 0.198
0.4000
d/t= 0.875
pt = 0.015

Entrando al abaco

d/t = 0.85
d/t = 0.90
d/t = 0.825

reemplazando valores
_ Pu
bxt=570Kk e

S 68,086

0.70x0.71x140

Ptm

=

978.52 cm.

140

23.529
0.353

0.70
0.72
0.71
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bxt=25x%u40 = 1000 cm? 978 cm.
bx t =25 % 40 Pt = 0.015
L]
f ¢ = 140
Nivel 3° - 2° (soportan azotea 4° y 3° niveles).

Dimensidén aprdéximada 25 x 40
Peso de 1 columna 636 Kg.

Pu = 68,086 + 36,483
Pu = 104,569 Kg.

\
e /t = 0.198 f c = 140
d/t = 0.875 m = 23.529
Pt = 0.042 Ptm = 0.99

Entrando al abaco

d/t = 0.85 k = 1.0
d4t = 0.90 k== 1.08
d/t = 0.875 k = 1.055
reemplazando valores:
bXt=¢|—
0.70 kf ¢
b x t = 104.569 = 1,011
0.70x1,055%x140
bxt =25 x 40 = 1000 1,011
b x t =25 % 40 Pt = 0.042
L]
f ¢ = 140
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Nivel 2° - 1° (soportan azotea 4°, 3°, y 2° niveles).

Dimensidn aprdximada 25 x 40

Pu = 104,569 + 36,483
Pu = 141,052 Kg.
e'/t = 0.198 f'e = 140
d/t= 0.875 m = 23.529
Pt = 0.70 Ptm = 1.45
Entrando al abaco
d/t = 0.85 k = 1.44
d/t = 0.90 k = 1.48
*d/t = 0.875 k = 1.46
reemplazando valores:
Pu
5
b x t = g
_ 141,052 _
b x t = 5 70x1h6x18E0 = SESTHL R
bx t =25 x 40 = 1000 cm. - 985.82
bx t = 25 % 40 Pt = 0.07

f'c = 140
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CAPITULO N°3
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ANALISIS STISMICO

El andlisis se basard en el "Proyecto de Normas Peruanas de Disefio
Antisismico" y para el cdlculo de los valores "D" y distribucidn del
cortante entre los elementos resistentes (columnas y placas), se usa
rd el Método del Dr. Kiyoshi Muto.

El andlisis de la estructura se hard a partir del 1°
nivel, sin considerar el semi sétano, ya que este tiene gran rigidez,

debido a la presencia de los muros de contencidn.

El procedimiento general a seguir es el sigudiente.
I - Metrado de cargas.
II - Célculo del cortante en la base y su distribucién en los di
ferentes niveles del edificio.

III - Cdlculo de los valores "D" y cortantes en columnas y placas:
a) Célculo de rigideces de vigas; rigideces, valores D y pun
tos de inflexidn de columnas.

b) Andlisis de placas: ascensor y tanque elevado, valores A
y fuerzas cortantes.- comprobacidén por corte.
IV - Cdlculo del Momento de Torsién
a) Determinacidén del centro de gravedad geométrico de cada
piso.
b) Determinacién del centro de masas o de corte (G) de ca-
da piso.
c) C4dlculo del centro de rigidez (R) de cada piso.
d) C&lculo de excentricidades y momentos de Torsidn.
V - Cortante final corregido por torsidn sismica.
a) Calculo del cortante final en cada pdrtico.
b) C&lculo del cortante final en cada elemento del pdértico.
VI - Momentos de Alexidén en las columnas
VII- Momentos de Alexidn en las vigas.
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VIITI - Fuerza axial en las columnas.
IX - Correccidén debida al grado de empotramiento de la columna ba-

se (por la consideracidén anterior no se hard tal correccién).

1.- METRADO DE CARGAS.

El metrado se hard considerando el area tributaria de cada
pSrtico principal; y ademds por facilidad del trabajo el peso debido
a muros perimetrales y tabiquerfia, se calculard por piso midiendo su
extensidén lineal horizontal segin planos arquitectdénicos, descontando
previamente los vahos existentes. Dichos cdlculos aparecén en una sec

-
clon.aparte.

AZOTEA

Pértico 6

Peso de Aligerado (t= 20 cm).= (6.25 + 5.60 +
4.40)280 = S 11.60 Ton.

Peso de Acabado = 2.55(6.70 +6.00+4,80)0.100 = 4.46
Peso de Vigas Principales = (2.5x.30x17.80)2.4 = 3.20
Peso de Vigas de Amarre = (35x.23x10.20)2.4 - 1.97
Peso 1/2 (4xcolumnas)=(1/2x4x.25x30x6.65)2.4 = 0.95

22.18 Ton.



Pértico

Peso de
Peso de
Peso de

Peso de
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5

Aligerado (t=20cm).= 5.10(6.70+5.60+4.40).28 =
Acabado = 5.10(6.95+6.00+4.85)0.1 S
Vigas Principales = (.25x.30x18.15)2.4 =
Vigas de Amarre = (.35x.23x20.40)2.4 =

Peso 1/2 x4 Col.sep.+ (1/2x4x.25%.30x2.65)2.4 =

Pértico

Peso de
.28 =

Peso de
Peso de
Peso de

Peso de

Pértico 3.

Peso de
4.50)28
Peso de
Peso de
Peso de

Peso de

Aligerado (t=20 cm.)=2.55(7.00+5.80+4.50+3.90)

Acabado = 2.55(22.15)0.10 =
Vigas Principales= (.25x.30x14.30)2.4 =
Vigas de Amarre = (.35x23x15.30)2.4 =
1/2 x 3 Col. inferior =1/2x3x.25x%.30x2.65)2.4 =

Aligerado (t=20 cm).=2.55(3x5.65+4.65+2x3.95+

Acabado = 2.55%38.55x0.10 =

Vigas Principales = (.25x.30%x29.80)2.4 =

Vigas de Amarre = (.35x.23x22.95)2.4 =
1/2 x6xCol. inf.=1/2x6%x.25%x.30%x2.65x2.4 =

Peso (1/2 placa sismica)=1/2x3.15x0.25%x2.65x24 =

23.86
9.08
3.27
3.94

5M615
2.57
2.96

Ton.

Ton.

Ton.

0.72

.28
.83
. 36
.43
.43

= F 00 0 F

47.83

Ton.

Ton.

Ton.



Pértico 2.

Peso de
Peso de
Peso de
Peso de

Peso de

Pértico 1.

Peso de
Peso de
Peso de
Peso de

Peso de

Peso de
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Aligerado (t=20 cm). =5.10(5.60x5+4.55).28
Acabado= 5.10x34.55x0.20

Vigas Principales = (.25x.30x32.80)2.4
Vigas de Amarre = (.35x.23x35.70)2.4

1/2 x 7 %xCol. inf.=1/2x7%x.25%.30x2.65%x2.4

Aligerado (t=20 cm.)= 2.55(5.60x5+4.55).28
Acabado = 2.55x34.55x0.10

Vigas Principales = (.25x.30x32.80)2.4
(.35%.23x17.85)2.4
1/2%x7%x.25%.30%x2.65%2.4

Vigas de Amarre
1/2 x7 Col. Inf.

la Sobrecarga en la Azotea.

Debido a que en la azotea existen

46
17

.48
.62
.80
.90
1.67
79.

47

.24
.81
. 80

3.45
1.67

2 tipos de sobrecarga (s/c

.97

Kg/mz. en la zona de guardianfa y s/c = 100 Kg/m2. en el resto

la azotea), se tomardn 2 areas de influencia.

A, = 507.00 m? (s/c = 100 Kg/m2.)
A, = 36.52 m%: (s/c = 200 Kg/m?.)
P, = 507.00x100 = 50700 Kg. = 50.70 Ton.
P, = 36.52 x 200 = 7304 Kg. = 7.304 Ton.

Peso total = 58.004 Ton.

Ton.

Ton.

Ton.

200
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De acuerdo al proyecto de Normas Peruanas de Disefio Antisismico se
tomard el 25% de la sobrecarga por tratarse de un edificio destina

do a oficinas y departamentos de vivienda.

Peso a considerarse = 0.25 x 58.004 = 14.50 Ton.
Ps/c= 14.50 Ton.
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PISO TIPICO (4°- 3° Niveles).

Pértico 6.

Peso
Peso
Peso

Peso

de Aligerado (t=20 cm.) = 2.55(6.25+5.60+4.40).28
de Acabado = 2.55x(6.70+6.00+4.80)0.10

de Vigas Principales =(0.25x0.40x16.25)2.4

de Vigas de Amarre = (0.40x0.25x10.20)2.4

Peso(1/2x4 Col.Sup.+1/2x4 Col. Inf.) [}1/2xux.25x30x

2.65)

+(1/2%4x.25%.40%x2.65) | 24

Pértico 5.

Peso
Peso
Peso
Peso

Peso

de Aligerado (t=20 cm.) =5.10(6.55+5.65+4.40).28
de Acabado = 5.10%x(17.75)0.10

de Vigas Primcipales = (0.25x0.40x16.60)2.4

de Vigas de Amarre = (0.40x0.25%20.40)2.4

1/2x4 Col.Sup. +1/2x4 Col.Inf. = [(1/2x4.25x.30x

2.65) + (1/2x4x.25x40x2.650] 2.4

Pértico u4.

Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
2.65

de Aligerado (t=20 cm.) = 2.55(20.85).28

de Acabado = 2.55(22.05)0.10

de Vigas Principales = (0.25x0.40x14.25)2.4

de Vigas de Amarre = (0.40x0.25x15.30)2.4

1/2x3 Col.Sup. +1/2x3 Col.Inf. =[1/2%3x0.25x0.30x
+1/2x3x0.25%0.40%2.65) ] 2.4

11.60 Ton.
4.46

3.90

2.45

N
N
N

N
=
o
w

Ton.

23.70 Ton.

3.98

43.85 Ton.

14.87 Ton.
5.67

3.42
.67

w

1.67
29.25 Ton.
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Pértico 3

Peso de Aligerado (t=20 cm.)=2.55(33.20).28 = 23.70 Ton.

Peso de Acabado = 2.55(38.50)0.10 = 9.82

Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x29.40)2.4 = 7.06

Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25%x22.95)2.4 = 5.51

Peso de 1/2 Col.Sup.+1/2x6 Col.Inf.= [ (1/2x6x0.25x0.30

x2.65) + (1/2x6x0.25x0.ﬂ0x2.65)] 2.4 = 3.34

Peso de 1/2 Placassismica inf. y sup.= 1/2x3.15x0.25

X2.65 x2x2.4 = 5.00
54.43 Ton

Pértico 2.

Peso de Aligerado (t=20 cm.)= 5.10(32.20)0.28 = 45.98 Ton.

Peso de Acabado = 5.10x34.55x0.10 = 17.62

Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x32.20)2.4 = 7.73

Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25x35.70)2.4 = 8.57

Peso de 1/2x7 Col.Sup.+1/2 Col.Inf.= [(1/2x7x0.25x

0.30x2.65) + (1/2X7X0.25X0.40X2.65)] 2.4 = 3.90
83.80 Ton

Pértico 1.

Peso de Aligerado (t=20 cm.)= 2.55(32.40)0.28 23.13 Ton.
Peso de Acabado = 2.55%x34.70x0.10 S 8.85

Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x32.40)2.4 = 7.78
Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25%x17.85)2.4 = ‘4,28
Peso de 1/2x7 Col.sup.+1/2 Col.inf. = [ (1/2x7x0.25x

0.30x2.65) + 1/2x7x0.25x0.40x2.65)} 2.4 = 3.90
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Peso de la sobrecarga en Piso Tipico

Debido a gue en el Hall principal de distribucidén existen otros

pos de sobrecarga (s/t = 400 Kg/m?) se tomard también 2 areas.

Peso

Peso
Ps/c

522.10 m2. (s/c 200 Kg/mz.)

21.42 m2, (s/c = 400 Kg/m2.)
522.10 x 200 = 104,420 Kg = 104.42 Ton.
21.42 x 400 = 8,568 Kg. = 8.568 Ton.

total = 112.988 Ton.

a considerarse = 06.25 x 112.988 = 28.25 Ton.
= 28.25 Ton.

ti-
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2d? NIVEL

Pértico 6

Peso Aligerado (t=20 cm.) = 2.55(16.25)0.28 = 11.60 Ton.

Peso de Acabado = 2.55%17.50x0.10 S 4.46

Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x16.25)2.4 = 3.90

Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25x16.25)2.4 = 2.45

Peso 1/2x4 Col.sup.+1/2x4 Col.inf.=2(1/2x4x0.25%x0.40

x2.875)2.4 = 2.76
25.17 Ton.

Pértico 5.

Peso de Aligerado (t=20 cm.) = 5.10 (16.60)0.28 = 23.70 Ton.

Peso de Acabado = 5.10x17.75%x0.10 = 9.05

Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x16.60)2.4 = .98

Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25x20.40)2.4 = 4.90

Peso de 1/2x4 Col.sup.+1/2x4 Col.int. = 2(1/2x4x0.25

x0.40%2.875)2.4 = 2.76
44,89 Ton.

PSrtico 4.

Peso de Aligerado (t=20 cm.) = 2.55(31.80)0.28 = 22.71 Ton.

Peso de Acabado = 2.55x33.60x0.10 = 8.57
Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x28.25)2.4 .78
Peso de Vigas. de Amarre = (0.40x0.25%22.95)2.4 .51
Peso 1/2x3 Col.sup+1/2x6 Col.inf. =[}/2(3x0.25x0.40
2.65)+1/2(6x0.25x.40x3.10)] 2.4 = ~3.19 Ton.
46.76

1" "
o O
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Pértico 3.

Peso de Aligerado (t=20 cm.) = 2.55(44.10)0.28 31.49 Ton.
Peso de Acabado = 2.55x48.30x0.10 = 12.32

Peso de Vdigas Principales = (0.25x0.40x29.35)2.4 = 7.04

Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25x80.60)2.4 = 7.3Y4

Peso de 1/2x6 Col.sup. +1/2x6 Col.inf.= 2(1/2x6x0.25

x0.40%2.875)2.4 = b,y

Peso de 1/2 Placa sismica inf. y sup. = 3.15x0.25x

2.875x2.4 = 5.43
67.76 Ton

Pértico 2.

Peso de Aligerado (t=20 cm.) = 5.10x32.20x0.28 = 45.98 Ton.

Peso de Acabado = 5.10x34.55x0.10 = 17.62

Peso de Vigas Principales = (0.25x0.40x32.20)2.U4 = 7.73
Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25%35.70)2.4 = 8.57
Peso de 1/2 Col.sup.+1/27 Col.inf.= (7x0.25x0.40x%
2.875)2.4 = 4,83
84.73 Ton
Pértico 1.
Peso de Aligerado = 3.85(32.40)0.28 = 34.93 Ton.
Peso de Acabado = 3.85x34.70x0.10 = 13.36
Peso de Vigas Principales= (0.25x0.40x32.40)2.4 = 7.78
Peso de Vigas de Amarre = (0.40x0.25%17.85)2.4 = 4.28
Peso de 1/2 7 Col.sup. +1/2 7 Col.Inf. = 2(1/2x7x
0.25x0.40x2.875)2.4 = 4.83
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Peso de la sobrecarga en 2° Nivel.

Del mismo modo que para los pisos tipicos, existir&h 2 tipos de so-

brecarga, por lo tanto habrén dos areas de influencia.

A, = 630.76 m?. (s/c = 200 Kg/m2)

A, = 21.42 m°. (s/c = 400 Kg/m2)

P, = 630.76 x 200 = 126,152 Kg = 126.152 Ton.
P, = 21.42 x 400 = 8,568 Kg = 8.568 Ton.

Peso total = 134.72 Ton.

Peso a considerarse = 0.25 x 134.72 = 33.68 Ton.

Ps/c = 33.68 Ton.
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CALCULO DE PESOS NO CONSIDERADOS EN LOS PORTICOS

1.- Peso de muro perimétrico en Azotea:

Longitud perimental = 156.70 m.
Altura = 0.80

Peso unitario = 360 Kg/mz.
Peso de muro perimétrico = 45.13 Ton.

o

* Ver atraz.

2.- Peso de Dpto.de Guardién:

Aligerado (t = 20 cm.) 4.40x8.30x0.28 = 10.23 Ton.

Muro de Cabeza =17.00x2.40x0.36 = 14.69
Muro de Soga =8.20%x2.40x0.20 = 3.94
Acabado =4.,40x8.30%x0.10 = 3.65
32.51 Ton.

Sobrecarga: s/c = 100 Kg/mz.

Area = 4.40%x8.30x0.10 = 3.65 Ton.

Ps/c = 0.26x3.65 = 0.91 Ton.

Ps/c = 0.91 Ton. 33.42 Ton.

3.- Peso de la caja del Ascensor por piso:

Perimetro = 3.15 m.
Altura = 2.65 m.
Espesor = 0.25 m.
P1 - 3.15%2.65x0.25%2.4= 5.00 Ton.
Perimetro = 7.95 m.
‘Altura = 2.65 m.
Espesor = 0.20 m.

P2 = 7.95%2.65x0.20x2.4= 10.11 Ton.



-111-

Perimetro = 1.80 m.
Altura = 2.65 m.
Espesor = 0.15 m.

P3 = 1.80x2.65%x0.15%2.4 = 1.72 Ton.
Perimetro = 2.40 m'
Altura = 0.45 m.
Espesor = 0.20 m.

PL+ = 2.40x0.45%0.20%2.4 = 0.52 Ton.

Peso de la caja de Ascensor

P
P

5.00410.12+1.72+0.52
17.35 Ton.

4.- Peso de Escalera por Piso.

Por ser la escalera de dos tramos identicos, el metrado se ha-
rd para un solo tramo y medio descanso, y luego el resultado se du

plicara.

Distancia horizontal = 1.80 m
Distancia veritcal = 1.14% m.
Ancho de la escalera = 1.20m
Espesor de la losa = 0.12 m.
1/2 Dimensidén del descanso = 1.25x%1.20

a) Peso de un tramo (incluyendo peldafios).

Peso por m2 = 2.uxW (Ton/m2).

— ' e
H-—W"l‘z-
w
' e

G sendc

De donde:
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30
18

tgd = = 1.666

Sena= 0.5145

12 0.18
W=g35155 ¥ — 3

W=20.23 +0.09

W =0.32 m.

*Peso Propio = 2.4x0.32 = 0.768 T/m2.

P1 = 1.80x1.20x0.768 = 1.66 T.

b) Peso de la losa de descanso:
P2 = 1.25%1.20x0.12%2.4 = 0.%3 Ton.
c) Peso de Acabado
P, = (1.25%1.20+1.80%1.20)0.10 = 0.37 Ton.

d) Peso de sobrecarga:

o
"

0.25(1.25%1.20+1.80%1.20)0.40 = 0.37 Ton.

Peso total = 2(P1+P2+P3+Pu)

Peso total = 2(1.66+0.43+0.37+0.37)
Peso total = 2 (2.83).
P = 5.66 Ton.

5.- Peso del Cuarto de Miquinas:

Se considera parte de la caja de Ascensor que estd en azotea.

P1 = (9.20%x0.20x0.90)2.4 = 3.98 Ton.
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Peso de la losa del piso:

P, = (1.80%2.40x0.10)2.4 = 1.04 Ton.
Peso de la losa del techo:
P, = 1.04 Ton.

Peso de las Paredes Laterales:

P, = (9.10%x2.50x0.20)2.4 = 10.92 Ton.

Peso de sobrecarga: (400 Kg/mz).
P, = 1.80x2.40x0.4 = 1.73 Ton.

Peso total P = 18.71 Ton.

Peso de tanque elevado:

Peso de la losa del fondo:

P1 = (2.85%2.50x0.15)2.4 = 2.57
Peso de la losa superior:
P2 = (2.85x2.50x0.10)2.4 = 1.71

Peso de las paredes laterales:

P (4.50x3.15%0.25+1.20%x3.15x0.20+2.30x5.00x0.15)2.4=14,45

3

Peso de Agua:
PL+ = 2.50x2.85%x1.90%x1.00 = 13.54 Ton.

Peso total P = 32.27 Ton.

CARGAS A CONSIDERAR EN PRIMER NIVEL.

Debido a que el andlisis sismico del edificio se hard a partir
del primer piso, el peso de este piso estari conformado sola-

mente por la mitad: del peso de columnas, placas sismica, caja
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de ascensor, escalera, tabiquerfia y muro perimétrico.

RESUMEN DE CARGAS

Con el resumen de cargas, se obtendrd el peso total de cada piso,
de acuerdo al criterio sismico (1/2 Area de influencia del piso su

perior y 1/2 Area de influencia del piso inferior.)

Se hace notar que el peso del cuarto de mdquinas y del tanque ele-

vado son incluidos en el de la azotea.

Asi mismo se hace ver que las correcciones de peso debidas al cam-
bio de seccidén de columnas en el nivel de azotea con el 4° Nivel;

han sido consideradas en el resumen de cargas del 3° Nivel.

Los cdlculos del metrado de cargas de tabiqueria no se han inclufdos

pero los valores aparecen en cada res(men.



Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso

Peso

Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pértico

Pértico

de Muro Perimétrico

N w F o O

1
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AZQTEA

1/2 Muro Perimétrico piso inferior

1/2 tabiquerfa inferior

1/2 caja de Ascensor piso inferior

1/2 escalera piso inferior

de Dpto, de Guardian

de cuarto de Maquinas

de Tanque elevado

de 25% de sobrecarga

22

41.
27.
u7.
79.

43

45.
4g.
26.

33

18.
32.

.18 Ton.
09
o4
83
47
~97
13
68
00
.68
.83
42
71
217
50

14.

Total ug?2

.80 Ton.



Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso

Peso

Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pértico

1/2 mur
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CUARTO NIVEL (4 N.)

N w FF o0 o

1

o perimétrico superior

de 1/2 muro perimétrico inferior

de 1/2
de 1/2
de medi
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 25%

tabiqueria superior
tabiquerfa inferior

a caja de Ascensor superior
caja de Ascensor inferior
escalera superior

escalera inferior

de sobrecarga

24,
43.
29.
Sh.
83.
7.
4g.
49.
26.
26.

486

63 Ton.
85
25
43
80
9L
68
68
00
00
.68
.68
.83
.83
25

28.

.53 Ton.



Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso

Peso

Pértico
Pértico
Pértico
Pdértico
Pértico
Pértico
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 25%
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TERCER NIVEL (3 N.)

N W F o O

1

muro perimétrico superior
miro perimétrico inferior
tabiqueria superior
tabiqueria inferior

caja de Ascensor superior
caja de Ascensor inferior
escalera superior
escalera inferior

de sobrecarga

Total

24
4y
29

54,
8L .
48.
49,
49.
26.
26.
8.
8.
2.
2.
0 B8

28

489

.95 Ton.
.17
.48
91
36
50
68
68
00
00
68
68
83
83

.00 Ton.



Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso

Peso

pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 25%
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SEGUNDO NIVEL (2°N).

N w F o O

1
muro perimétrico superior
muro perimétrico inferior
tabiqueria superior
tabiqueria inferior
caja de Astensor superior
caja ascensor inferior
escalera superior
escalera inferior

de sobrecarga

25

70

.17 Ton.
hi,
46.
67.
8L4.
65.
49g.
.00
26.
31.

8.
10.
2.

3.

39
76
76
73
18
68

00
50
68
23
83
14
68

33.

Total 569.

73 Ton.



Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso
Peso

Peso

2

Nivel
Nivel
Nivel
Nivel

Nivel

Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pértico
Pdrtico
de 1/2
de 1/2
de 1/2
de 1/2

N w F o O

1
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PRIMER NIVEL (1°N.)

muro perimétrico superior

tabiquerfa superior

caja de ascensor superior

escalera superior

Total

RESUMEN DE CARGAS EN EL EDIFICIO

iso

Azotea
yo
30
90
10

Total

Wi

492.
486.
489.
569.
131.

2,169,

80 Ton
53
00
73
20

26Ton.

N O N R

131.

.56 Ton.
.56
.34
41
.73
.73
.00
31.
10.
.14

50
23

20
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IT.- CORTANTE EN LA BASE

El cortante en la base se calcula empleando la férmula dada por
las Normas Peruanas de Disefio Antisismico, que nos da la minima

fuerza horizontal que se tendrd en cuenta para disefiar un edificio:

H = UKCP
Donde:
H = Fuerza horizontal o cortante total en la base del edi-
ficio.
U = Coeficiente que depende del uso de la edificacién y el

indice sismico de la regidn.

Ver tabla 1 (Proyecto de Normas Peruanas de Disefio Antisis
mico).

K = Coeficiente que depende del tipo de estructuracién es
cogido para el edificio. Es un factor de modificacién, en el que
se tiene en cuenta la respuesta de una estructura a una excitacidn
sismica de acuerdo a su grado de amortiguamiento, flexibilidad,
ductilidad y capacidad de absorcidén de energia.

C = Coeficiente sismico que determina el porcentaje del pe
so que debe tomarse como cortante e€n la base.

P = Peso muerto del edificio mds un porcentaje de la sobre
carga que debe tomarse, segilin las normas éste porcentaje correspon
de a 25% ; P = (CM+25% s/c).
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Factores que se tienen en cuenta en el Disefio Sismico.

1

.- Consideraciones de sismicidad. -

El territorio peruano se divide en tres regiones sismicas.
Regién 1.- Comprende el departamento de Arequipa y la parte sur
del departamento de Ica.

Regidén 2.- Comprende toda la costa, la sierra y la ceja de sel-
va, exceptuando la parte clasificada en la regidén 1 también se
considera en esta regidén, la parte de la selva central.

Regidn 3.- Comprende la regidén selvatica, exceptuando la parte
central, inclufda en la regidn 2.

El edificio a analizar se encuentra en la provincia de Ica, par

te central, luego pertenece a la regidn 2.

Uso de la edificacién:

Las construcciones atendiendo a su uso, serdn clasificadas se-
glin los siguientes tipos:

A.- Viviendas populares hasta de 2 pisos.

B.- Construcciones Comunes: constituidas por edificios de ofici
nas, edificios de departamentos, casas residenciales, etc.

Es el caso del edificio a analizar.

C.- Edificios plblicos.

D.- Construcciones especiales.

Coeficiente K.

Las normas dan diferentes valores al coeficiente K, seglin sea

la estructura del edificio, y %on los siguientes:

Tipo P.- K = 1.3.- Para edificios con estructuras "Tipo Cajén"
en los que los pdrticos no son disefiados para resistir toda la
carga vertical.

Tipo Q.- K = 1.0.- Para edificios con pdrticos disefiados para
soportar la carga vertical, carga permanente y por paredes u o-
tro elemento de arriostre que tome la fuerza horizontal.
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Tipo R.- K = 0.8.- Se toma este 'valor para edificios cuyos pér
ticos se disefian para resistir por lo menos el 25% de la fuerza
horizontal total y el 100% debe ser soportado por todos los ele
mentos resistentes, haciendose la distribucidén de acuerdo al
principio de las rigideces relativas.

Este tipo corresponde al edificio por analizar.
Tipos.- K = 0.67.- Se toma este valor para edificios en los cua-
les la fuerza horizontal total es resistida solamente por los

pérticos, teniendo éstos la necesaria ductilidad.

Coeficiente C.

Este factor que determina el porcentaje de la carga permanente
mds una parte de la sobrecarga que debe tomarse como cortante

en la base estd expresado por la siguiente férmula:

0.05
Cc =

H’

El periodo fundamental T, se determinard en funcidén de las ca-
racteristicas estrlcturales y de distribucién de masas de la
edificacidén o en su defecto se podrdn emplear las siguientes

férmulas:

1.- Para edificios donde los elementos resistentes a la fuerza
lateral estédn formados solamente por pdérticos y placas de Hor-
migdén armado de la caja de ascensor, sin paredes exteriores ni
interiores o construidos en tal forma que no rigidecen la es-
tructura;

T = 0.09 h/vD

2.- Para edificios con pocas placas de concreto armado, grandes
ventanas y pocos muros de relleno de ladrillos:

0.07h

T = —ingﬁ
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3.- Para edificios ccon gran cantidad de placas de concreto ar-

mado en la direccidén que se esta estudiando:

D = dimensidén del edificio en la direccién considerada.

5.- Coeficiente U

De

acuerdo a la regionalizacidén sfsmica y el uso de la edifi-
cacidn.

REGION.

1 2
A Disefiar y

3
construir de acuerdo a las recomen

daciones dadas en apéndice A de las normas.

z0~onc@-0z00 mo 079~
o

1 0.8 0.4
C 1.2 1.0 0.6
D De acuerdo a 2.02 A

CORTANTE EN LA BASE:

H = UKCP
De donde:

0
K = 0.
0

O o o

. 5
Periodo "T" en ambas direcciones (x,y)

0.08h

Tx = 0:07h Tu -
VE Al
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hx = 11.20 m. hy = 11.20 m.
Dx = 25.75 m. Dy = 35.10 m.
_ 0.07%x11.20 0.09x11.20
T = —0== Ty = ==
25.75 ¥35.10
Tx = 0.154 Ty = 0.170

Coeficiente sismico "C" en ambas direcciones (x,y).

Cx = 0.05 Cy = 0.05
Cx = 0.093 Cy = 0.092

Cortante en la base en ambas direcciones (x,y).

Hx 0.8x0.8x0.093x2,169.26 = 129.11 Ton.
Hy = 0.8x0.8x0.092%2,169.26 = 127.73 Ton.

Hx
Hy

129.11 Ton
127.73 Ton.
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Distribucién del Cortante en los Diferentes. Niveles del Edificio.

Se hace la distribucidén segiln la fdérmula:

Fi = q Wihi
£ Wih1
De donde:
Fi = fuerza horizontal en el nivel "i"

Wi = Peso del piso en el nivel "i", incluyendo el 25% de
s/c.
hi = altura del nivel "i" respecto a la base.
=Wihi = Suma de los productos "Wihi" para todos los pisos del
edificio.
El Fi para las dos direcciones sera:
Wihi Hx

Fix = ng—m = (W) Wihi = (Mx) = Wihi
. Wihi _ H o .
Fiy = Hy.EWIHI = (7EWI%I——) Wihi = (My) Wihi

Las constantes usadas (m) son:

| Hx _ H
Mx = EWihi by = EWinhi
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Piso |Ah(m) .hi(m6 Wi Ton{ Wihi Fix Fiy Vx Vy
Azotea|—= 11.20| 492.80 | 5,519.36| 49.u43| 48.90| 49.43 | u48.90
2.65
4P | _— 8.55| 486.53| 4,159.83| 37.26| 36.86| 86.69 | 85.76
2.65
3P |_— . 5.90| 489.00 | 2,885.10| 25.84| 25.56|112.53 | 111.32
2.65
2P | _— o 3.25| 569.73| 1,851.62| 16.58| 16.41[129.11 | 127.73
3.25
1P |—w 0.00| 131.20 0 0.00{ 0.00[129.11 | 127.73
Total »,169.26 [14,415.91
Mx = —B% = 123:11 . 5 gpgose
€Wihi  1u4,415.91
my = — ¥ - 127.73 . 4 gogg6
SWihi  14,415.91
Fix= 0.008956 (Wihi)

Fiy =0.008860 (Wihi).
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ITI.- CALCULO DE LOS VALORES D Y FUERZA CORTANTES EN COLUMNAS.

a) Calculo de Rigideces de Vigas; Rigideces, Valores D y Puntos de

Inflexidén de Columnas.

Férmula del coeficiente de rigidez absoluto (vigas y columnas).

Momento de Inercia de la secciédn

Longitud de la Viga o columna.

~
"

]
"

Los coeficientes de rigidez relativas son:

- Vigas: Ru = o
Ko = coeficinete de comparacidn.
- Columnas Rec = Ko
Ko Ko = 100

Férmula general del valor D para un entramado (Muto).

_ Ru Rc 12 EKO]
W= 7
Ru+Rc h

Donde [}2 259%} —\_-Se considera una unidad comiln para los pisos
h

tipicos.
E = médulo de elasticidad

h = altura de la columna:
Luego el valorDrelativo es:

Ru Rc

D= Ru+Rc

La fdérmula equivalente que usaré es:

D = aRec



-128-

Valores de A:

Caso 1: General

Ryy Ryy)
_ R . % _ERv_ R,+R,+R_ +R
azomops Rz s W ik e
2Rc 2Rc R
(e}
'C_;
Ry Ry

1°72
vigas, arriba y abajo, que llegan a la columna considerada.

R, ,R ,R3 vau: son los coeficientes de rigideces relativas de las
b ol

Nota: Si (R1+R2) es mucho mayor que (R3+Ru) 6 si (R3+Ru) es mucho

mayor que (R1+R2); el calor de "a" no debe ser mayor que aquel ob-

tenido aplicando la férmula para el siguiente caso 2, en que se

considera un extremo fijo.
Caso 2:Un extremo fijo (empotrado)

R, +R R
L. 05+R = grv _ PRy 19 | s%

2+R Re Re

TTPrreeer

Punto de Inflexidn:

Para obtener el punto de inflexidén en las columnas usaremos las ta-

blas dadas por Muto, que se han obtenido en base A:

1.- Rigideces de vigas iguales

2.- Altura de entrepisos iguales

3.- Diagrama de carga- rectangular (puede ser usada para
carga triangular).

El punto de inflexidén se calcula con la férmula siguiente:

Y=Y +Y + Y2 + Y

o) 1 3
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Donde:

%

s h

Yo = Porcentaje inicial de la altura standard "h" que se de-

Y = Valor final del punto de inflexidn en

termina con el valor de R y la ubicacidén del piso "n"
en un edificio de "m" pisos. Tabla 1A.

Y, = Término de correccidén debido a la variacién de valores
entre rigideces de las vigas superiores e inferiores.

Se da en la tabla 2 como funcidén del valor.

R1 R2
R, + R, L

RE + R“

o<

h

P.I—e—
é =
R3 RY_L

Y2 = Término de Correccidn debido a la variacidén de altura

del piso adyacente superior. Se da en la tabla 3 como

una funcidén del valor.

h
ocy = M hu
h
h
,:E
h?2

Yy = Término de Correccidn debido a la variacién de la altu-

ra del piso adyacente inferior. Se da en la tabla 3 co-

mo una funcidén del valor.

_ B
<3 =
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Las correcciones son aditivas o sustractivas.

Se hace notar que en el caso del presente edificio habra correcidn

de altura (1/2 , 1/3) por tener la estructura el primer piso (1°N)

una altura diferente a los pisos tipicos.

A continuacidn presento los cdlculos tabulados para todos los pdr-

ticos: principales y de arrastre.

En el primer piso, no se corrige Por of 4 (excepto las columnas inte-
riores).

PORTICOS PRINCIPALES

Pértico 6

2.65+

4N

—r

2.65

3.10

2.10 S ' ¥

PR FFFTET

6.70 ‘ 6.00 4.60




a) Rigideces:
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Dimensiones (cm).
Elementos Piso Tramo b h I cm2. Rv
A-B 25 30 4.60 56,250 .22
Azotea B-C 25 30 6.00 56,250 0.94
C-A 25 30 6.70 56,250 . 84
Vigas
A-B 25 40 4.60 (133,333 .90
4P a 2P B-C 25 40 6.00 133,333 2.22
C-A 25 40 6.70 (133,333 .99
Denomina |Dimensiones (cm).
Piso | Columna| b | t h I cm? Re
4P Ga,Gb,Ge
Gd. 25 30 2.65 56,250 .12
Ga,Gb,Gc
Columna | 3P-2P | Gd. 25 40 2.65 (133,333 .03
1P | Ga,Gb,Ge
Gd. 25 40 3.10 133,333 .30




b) Valores D.
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Columna Rv_ (Sup.) Rv  (Inf) _
Piso Denomina 12q derch.| 12q derch.| Rc R A

G=D = 0.84 = 1.99 |2.22 | 0.67/0.25| 0.53
15 G-C 0.84 | 0.91 1.99| 2.22 |2.12 | 1.41|0.41| 0.87
G-B 0.94 | 1.22 2.22| 2.90 [2.12 | 1.72[0.46 | 0.98
G-A 1.22 = 2.90 - |2.12|0.97/0.33] 0.70
-D - 1.99 - 1.99 |5.03 | 0.40{0.17 | 0.86
oo G-C 1.99 | 2.22 1.99 | 2.22 |5.03|0.84/0.30| 1.51
G-B 2.22 | 2.90 2.22| 2.90 [5.03 |1.02[0.34 | 1.71
= 2.90 | - 2.90 - |5.03|0.58[0.22]1.11
G-D - 1.99 Empotirado 4.30 | 0.46/0.39 | 1.68
= G-C 1.99 | 2.22 Empoqrado 4,30 | 0.98[0.50 | 2.15
G-B 2.22 | 2.90 Empoqrado 4.30 | 2.19[0.50 | 2.15

G-A 2.90 | - 4.30 [ 0.67|0.44 | 1

Empoﬁfaab

.89
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c) Puntos de Inflexidn:

Piso |Columna R 04 =09 =03 Yo | V1 Yo V3 Y
GD 0.67 | 0.u42 - --4-0.335| 0.19 - — || 0.525

4P GC 1.41 | 0.42 - - 0.420}| 0.103| - -110.523
GB 1.72 | 0.42 - - 0.435 | 0.074 | - - 10.509

GA 0.97 | 0.42 - - 0.385 ]| 0.1y - - 10.525

GD 0.40 - - - 0.40 - - - [ 0.400

27 3p GC 0.84 - |1 - - 0.45 = ] = - 1 0.450
GB 1.02 - - - 0.45 - - - 1 0.450

GA 0.58 - - - 0.40 - - - | 0.400

GD 0.40 - - 1.17| 0.50 - - 0 [ 0.500

2P GC 0.84 - - 1.17| 0.50 - - 0 [0.500
GB 1.02 - - 1.17| 0.50 - - 0 [0.500

GA 0.58 - - 1.17| 0.50 - - 0 | 0.500

GD 0.46 - |0.85 - 0.77 - 0 - 10.770

1p GC 0.98 - 10.85 - 0.65 - 0 - 3.650
GB 1.19 - |0.85 - 0.63 - 0 - 10.630

GA 0.67 - |0.85 - 0.70 - 0 - |0.700




~134-

Pértico 5.
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a.- Rigideces.
Dimensiones (cm).
Elementos| Piso Tramo b h ji I Rv
A-Bq 25| 30 4.60 56,250 1.22
Azotea B-C 25| 30 6.00 56,250 0.94
C-A 25| 30 7.00 56,250 0.80
Vigas
A-B 25| 40 4.60 (133,333 2.90
4Pa?2P B-C 25| 40 6.00 (133,333 2.22
C-D 251 40 7.00 (133,333 1.90
Denomina | Dimensiones (cml
Piso Columna b t h I Re
4P 5A,5B,5C,5D.| 25| 30 | 2.65 56,250 2.12
Columnas | 3P-2P |5A,5B,5C,5D | 25|40 | 2.65 133,333 5.03
1P 5A,5B,5C,5D 251 40 3.10 133,333 4,30




b) Valores D.
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Columna Rv  (Sup.) Rv (INF). _

Piso |Denomina 12q derecha | 12q |derecha| Rc R A
5-D - 0.80 | - 1.90 |2.12[0.64]0.24 | 0.51
s 5-C 0.80 [ 0.94 |1.90| 2.22 [2.42(1.38[/0.41 | 0.87
5-B 0.94 1.22 | 2.22 2.90 |2.12|1.72{0'u6 | 0.98
5-A 1.22 - 2.90 - 2.1210.97|0.33| 0.70
5- - 1.90 - 1.90 [5.03|0.38|0.16 | 0.80
3p_2Pp 5- 1.90 2.22 [1.90 2.22 |5.03|0.82(0.29 | 1.u46
5- 2.22 2.90 | 2.22 2.90 |5.03|1.02(0.34 | 1.71
5- 2.90 - 2.90 - 5.03(0.58(0.22 | 1.11
5- - 1.90 | Empotrado 4.30|0.44|0.38 | 1.63
1P 5- 1.90 2.22 |Empotrado 4.30(0.96(0.49 | 2.11
5- 2.22 2.90 | Empotrado 4.3001.19|0.53 | 2.28
5- 2.90 - Empotrado 4.30(0.67|0.44 | 1.89




c) Puntos de Inflexidn:

-136-

Piso |Columna R 2 =0, =0, YO Y1 9 3 v
§P 0.64 OLE?.._T_ 1 - |1 0.32 0.190| - - 0.510
4p 5C 1.38 [0.42 - - 1 0.42 0.106] - - 0.526
5B 1.72 (0.42 - - | 0.435| 0.075] - - 0.5120
5A 0.97 |0.42 = - 1]10.385]| 0.14 | - = 0.525
5D 0.38 = - - 10.39 - - - 0.390
3p 5C 0.82 - - - 10.45 - - - 0.450
5B 1.02 - - - |1 0.45 - - - 0.450
5A 0.58 - - - 10.40 - - - 0.400
5D 0.38 = - (1.17 | 0.51 - - -0.004 0.502
2P 5C _9.82 - - 11.17 |1 0.50 - - 0.500
5B 1.02 - - 11.17 | 0.50 - - 0.500
5A 0.58 - - 11.17 | 0.50 - - 0.500
5D 0.4y - 0.85| - 0.78 - 0| - 0.780
1p 5C 0.96 - 0.85| - 0.65 - 0] - 0.650
5B 1.19 - 0.85] - 0.63 - 0] - 0.630
5A 0.67 - 0.85| - 0.70 - 0| - 0.700




Pértico 4.
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E s} Ca (o} B A
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a) Rigideces.
Dimensiones(cm) N ]
Elemento| Piso Tramo b h L I cm Rv
A-B 25 30 4.60| 56,250 1.22
Azotea B-C' 25 30 4.00| 56,250 1.41
CrA 7pb 25 30 6.20| 56,250 0.91
Vigas |f——m——
A-B 25 40 4.60/133,333 2.90
4p-2P B—C. 25 40 4.00(233,333 3.33
C"A 25 40 6.20(133,333 2.15
2P D-E 25 40 4.60 (133,333 2.90
Denomina Dimensiones(cm)
Columna b t h I cm. Re
4P [LA,U4B,uD. 25 30 | 2.65| 56,250 2.12
Columna |[3P-2P [4A u4B,uD. 25 40 | 2.65 [133,333 5.03
1P YA-4B,4D,4E} 25 40 3.101(133,333 4.30




-137- a

b) Valores D.

Denomin| Rv (supeior) Rv(inferior). o

Piso |Columna| izqgda |derecha | izgda. |derecha | Rc R A D
LA 1.22 - 2.90 - 2.12|0.97({0.33 | 0.70
4P uB 1.41 1.22 SrESI3 2.90 2.12(2.09|0.51 |1.08
4D - 0.91 - 2.15 2.12|0.72|0.26 | 0.55
LA 2.90 - 2.90 - 5.03({0.58(0.22 |1.11
3P 4B 3Pe33 2.90 She i 2.90 5.03{1.24]0.38 |1.91
4D - 2.15 - 2.15 5.03{0.43|0.18 | 0.91
LA 2.90 - 2.90 - 5.03{0.58[{0.22 |1.11
2P 4B SINGES 2.90 3.33 2.90 5.03{1.24]0.38 |1.91
4D - 2.15 2.90 2.15 | 5.03(0.72|0.26 |1.31
LA 2.90 - Empotrado 4.30/0.67|0.44 |[1.89
1p uB 3313 2.90 Empotrado 4.30{0.67{0.56 | 2.41
| 4D 2.90 2.15 Empotrado 4.30/1.17|0.53 |2.28
LE - 2.90 Empotrado 4.30|0.67|0.44 |1.89




c) Puntos de Inflexidn:
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Piso|Columna R =04 oy 03 Y0 Yl 2 Y
LA 0.97 0.u42| - - |0.385 |0.14 | - 0.525

4p 4B 2.09| 0.u42| - - |o.45 |0.05| - 0.50
uD 0.72| 0.u2| - - |0.35 |0.18 | - 0.53

LA 0.58 - - - |o0.u0 - - 0.40

3P 4B 1.24 - - - |0.u5 - - 0.45
uD 0.43 - - - |o0.40 - - 0.40

LA 0.58 - - |1.127 |o0.50 - - 0.50

2P 4B 1.2u4 - - |1.17 |0.50 - - 0.50
uD 0.72| - - |1.17 |0.50 - - 0.50

LA 0.67| - p.85 | - 0.70 - 0 0.70

1P uB 1.45| - p.85 - 0.605 | - 0 0.605
4D 1.17 - p.8s - 0.633 | - 0 0.633

LE 0.67| - |- - 0.70 - - 0.70




Pértico 3.
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a) Rigideces.
) Dimensiones(cm) n

Elemento Piso Tramo b h L I cm Rv

A B 25 30 [4.60 56,250 1.22

B C!' 25 30 |4.00 56,250 1.41
C"D 25 30 |4.85 56,250 1.16 |
Azotea D E 25 | 30 |6.00 56,250 0.94 |

B 25 30 |6.00 i 56,250 0.94

F G 25 30 [5.70 56,250 0.99

Vigas

A B 25 40 |4.60 133,333 2.90

{ B C! 25 40 (4.00 133,333 SEYaI3

4P-2P C"D 25 40 |4.85 133,333 2.75

D E 25 40 |6.00 133,333 2.22

EF 25 40 |6.00 133,333 2.22

F G 25 4o (5.70 LT, S&JE] 2,34

Denomina| Dimensiones(cm)

Piso Columna b t h I Rc

4P 3A 3G 25 | 30 |265 56,250 2.12

Columng 3P-2P 3A 3G 25 4o |265 L8 S 5.03
1P 3A 3G 25 | 40 [310 133,333 | L.30 |




b) Valores D.
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Denomin. Rv. (superior) Rv (inferior) _
Piso |Columna |i1zquierda |derecha [1zquierda|derecha| Rc R
3A 1.22 - 2.90 - 2.12|0.97|0.33|0.70
3B 1.41 1.22 o & 2.90 [2.12]2.09|0.51(1.08
4P 3D 0.94 1.18 2.22 2,75 |2.12|1.67|0.46|0.98
Sk 0.94 0.94 2.22 2.22 |2.12|1.49(0.43|0.91
3F 0.99 0.94 2.34 2.22 |2.12(1.53|0.43(0.91
3G - 0.99 - 2.34 [2.12]0.78|0.28|0.59
3A 2.90 - 2.90 - 5.03|/0.58(0.22(1.11
3B gipel 2.90 S0 &8 2.90 [5.03]1.24(0.38(1.91
3p-2H 3D 2.22 2.75 2.22 2.75 [5.03]0.99|0.33|1.66
BiE 2.22 2.22 2.22 2.22 |5.03|0.88|0.31|1.56
3F 2.34 2.22 2.34 2.22 |5.03{0.91|0.31|1.56
3G - 2.34 - 2.34% |5.03|0.46(0.19|0.96
3A 2.90 - Empotrado 4.30{0.67|0.441.89
3B g, e 2.90 Empotrado 4.,30{21.45(0.56|2.41
1P 3D 2.22 2.75 Empotrado 4.30(1.16|0.52|2.24
3E 2.22 2.22 Empotrado 4,30({1.03(0.50(2.15
3F 2.34 2.22 Empotrado 4.,30(1.06(0.51(2.189
3G - 2.34 Empotrado 4.30[0.54(0.421(1.75
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c¢) Puntos de Inflexidn:

Piso |Columna| R =0 cop | eog Yo |Y1 |Y, Y, Y
3A 0.97 | 0.42| - - |0.385[0.1u4| - - | 0.525

3B 2.09 | 0.u2| - - jo.u45 |0.05]| - - | 0.50
4p 3D 1.67 | 0.42| - - |0.434|0.08| - - | 0.51u
3E 1.49 | 0.u2| - | - [o.s2u|o0.100 - - | 0.524

3F 1.53 | 0.u42| - - |0.426|/0.09| - - | 0.516

3G 0.78 | 0.42| - - 10.35 |0.15] - - | 0.50

3A 0.58 | - = - |lo.u0 | - = - ] o.40

3B 1.2u0f - = - [o.45 | - = - | 0.45

3P 3D 0.99 | - = - |0.u5 | - - - ] 0.u5
3E 0.88 | - - - |Jo.u5 | - = - | 0.45

3F 0.91| - - - lo.45 | - = - | 0.u45

36 0.46 | - - - [0.40 | - = - | 0.40

3A 0.58 | - - J1.127]0.50 | - = 0 | 0.50

3B (R 2T [ - [12.27|0.50 | - = 0 | 0.50

2P 3D 0.99 | - - |1.17}0.50 | - = 0 | 0.50
3E 0.88 | - - [1.17|0.50 | - = 0 | 0.50

3F 0.91 | - - |1.127|0.50 | - = 0 | 0.50

36 0.46 | - - J1+17}0.50 | - = 0 | 0.50

3A 0.67| - Jo.85] - Jo0.70 | - 0 - | 0.70

3B 1.45| - |o.85| - |0.605| - 0 - [} 0.70

1P 3D 1.16 | - |0.85| - |0.634| - 0 - | 0.634
3E 1.03| - |o0.85 - |0.6u7| - 0 - | 0.647

3F 1.06 | - |0.85| - |0.6u4L4| - 0 - | 0.6u44

36 o.54| - Jo0.85 - [0.73 | - 0 - Hl0.73
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Pértico 2.
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4) Rigiheces.

Dimensiones(cm
Elemento| Piso |Tramo b h L I cm® Rv
AB 25 30 460 56,250 1.22
BC 25 30 600 56,250 0.94
Azotea| CD 25 30 600 56,250 0.94
DE 25 30 600 56,250 -.94
EE 25 30 600 56,250 0.94
FG 25 30 580 56,250 0.97
Vigas

AB 25 40 460 133,333 2.90
BC 25 40 600 133,333 2.22
4P-2P CD 25 L0 600 133,333 2.22
DE 25 40 600 133,333 2.22
B3R 25 40 600 133,333 2.22
FG 25 40 600 133,333 2.30

Denomin Dimensiones (cm|)
Piso |Columna | b t h I cmb Re
4p 2A-2G 25 30 265 56,250 2.12
Columnas | 3P-2P | 2A-2G 25 40 265 |[[|337,333 5.03
1P 2A-2G 25 40 310 (133,333 4,30




b) Valores D.
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Denomin Rv (superior) Rv (inferior) .

Piso |Columna |Izquierda|derecha |Izquierda|derecha| Rc R |[.A 1D
24 1.22 - 2.90 - |2.12|0.97(0.33]0.70 |
2B 0.94 1.22 2.22 2.90 | 2.12(1.72|0.460.98

4p 2C 0.94 0.94 2.22 | 2.22 [ 2.12|1.49(0.430.91
2D 0.94 0.94 2.22 2.22 [2.12/1.49(0.43(0.91

2E 0.94 0.94 2.22 2.22 | 2.12[1.49(0.43[0.91

2F 0.97 0.94 2.30 2.22 | 2.12[1.52(0.43(0.91

26 = 0.97 = 2.30 | 2.12[0.77[0.28(0.59

2A 2.90 - 2.90 - 5.03/0.58(|0.22(1.11

2B 2.22 2.90 | 2.22 2.90 | 5.03/1.02(0.34|1.71

2C 2.22 2.22 2.22 2.22 | 5.03/0.88(0.31[1.56
3F-287p 2.22 2.22 | 2.22 2.22 [5.03]0.88(0.31[1.56
2E 2.22 2.22 2.22 2.22 | 5.03/0.88[0.31[1.56

2F 2.30 2.22 2. 30 2.22 | 5.03/0.90[0.31/1.56

2G - 2.30 - 2.30 | 5.03/0.46(/0.19/0.96

2A 2.90 - Empotrado 4.30{0.67|0.44[1.89

2B 2.22 2.90 Empotrado 4.30(1.19|0.532.28

2C 2.22 2.22 Empotrado 4.30[1.19[0.50]2.15

L T 2.22 2.22 Empotrado 4.301.03]0.50]2.15
2E 2.22 2.22 Empotrado 4.30[/1.03({0.50|2.15

2F 2.30 2.22 Empoteado 4.30/1.05[0.51[2.19

[ 2c - 2. 30 Empotrado | 4.30[0.53|0.41]1.76




c) Puntos de Inflexidén:

—Any

Piso | Columna R | 91|92 |3 Yo | Y1 |Y2 |Y3 Y
2A 0.97 |0.42]| - - |o0.385/0.14 | - | - [0.525
2B 1.72 [0o.42] - | - |0.435([0.075] = | = [0.51
2C 1.49 |0.42| - - lo.u25f0.20 | - [ - [0.525
4P 2D 1.49 |0.42| - - |o.425[0.20 | - | - [0.525
2E 1.49 |0.42] - - |0.u25[0.10 | = | = [0.525
2F 1.52 [0.42| - - |0.425/0.093] - | - [0.518
26 0.77 |0.42| - - |o0.350]0.155] - | - [o0.505 |
2A 0.58 | - - - | 0.10 - -] -]o.u0
2B 1.02 | - - - |o0.u5 - - | - lo0.55
2C 0.88 | - - - | o0.45 = i = =]0.8%5 |
3p 2D 0.88 | - - | - |o.u5 | - S5 T [ =
2E 0.88 | - - - | o0.u45 - =il—=1]10= %5
2F 0.90 | - - - | 0.45 - -] -To.us
26 0.46 | - - - | 0.40 - -1 -1o.u0
2A 0.58 | - - |1.17{ 0.50 - - 0/o0.50
2B 1.02| - | - |1.127] 0.50 - -] o]o.50
2¢C 0.88| - | - [1.17] 0.50 - -] ofo.50
2P 2D 0.88 - | - [1.17] 0.50 - -] 0] o0.50
2E 0.88 | - - |1.17] 0.50 - -1 o] o.50
2F 0.90 | - - |1.17] 0.50 - -| o] o.50
26 0.46 | - - |1.127| 0.50 - -| o] o0.50
2A 0.67| - 0.85 - | 0.70 - o| -]o0.70
2B 0.67| - |0.85 - | 0.631 - 0| -]0.70
2C 1.03| - Jo.8s - | o.647 - 0| -|0.647
1p 2D 1.03| - |0.85 | - | 0.647 - | 0] -] 0.647
2E 1.03| - {0.85 - | o.6u7 - ol -| 0.647
2F 1.05| - [0.85 - | 0.6u5] - ol -| 0.645
26 0.53| - |o.85| - | 0.735 - o] - 0.735
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Pértico 1
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a) Rigideces.
Dimensiones(cm)
Elemento| Piso | Tramo b h 5 I cm. Rv
AB 25 ] 30 460 56,250 1.22
BC 25 |30 600 56,250 0.94
Azotea CD 25 | 30 600 56,250 0.94
DE 25 | 30 600 56,250 0.94
EF 25 | 30 600 56,250 0.94
FG 25 | 30 600 56.250 0.94
Vigas
AB 25 | 40 460 (133,333 2.90
BC 25 (40 600 133,333 2.22
4p-2P CD 25 |40 600 (133,333 2.22
DE 25 |40 600 (133,333 2.22
EF 25 |40 600 (133,333 2.22
FG 25 | 40 600 (133,333 2.22
- o8 s
Piso Bg 8ﬁﬁga Emens%onpsgcm) I cm. Re
up 1A-1G 25 30 265 56,250. 2.12
Columnag sp_»p | 1a-16 25 |40 | 265 {33,333 5.03
1P 1A-1G 25 40 310 [133,333] .30




b) Valores D.-
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Denominac.| Rv (superior) Rv (inferior) B B ™ ]
Piso| Columna izqda. |derecha |iIzqda. [ derecha| Rc R A D
1A 1.22 - 2.90 - 2.12)10.97 0.55 0.70
1B 0.94 1.22 2.22 2.90 2.12(1.72|0.46/0.98
e 0.94 0.94 2.22 2.22 2.12|1.49(0.43|0.91
4p 1D 0.94 0.94 2.22 2.22 2.12|1.49(0.43|0.91
1E 0.94 0.94 2.22 2.22 2.12(1.49|0.43|0.91
1F 0.94 0.94 2.22 2.22 |2.12|1.u9]0.43]0.91
1G - 0.94 - 2.22 2.12|0.74(0.27|0.57
1A 2.90 - 2.90 - 5.03/0.58|0.22(1.11
1B 2.22 2.90 2.22 2.90 5.03/1.02(0.34|1.71
1C 2.22 2.22 2.22 2.22 5.03/0.88(0.31|1.56
3P-2F 1D 2.22 2.22 2.22 2.22 15.03/0.88|0.31|1.56
1E 2.22 2.22 2.22 2.22 5.03/0.88/0.31/1.56
1F 2.22 2.22 2.22 2.22 5.03/0.88/0.31|1.56
1G - 2.22 - 2.22 5.03/0.44/0.18|0.91
1A 2.90 - Empotrado 4.30[0.67|[0.44|1.89
1B 2.22 2.90 Empotrado 4,30/1.19{0.53|2.28
1C 2.22 2.22 Empotrado 4.30/1.03|0.50(2.15
1P 1D 2.22 2.22 Empotrado 4,30, 1.03/0.50(2.15
1E 2.22 2.22 Empotrado 4.30/ 1.03[{ 0.50] 2.15
1F 2822 2.22 Empotrado 4.30[1.03{0.50| 2.15
1G - 2.22 Empotrado 4,30 0.52(0.40|1.72




c) Puntos de Inflexién.

-147-

Piso Columna R ~ =0, =og Yy ¥4 Y, Y, Y
1A 0.97 |0.42| - -|0.385|0.14 | - -|o.525

| 1B |1.72 |o.u2| - - |o.u35|0.079 - - |o0.525
. 1C 1.49 |o.u2| - | - |o.u2s|l0.10| - | -|o0.525
1D 1.49 [0.42| - — |o0.425/0.10 | - “[o0.525
1E 1.49 |0.u2| - ~ |0.425/0.10 | - —[0.525
1F 1.49 [0.42| - - |o.u25|0.10| - -|o0.525

e 0.74 |0.u2| - - lo0.35 [0.27 | - - [ o0.520

1A 0.58 | - - - lo.u0 | - - - | 0.uo0

1B 1.02 | - - _ lo.us | - - —|o.us

1C 0.88 | - - - |o.us | - - _|o0.u45

3P 1D 0.88 | - - - lo.us | - - — | 0.u45
1E 0.88 | - - _ [o.us | - - — | 0.u45

1F 0.88 | - - - Jo.us | - - - 0.u5

1G 0.uu | - - _ [o.u0 [ - - _[0.10

1A 0.58 | - - h.17 |o0.50 | - - of 0.50

1B 1.02 | - - h.17 |g.50 | - - of 0.50

1C 0.88 | - - h.17 |o.50 | - - o 0.50

&L 1D 0.88 | - - h.17 |o.50 | - ~ [ ol o.50
1E 0.88 | - —h.17]o0.50 | - - o 0.50

1F 0.88 | - _h.17 [o.50 | - - 0] 0.50

18 0.ub | - -[t.17 |o0.50 | - - 0] 0.50

1A 0.67 | - [0.85 0.70 | - 0 -| 0.70

1B 1.19 | - [0.85 0.631] - 0 -] 0.631

1c 1.03| - [0.85 0.6u7| - 0 | 0.6u7

1P 1D 1.03| - [0.86 0.6u7 - 0 | 0.647
| 1E 1.03| - |0.85 0.647 - 0 | 0.6u47
1F 1.03| - |0.85 0.647 - o | -| 0.647

G 0.52 | - |0.85 0.74 | - 0 -| 0.710




Pértico G
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] 2 3 T
2.65
S
_.65
2.65
—’_
3.10
i e TFTTr I I, g g TIFT A FAEE —_—
5.10 | 810 5.0 |
| J 1
a) Rigideces.
Dimenciones (cm) N
Elemento | Piso Tramo b h L | I cmt Rv
Azoten 1-2 35 23 + 510 |[35,487 0.70
2-3 35 23 510 |[35,487 0.70
Vigas 4P 3P 1-2 40 30 510 90,000 1.76
2-3 40 30 510 | 90,000 1.76
1-2 40 30 510 | 90,000 1.76
2P 2-3 40 30 510 | 90,000 1-.+76
. Denominac.lDimensiones (cm).|
Piso Columna b t h I cmL+ Re
up G1-G2 30 25 265 | 39,062 1.47
Columnas |3P-2P G1-G2 U0 25 265 | 52,083 1.97
1P G1-G2 4o 25 310 | 52,083 1.68




b) Valores D.
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Denomin.| Rv (superior) Rv (inferior) _ i
Piso |Columna |izqda.|derecha |izqda.|derecha| Rc R D
G1 - 0.70 - 1.76 {1.47(0.89(0.30 | O.4kL
4p G2 0.70 0.70 1.76 1.76 |1.47(1.67|0.46 [ 0.68
G3 0.70 - 1.76 - 1.47(0.84(0.30 | 0.4k
G1 - 1.76 - 1.76 |1.97|0.89(0.31 | 0.61
3P-2P G2 1.76 1.76 1.76 1.76 {1.97(1.79(0.47 | 0.92
G3 1.76 - '1.76 - 1.97/0.89|0.31 | 0.61
G1 - 1.76 Empotrado 1.68(1.05(0.51 | 0.86
1P G2 1.76 1.76 Empotrado 1.68|2.10|0.63 | 1.06
G3 1.76 1.76 Empotrado 1.68(2.10(0.63 | 1.06
Gl 1.76 - Empotrado 1.68(1.05(0.51 | 0.86
c) Puntos de Inflexidn:
Piso |Columna R 2] o0, |[o0g Y0 Y1 Y2 3 Y
G1 0.84 1 0.40 - - .35 [0.15 - - 0.50
4p G2 1.67 | 0.40 - - 10.434/0.083 - - 0.517
G3 0.84 | 0.40 - -10.35 |0.15 - - 0.50
G1 0.89 | - - -1 0.45 - - - 0.45
3P G2 1.79 - - - U5 - - - 0.45
G3 0.89 - - - U5 - - - 0.45
G1 0.89 - - |1.17) 0.50 - - 0 0.50
2P G2 1.79 - - 121.17, 0.50 - - 0 0.50
G3 0.89 - - [1.27) 0.50 - - 0 0.50
G1 1.05 - 0.85 - 0.645| - 0 - 0.645
" G2 2.10 - [0.85 - 0.55 - 0 - 0.55
1P c3 2.10 | - p.85 | = |0.55 | - 0| - |0.55
GL 1.05 - - - 0.645| - 0 - 0.645
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Pérticos F,E.
I 2 3 ?
2.65
_
2.65
_ L
2.65
L.
3.10
6.0 5.10 5.0
T
a) Rigideces.
: . Dimensiones (cm)
Elemento Piso Tramo b h (7= & I cm.k4 Rv
Azotea 1-2 35 23 510 35,487 0.70
2-3 35 23 510 35,487 0.70
Vigas 4P-3P 1-2 40 25 510 52,083 1.02
- 4o 25 510 52,083 1.02
- 40 25 510 52,083 1.02
2P - 40 25 510 52,083 1.02
3-4 40 25 510 52,083 1.02
Denominacidr] Dimensiones(cm)
Piso [olumna b t h I cm* Rc
up Gl,GQ, G3 30 25 265 39.062 1.47
Columnaspp 55 (1,62, 63 4o | 25 265 | 52,083 1.97
1P B1,62, G3,64 | 40 | 25 | 310 | 52,083 1.68




b) Valores D.
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Denomin Rv(superior) | Rv(inferior).. _
Piso Columna|izqda.|derecha|izgda.|derechal Rc R A D
F1 - 0.70 - 1.02 |1.47|/0.58| 0.22| 0.32
Lp F2 0.70 0.70 1.02 1.02 |1.47({21.17 | 0.37| 0.54
F3 0.70 - 1.02 - 1.47(0.58 | 0.22| 0.32
F1 - 1.02 - 1.02 |1.97(0.52 | 0.21| 0.u41
3P-2P F2 1.02 1.02 1.02 1.02 [1.97|1.04 | 0.34| 0.67
F3 1.02 - 1.02 - 1.97/0.52 { 0.21| 0.41
F1 - 1.02 Empotrado 1.68|/0.61 | 0.42| 0.71
1P F2 1.02 1.02 Empotrado 1.68/1.21 | 0.53| 0.89
F3 1.02 1.02 Empotrado 1.68({1.21 | 0.53| 0.89
Fu 1.02 - Empotrado 1.68({0.61 | 0.42| 0.71
c) Puntos de Inflexiég:
—— s e - =
Piso Columna R 1 =3, =Cg Y0 Y1 2 Y
i
F1 0.58/0.69 - | - 0.30 |0.064 - 0.36Y4
up F2 1.17/ 0.69| - - 0.408|0.05 - 0.458
F3 0.58/0.69 - - 0.30 |0.064] - 0.364
F1 0.52| - - - 0.40 - - 0.40
3P F2 1.04) - - - 0.u45 - - 0.45
F3 0.52| - = - 0.40 - - 0.40
F1 0.52| - - (1.17 |0.50 - - 0.50
2P F2 1.04) - - 11.17 |0.50 - - 0.50
F3 0.52] - - 11.17 |0.50 - - 0.50
F1 0.61] - 0.85 - 0.70 - Q | 0.70
1P F2 1.21) - 0.85 - 0.629 - 0 0.629
F3 1.21] - |o0.85| - o.s29] - | o 0.629
Fuy 0.61| - - - 0.70 - - 0.70




Pértico D:
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4 5 6
I 2 =
2.65
—
2.65
e A
2.65
—_—
3.10
5.10 6.10
—r
a) Rigideces.
Dimensiones(cm)|
Elemento Piso Tramo b h L I cm Rv
Azotea 1-2 35 23 510 | 35,487 0.70
2-3 35 23 510 | 35,487 0.70
Vigas : 4o | 25 | 510 | 52,083 1.02
B - 40 | 25 | 510 | 52,083 1.02
Denomin. Dimensiones(cm)
Piso| Columna b t h I cm Re
4P |D1,D2,D3, 30 | 25 265 | 39,062 1.47
Columnas| 3P-2P |D1,D2,D3, 4o | 25 265 | 52,083 1.97
1P |D1,D2,D3. 4o | 25 310 | 52,083 1.68




b) Valores D.
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Denominal Rv (superior) | Rv (inferior)
Piso Columna |izqda. |[derecha |izgda.| derecha Re R D
D1 - 0.70 - 1.02 1.47 |0.58 .22|]0..32
4P D2 0.70 0.70 1.02 1.02 1.47 |1.17 | 0.37|0.54
D3 0.70 - 1.02 - 1.47 |0.58 | 0.22]0.32
D1 - 1.02 - 1.02 1.97 [0.52 | 0.21|0.41
3P-2P D2 1.02 1.02 1.02 1.02 1.97 |1.04 | 0.34|0.67
D3 1.02 - 1.02 - 1.97 |0.52 [ 0.21|0.41
D1 - 1.02 Empotrado 1.68 [0.61 L42(0.71
1P D2 1.02 1.02 Empotrado 1.68 |0.21 (0.53|0.89
D3 1.02 - Empotrado 1.68 [0.61 Lu42(0.71
c) Puntos de Inflexidn.
Piso |Columna| R [ 5 |-, Y, Y, ” Y
D1 0.5810.69| - - jo. 30 0.064 - 0.364
4p D2 1.17 |0.69| - - | 0.408 | B8.05 - 0.458
D3 0.58 |0.69| - = |}10°." 30 0.064 - 0.364
D1 0.52 - - - (0.40 - - 0.40
3P D2 1.04 - - - | 0.45 - - 0.45
D3 0.52 - - - (0.40 - - 0.40
D1 0.52 - - 1.17{ 0.50 - - 0.50
2P D2 1.04 - - 1.17| 0.50 - - 0.50
D3 0.52 - - 1.17{ 0.50 - - 0.50
D1 0.61 - 0.85 - 10.70 - 0 0.70
1P D2 1.21 - 0.85 - 10.629 - 0.629
D3 0.61 - 0.85 - 1o0.70 - 0.70
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Pértico a.
G (=1 4
| r4 3 ]
2.6s
_‘I'_
Z.e=
PLack zes
30
FIETIT FEWTI77 K rir e
I .00 L 5./0 ‘
a) Rigideces.
Dimensiones(cm).
Elemento Piso Tramo b h L I om.b Rv
Azotea ;-2 35 __23 510 35,u87 0.70
Vigas = 35 23 510 35,487 0.70
4P-2P 1-2 40 28 510 §2,083 1,02
2-3 40 28 510 §2,083 1.02
Denom. Dimensiones(cm)
Piso [Columna b t h I cnmW Re
up c1,C2 30 25 | 265 39,062 1.47
Columnag3P-2P | C1,C2 40 25 | 265 52,0883 1,97
1P | cC1,C2 40 25 | 310 §2,083 1.68




b) Valores @

Jw
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Nenonin Rv(sunerior) | Pv(inferior), | ﬂF_
Piso | Columnallzgda. [derecua [1zqda.| derecha | Re 13 A o
e i 6,76 - 1.02 | 1.47 | 0.58 | 0.22|0. 32
£ 0.79 I BT 1.02 | 1.47 { 1,17 | 0.37|0.54
) [ B TR 2 1.02 | 2.97 | 0.52 | 0.21]9.41
—D 1.02 1.02 | 4.20 1.02 [1.97 [1.04 | 0.34|0.67
e ol = 1,02 vmpotrado 1.68 | 0.61 | 0.42(0.71
o - 1.02 Lmootrado 1,66 | 1.21 [ 0.53[0.89
¢) Puntos de Ianflexidn:
Piso |Colurmna il ST or v Y, Y, | ¥, .
e ¢l .58 | 0.3 - - 10.32 [n.064 s - 0.35%
o2 1,17 | 9.2 - - |o.u28(0.05 - -|o.u55
c2 | 1.o% - - _ lo.us | - -1 lo.us
- c1 | 0.52 = - l1aa7felse | - -] 0.50
22 1.04 - - 1.17[0.50 - - 0.50
1P Cl 0-61 - 0‘85 - 0.7U LAl = 0.70
c2 1.21 - |o.85 - |6.829]| - -l0.623




Pértico B.
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f F-] 3 4 5 &
2.65
2.65
2.65
3.10
77 le e —=rivas e TTIFTESAIAT : ST e o E T— —
5.10 5.10 J 5.10 L 5.10 l 5.10
4 = —m e =
a) Rigideces.
Dimensiones(cm) o T
Elemento| Piso Tramo b h L I cmY Rv
1-2 35 23 510 35,487 0.70
2+3 35 23 510 35,487 0.70
Azoted 3-4 35 23 510 35,487 0.70
4_5 35 23 510 35,487 0.70
. 5-6 35 23 510 35,487 0.70
Vigas —
1-2 40 25 510 52,083 1.02
2-3 4o 25 510 52,083 1.02
4Up-2P 3-4 4o 25 510 52,083 1.02
4_5 40 25 510 52,083 1.02
5-6 40 25 510 52,083 1.02
Denominac.| Dimengiones(cm).
Piso Columna b t h I cm.* Re
4P |[B1,B2,B3,Bk4,
B6. 30 25 265 39,062 1.47
Columnas | 3P-2P |B1-B6 40| 25,| 265 52,083 1.97
1P |[B1-B6 4o 25 310 52,083 1.68




b) Valores D.
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| Denomina Rv(superiof;-_ _Rv(infé;ior) _

Piso Columna |izqda. |derecha |l1zgda. |derecha Re R
B1 - 0.70 - 1.02 1.47 |0.58(0.22(0.32
Lp B2-B5 0.70 0.70 1.02 1.02 1.47 |1.17|0.37(0.54
B6 0.70 = 1.02 - 1.47 |0.58[0.22[0.32;
B1 - 1.02 - 1.02 1.97 | 0.52|0.21(0.41
3P-2P B2-B5 1.02 1.02 1.02 1.02 1.97 [1.04|0.34|0.67
B6 1.02 - 1.02 - 1.97 |0.52(0.21|0.41
Bl - 1.02 Empotrado 1.68 |0.61(0.42|0.71
1P B2-B5 1.02 1.02 Empotrado 1.68 |1.21|0.53|0.89
B6 1.02 - Empotrado 1.68 [0.61]/0.42[0.71




c) Puntos de Inflexién:
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Piso |[Columnal R = >, cogq Yg | ¥4 ) | Y3 Y
B1 0.58 0.69 - - |0.30 |o.064] - | - |0.364
B2 1.17 0.69 - - |o.vo08l0.05 | - | - |a.uss
4p B3 1.17 0.69 - _ |o0.408/0.05 | - | - |0.458
Bl 1.17 0.69 - _ |o.408/0.05 | - | - |o0.U58
BS 1.17 0.69 - - |o.uo08l0.05 | - - [o0.u58
B6 0.58 0.69 - — |0.80 |0.064] —| - |0.364
B1 0.52 - - - |0.50 - -| e. |o0.500
B2 1.04 - - - |o.50 - _ | - To.s00
3p B3 1.04 - - _|o.50 - _ [ - [o.500
Bl 1.04 - - _|o0.50 - 1 - To.500
BS 1.04 - - —[0.50 - [ - [0.500
B6 0.52 - - - [0.50 = _[ - [0.500
B1 0.52 - - 1.17| 0.40 - -| o |o0.u0
B2 1.04 - - 1.17| 0.45 - -| o |o.us5
2P B3 1.0 - - 1.17 0.45 - ~1 0o |o.us5
By | 1.04 - - 1.17/ 0.45 - - 0 [0.45
B5 1.04 - - 1.17| 0,45 - | 0 [o0.u5
B6 0.52 - - 1.17| 0.40 - - 0 [o0.u0
B1 0.61 - |o0.85 - l0.70 - of - |0.70
B2 1.21 - |o0.85 - |o0.629 - o| - [o0.629
1P B3 1.21 - |o.ss5 _|o0.629] - 0| - |o0.629
Bl 1.21 _ |o.85 | o0.629 - 0| - | 0.629
BS 1.21 _ |o.85 _[o0.629] - o = [0.629
B6 0.61 — |0.85 —[0.70 - o - [0.70




Pértico A.
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] 2 3 q 5 6
2.65
2.65
2.65
3.10
AT . TR e — e e s R —r— ———————
5.10 5.0 5.10 5.10 5.10
—p—
a) Rigideces.
N Dimensiones(cm) y
Elemento| Piso Tramo b h IG I cm. Rv
1-2 35 23 510 35,487 —0+-70
2-3 35 23 510 35,487 0.70
Azotea 3-4 35 23 510 35,487 0.70
4_5 35 23 510 35,487 0.70
Vigas 5-6 35 23 510 35,487 0.70
1-2 40 30 510 90,000 1.76
2-3 40 30 510 90,000 1.76
4p-2P 3-4 40 30 510 90,000 1.76
4-5 40 30 510 90,000 1.76
5-6 40 30 510 90,000 1.76
Denominan{ Dimensiones (cm) "
Piso | Columna b t h I cm. Re
Lp Al1-Ab 30 25 265 39,062 1.47
Columnas | 3P-2P A1-Ab N0) 25 265 52,083 1.97
1P Al1-Ab 40 25 310 52,083 1.68




b), Valores D.
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Denomin Rv (superior)| Rv (inferior) -
Piso Columna | izqda.|derecha|izqda.|derecha Rc R A D
A1l = 0.70 = 1.76 1.47 |0.84]0.30(0.4u
4p A2-A5 0.70 0.70 | 1.76 1.76 | 1.47 |1.67|0.46/0.68
A6 0.70 = 1.76 = 1.47 [ 0.84(0.30|0.40]
Al - 1.76 = 1.76 1.97 (0.89(0.31/0.61
3P-2P | A2-AS 1.76 1.76 | 1.76 | 1.76 | 1.97 |1.79]/0.47/0.92
A6 1.76 = 1.76 = 1.97 | 0. 0.3T(0.51
Al - 1.76. Empotrado 1.68 [1.05|/0.51|0.86
1P A2-AS 1.76 1.76 Empotrado 1.68 | 2.10/0.63(1.06
A6 1.76 - Empotrado 1.68 [1.05({0.51|/0.86 |




¢) Puntos de Inflexidn:
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Piso |Columna| R =0 o, =0y Y, Y, | Y, 3 Y
Al 0.84 | 0.u0| - - 0.35 [0.150 - - | 0.500
A2 1.67 | 0.u0| - - |0.434|0.083 - - |0.517
4P A3 1.67 | 0.40| - - |o.434[0.083 - - |o.517
AL 1.67 | 0.40| - - |o.u434l0.083 | - | - ]o0.517
AS 1.67 |o0.u0| - _ |o.u3u]o.083 | - | - |o0.517
A6 0.84 | o0.u0| - - 10.35 [0.150 - - 10.500
Al 0.89 - - - |o0.us - - ~ | o0.us
A2 1.79 =i hai= ~ |0.u5 - - | - To.us
3p A3 | 1.79 - - ~ |o.us - - - |o0.us
Al 1.79 - - _ |0.u5 - - - | 0.u5
A5 1.79 - - - |o.us - - - |o.us
A6 0.89 - - - lo.us - - - |o.u4s
Al 0.89 - - 1.17/0.50 - - 0 |0.50
A2 1.79 - - 1.17/0.50 - - 0 |0.50
2P A3 1.79 - - 1.17/0.50 - - 0 |0.50
Al 1.79 - - 1.17/0.50 - - 0 [0.50
AS 1.79 - - 1.17/0.50 - - 0 |0.50
A6 0.89 - - 1.17[0.50 - - 0 [0.50
Al 1.05 ~ lo.85 - |o.eus| - 0 - | 0.6u5
A2 2.10 ~ |0.85 ~ lo.8us| - 0 ~ |0.550 |
1P A3 2.10 _ l0.85 - lo0.55 - 0 - |0.550
Al 2.10 _ |o.85 _ lo.55 - 0 - |0.550
AS 2.10 _ lo0.85 - lo.55 - 0 - |o0.550
A6 1.05 _ |o.85 _ |o.eus| - 0 - |o.6us
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ANALISIS DE PBACAS: Sismicas y de Ascensor.

Valores D y Fuerza Cortante.

El andlisis de las placas se hardn en las dos direcciones:

Direccidén X: Direccidén de los pdérticos de amarre.

Direccidén Y: Direccidén de los pdrticos principales.

METODO DE ANALISIS:

10

20

Se asume una distribucién de la fuerza cortante en los dife-
rentes pisos de las placas.
Se calcula la deformacidén total de la placa considerandola

como un voladizo libre apoyada en su base.

3° Se calcula los valores "D" de las placas.

4o Se distribuye el corte total del piso a los elementos resis-
tentes (columnas y placas).

5° Se compara los cortantes obtenidos para placas con los cor-
tantes asumidos inicialmente.

6° En caso de no existir tal aproximacién entre los cortantes
comparados, se repite el proceso anterior hasta llegar a un
resultado aprdéximado al anterior tanteo.

7° Con el Gltimo tanteo obtendremos los valores "D" de las pla-
cas.

Valor "D":

Esta dado por la siguiente férmula:

Dn = Vn
Swn
Swn = Ssn + dBn +dRn
Donde:
Vn Fuerza cortante en el piso "n"
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dwn = Deflexién total de la placa en el piso "n"
§sn = Deformacidén por corte.

§Bn = Deformacién por flexidn.

S Rn = Deformacidén por rotacidén de la fundacién.

C4lculo de d sn:

"

La deflexidn en el piso "n" estd dado por la ecuacidn:

_ BK Vn hn
$en = GAwn

Donde:

B = factor de deformacidén pléstica.

K = coeficiente de forma (Rect. 1.5)
hp = altura del piso "n"

G = mbdulo cléstico al corte.

Awn = Area de la seccidn en el piso "n'" considerado.

Usando la unidad comin: hp?2
12Eko
E _
y g= 2.3 (concreto)
E = 210 Ton/cm?
Se obtiene:
’) - 27.6 Ka
sn (5Asn X ey
donde:
Asn = K vn
Awn

Célculo de OSBn

Se emplea la siguiente fdrmula:
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SBn = 4 A, . 9
Bn =
donde:

i 22 Mi 1  Mn

Apy S e=x o=
Rwi 2 Rwn

_ Iwn 1
Rwn = _hn k_o

Cdlcnlo de d Rn:

Se emplea la siguiente fdérmula:

éRn = Bhn
U do la unidad comin: hnZ
sando la R TS
Sor - 12Eko
Rn 6hn —h—n'z—
é Rn = 12 :]Eko 'B
n

Distribucién del corte del piso a los elementos:

Vn = &\];E Dn .
Vn = Corte del elemento resistente en el piso "n"
Vt = Corte total del piso "n" en la direccidn considerada
Dn = Valor D del elemento en el piso "n"
<=Dn = Suma de valores "D" (columnas y placas) en el piso "n".



ANALISIS DE PLACAS EN LA DIRECCION Y.
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Placa A: (2 unidades)

So T

2AsT.

IST.
——

Cog PR T T A T

[ :* =

SIS F

Datos
Placa A
A =315%25=7875cm

(315)3
[ =]

h =265cm.
h1=310cm.
Rp=2457

Pp1=2100

—

2

I =25% =6.51x107cm "

Placa B:

J |

|

Placa B

A =315%20=6300cm2

_ (315)3
T -20X—i7—
h = 265 cm.
hl= 310 cm

I =572613 cm

(1 unidad)

=5.21%x107cm

i

T1= 5.15x10 cm”
Rpl= 1958
Rp3= Rp2= 1955

Rpl= 167U

Placa C: (1 unidad).

~rrrrbrre
i

Placa C.
A=1.15%x20=2300
v 1=20x45122320, 30107
h= 265 cm
hl= 310 cm
I =167,500 cm
I1= 0.313x10  cm
Rp4= 120
Rp3= Rp2= 119
Rpl= 102

uy
m
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PRIMER TANTEO

Placa A: Dos unidades.

Cilculo de S sn:

Piso Vn Awn K A Asn ‘ko [ hn 3Ssn
n Ton.| cm? Ton/cm?2 cm.
up 50 | 7,875 1.5 1.0 0.95X10_z 100 265 0.099
3P 85 [7,875]| 1.5 1.0 1.62x10" 7| 100 265 0.169
2P 110] 7,875 1.5] 1.0 2.10)(10_Z 100 265 0.219
1P 125/, 7,875| 1.5| 1.0 2.38){10-2 100 310 0.212
C4lculo de &Bn:
. ; T 1
Piso Vnxhn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4LABn 3/hn S Bn
n [(ton.cm).104 x102| x102 (cm)
Lp 132.50 132.50] 132.50| 2457 5.39 [287.81 | 0.0113 3.25
3P 225.25 357.75 490.25| 2457 | 19.95 |262.47 | 0.0113 2.96
2P 291.50 649.251007.00| 2457 | 40.98 |[201.54 | 0.0113 2.28
1P 387.50 1036.751686.00| 2100 | 80.28 80.28 | 0.0096 0.77
C4lculo de Dn
Piso Vn S sn $Bn SRn Swn ~ Dn f
n (ton) (cm) (cm) (cm) (cm) Ton/cm.
up 50 0.099 3.25 0 3.349 14.93
3P 85 0.169 2.96 0 3.129 27.17
2P 110 0.219 | 2.28 0 2.499 | u44.02
1P 125 0.212 | 0.77 | o | 0.982 | 127.29 |
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Placa B: 1 unidad

Por ser la placa una pared con abertura pequefia (pl<0.4%) la deflex--
ién es mayor que la que se produce en una pared sdlida. La existen-
cia de una abertura impide la distribucién uniforme de los esfuer-
zos de corte, creando esfuerzos locales en el contorno de la aber-
tura y aumentando la deformacidn, cuanto mds grande es la abertura,
mayor es la deflexidn.

A la deformacidn por corte de una pared con abertura, se le 1lamo

deformacién de marco, S y se calcula con la siguiente ecuaciédn:

F’

JF = % Ss
donde:
Ss = Deflexién por corte de la pared sin abertura.
r = (1.0 - 1.25p)
_ farea de la abertura
p » area total de la pared

La ecuacidn para hallar &F, se aplica para valores de p que varfian
entre 0.0 y 0.4.

En la deformacidén por flexidén, el momento de inercia a usar en el
cdlculo de la defelxidn por flexidén de la pared como un todo, se
asume entre la seccidén a través de la abertura y la seccidn sin a-
bertura. E1 cdlculo puede ser hecho siguiendo el mismo procedimien-
to que para paredes sdlidas.

La deflexidn total en el piso "n", se obtiene sumando las dos ante-
riores y agregando la que se produce por rotacién de la fundacidn

(en mi caso S Rn = 0).
Swn = SFn + SBn + SRn

. _ Vwn

. .Dwn = m—
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Cdlculo de an:
Biso Vn Awn A Asn Ko hn sn [ 1/r SFn
n Ton cm? Ton/cm 2 cm cm
up 50 |6300 1.5 1.0 1.19x10_2 100 | 265 | 0.124) 154 [ 0,190
3P 85 |6300 1.5] 1.0 2.02){10-2 100 | 265 | 0.,210f 208 [ 0.437
2P 110 |[6300 1.5 1.0 2.62x10-2 100 | 265 | 0.273| 208 | 0.568
1P 125 (6300 1.5W1.0 2.98x10_2 100 | 310 | 0.265| 154 | 0.408
Cilculo de  ©Bn
1 —T r o
Piso Vn x hn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4ABn | 3/hn | §Bn
n  |(Ton.cm)x104 x102 | x102 cm.
up 132.50 132.50| 132.50| 1958 6.77 361.39|0.0113|4.,08Y
3P 225.25 357.75| 490.25|1955/25.08 329.54(0.0113| 3.724
2P 291.50 649.25|1007.00| 1955/51.51 252.95(0.0113|2.858
1P 387.50 1036.75|1686.00| 16 74{100. 72 100.72(0.0096(0.967
Cdlculo de Dn
Piso Vn S Fn $ Bn SRn S wn Dn
n Ton. cm cm cm cm Ton/cm.
up 50 0.190 b,08u4 0 u.,274 11.70
3P 85 9.437 3.724 0 4.161 20.43
2P 110 0.568 2.858 0 3.426 32.11
1P 125 0.408 0.967 0 1.375 90.91
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Placa C: 1 unidad

Cdlculo de &Fn

Piso Vn Awn K Asn Ko hn sn 1/r| fFn
n | Ton cm? & | Ton/cm? cm cm
up 50 2300 1.5/1.0 3.26x10_2 100 265 0.339 | 100 |0.339
3P 85 2300 1.5/1.0 5.5'l+x10_z 100 265 0.576 | 127 |0.732
2P 110 2300 1.5/1.0 7.17x10'£ 100 265 0.746 | 127 |0.947
1P 125 2300 1.5/1.0 8.15x10_z 100 310 0.725 | 118 |0.856
C4lculo de oBn
. L

Piso Vn x hn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn qABn 3/hn 3 Bn
n |(Ton.cm)x104 x102 x102 cm
4p 132.50 132.50( 132.50(120 110.42 | 5932.68(0.0113|67.039"
3P 225,25 357.75/ 490.25(119 411.97 | 5410.29(0.0113|61.136
2P 291.50 649.251007.00(119 8u46.22 | 4152.10/0.0113(46.019
1P 387.50 1036.75[1686.00|102 |1652.94 (1652.94 |0.0096(15.868
C4lculo de Dn

Piso Vn $SFn $ Bn SRn Swn Dn
n Ton cm cm -cm cm Ton/cm
up 50 0.339 67.039 0 67.378 0.74
3P 85 0.732 61.136 0 61.868 1.37
2P 110 0.947 46,919 0 47.866 2.30
1P 125 0.856 15.868 0 16.724 7.47
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DISTRIBUCION DE CORTE EN PLACAS Y COLUMNAS.
Piso vVt Dy Dy Dy Dy £ Dn Vn Vn Vn Vn
n Col. Placa A | P1. B |P1l.C Col. |P1.A P1.B| P1.
4p 50 | 25.4y 29.86 11.70 0.74( 67.74(18.77 | 22.04| 8.63|0.55
3P 85 [ 42.95 54.34 20.43 1.371119.09|30.62 | 38.74|14.57|0.98
2P 110 | 43.35 88.04 32.11 2.30|165.80(28.74 | 58.37(21.29(1.52
1P 125 | 66.08 254.58 90.91 7.47|419.04(19.69 | 75'86(21.09(2.23
NUEVA DISTRIBUCION DE CORTE EN LAS PLACAS:
(7. QT O SST.
s : 2.6
2 T. o O AST
| e - -
E " 265
io T. 77 ‘ © SST L
—t 0. T
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Placa A:

2 unidades.

Cdlculo de Osn:
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SEGUNDO TANTEO

Piso| Vn Awn K é Asn Ko hn S sn
n Ton. cm2 Ton/cm? cm.
up 11 | 7875 0.21}(10-2 100 265 0.021
3P 19 | 7875 . 0.36){10_Z 100 265 0.037
2P 29 | 7815 0.55){10_Z 100 265 0.057
1P | 38 | 7875 0.72x10-%] 100 | 310 0.064
Cdlculo de SBn:
. 1
Piso| Vn x hn M n 2Mn Rn | 2Mn/Rn 4Abn 3/hn SBn
n Ton,cmxlO? x102 x102 cm
4p 29.15 29.159 29.15| 2457 1.19 70.23 | 0.0113 0.79
3P 50.35 79.50108.65| 2457 4,42 64.62 | 0.0113 0.73
2P #76.85 156.35235.85| 2457 9.60 50.60 | 8.0113 0.57
1P | 117.80 274 .80430.50| 2100[20.50 20.50 | 0.0096 0.20
C4lculo de Dn:
Piso Vn dsn § Bn SRn Swn Dn
n ton cm cm cm cm Ton/cm.
up 11 0.021 0.79 0 0.811 13.56
3P 19 0.037 0.73 0 0.767 24,77
2P 29 0.057 0.57 0 0.627 u6.25
1P 38 0.064 0.20 0 0.264 143,94




Placa

Cédlculo de

B:

lunidad.

5Fn
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Piso Vn Awn K 2 Asn Ko hn sn 1/r| SFn
n Ton cm2 Ton/cm2 cm cm
up 9 6300 1.5 (1.0 0.21x10-2 100 | 265 |0.22 (1.54(0.03Yy
3P 15 6300 1.5 (1.0 [’J.36x10—Z 100 | 265 |0.037(2.08|0.077
2P 22 6300 1.5 1]11.0 0.52X10-£ 100 | 265 |0.054(2.08|0.112
1P 28 6300 1.5 1]11.0 0.67X10-z 100 | 310 |0.060(1.54(0.092

R ——— - e e - — - -

Cdlculo de S&Bn:

Piso Vn x hn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4ABn 3/hn| $BN
n rI‘on.cmxlo2 x102 x102 cm
up 23.85 23.85| 23.85 1958 1.22 68.64(0.0113(0.776
3P 39.75 63.60 87.45 1955 u.y47 62.95(0.0113|0.,711
2P 58,30 121.90(185.50 1955 9.49 48.99/0.0113|0.554
1P 86.80 208.70|330.60 1674 19.75 19.75|/0.0096|0.190

Cédlculo de Dn

Piso Vn SFn $Bn SRn S Wn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
Lp 9 0.034 0.776 0 0.810 11.11
3P 15 0.077 0.711 0 0.788 19.04
2P 22 0.112 0.554 0 0.666 33.03
1P 28 0.092 0.190 0 0.282 99,29
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Placa C: 1 unidad.

C4dlculo de 3 FN

Piso Vn Awn K 4 Asn Ko Hn sn 1/r | JFn
n Ton cm Ton/cm? cm cm
4p 0.55 2300 1.5(1.0 0.0'+X10_2 100 (265 [ 0.004|1500 [0.004
3P 1.00 2300 1.0 0.06x10_2 100|265 | 0.006(1.27 |0.008
2P 1.55 2300 1.0 0.10x10_2 100 (265 | 0.010(1.27 | 0.013
1P 2:25 2300 1.0 0.15){10-Z 100|310 (0.013|1.18 | 0.015

Cdlculo de o BN:

Piso Vn x hn Mn | 2Mn Rn | 2Mn/Rn | 4ABN | 3/hn | SBn
n Ton.cmxlO2 x102 x102 cm
4p 1.46 1.46 | 1.46 120 1.22 77.22 [ 0.0113|0.872
3P 2.65 4,11 5,57 119 4.68 71.32 | 0.0113(0.806
2P 4,11 8.22112.33 155 10. 36 56.28 | 0.0113|0.636
1P 6.98 15.201|23.42 102 22.96 22.96 |10.0096|0.220

C4dlculo de Dn;

Piso Vn SFn dBn dRn Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
4p 0.55 ([ 0.004 0.872 0 0.876 0.63
3P 1.00 | 0.008 | 0.806 0 0.814 1.23
2P 1.55 |1 0.013 0.636 0 0.649 2.38
1P 2.25 [ 0.015 0.220 0 0.235 9.57
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DISTRIBUCION DE CORTE EN PLACAS Y
COLUMNAS

Piso vVt Dy Dy Dy Dy |€Dn Vn Vn Vn Vn

n Col P1.A {P1.B |P1l.C Col. P1.A | P1B P1C
4P [ 48.90 | 25.44 27.12|11.11|0.63| 64.30|19.36(20.64 | 8.45|0.48
3P | 85.76 | 42.95 49.54|19.04(1.23/112.76(32.68(37.70 ({14.49|0.94
2P 111.32 | 43.35/92.50133.03(2.39171.27(28.18|60.12 |[227147]1.55
1P |127.73 | 66.08287.88/99.29|9.57462.82|18.24|79.45|27.40|2.64

Nueva Distribucidn de Corte en Placas:
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Placa A:

2 unidades

Cdlculo de J sn:
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TERCER TANTEO

Piso| Vn Awn K é Asn Ko hn Ssn
n |Ton cm2 Ton/cm cm
wp | 10 [7875 | 1.5 0.19x102 [100 265 | 0.020
3P 18.57875 1.5 0.35x10_2 100 265 | 0.036
2P 29.5(7875 1.5 0.56x10_2 100 310 | 0.067
1P 39.5(7875 1.5 0.75x10—2 100 310 | 0.067

Cdlculo de OBN:

1

Piso| Vn x hn (M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4LABn 3/hn SBn
n Ton.cmxlO2 x102 x102 cm
up 26 .50 26,50 26.50| 2457 | 1.08 68.98 0.0113 | 0.779
3P 49,02 75.52102.02( 2457 | 4.15 63.75 0.0113 | 0.720
2P 78.18 [153.70229.22|2457| 9.33 50227 0.0113 | 0.568
1P 122.45 [276.15u429.85|21001|20.47 20,47 0.096 0.196
C4dlculo de Dn

Piso Vn §sn oBN SRn Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
up 10 0.020 0.779 0 0.799 12.52
3P 18.5/0.036 0.720 0 0.756 24,47
2P 29.5/0.058 0.568 0 0.626 u7.12

| 1P 39.5/0.067 0.196 0 0.263 150.19
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Placa B : 1 Unidad
Cdlculo de JEN
Piso Vn Awn K 6 Asn Ko hn sn 1/r| SFn
n Ton Ton/cm cm cm
up 8.5 | 6300 O.20x10_2 100 265 0.02111.54(0.032
3P 14,5 | 6300 0.35x10_2 100 265 0.036(2.08|0.075
2P 21.5 |6300 0.51x10_Z 100 265 0.053(208 |0.110
1P 27.5°16300 . 0.65%x10"¢ 100 310 0.058(1'5410.089
Cdlculo de  SBnm
. L
Piso Vn x hn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4ABN 3/hn S BN
n |Ton.cmx102 x102 x102 cm
4p 22.52 22.52| 22.52 11958 | 1.15 66.35 | 0.0113 0.750
3P 38.42 60.94| 83.46 (1955 | 4,27 60,93 | 0.0113 0.688
2P 56.98 117.92078.86 (1955 | 9.15 47.51 1 0.0113 0.537
1P 85.25 203.178321.09 |1674 |19.18 19.18 | 0.0096 . 0.184
C4dlculodde Dn
Piso Vn SFN SBN SRn SWn DN
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
up 8.5 0.032 0.750 0 0.782 10.87
3P [14.5 0.075 0.688 0 0.763 19.00
2P [21.5 0.110 0.537 0 0.6u47 88 28 8
1P 275 0.089 0.184 0 0.273 100.73




Placa C :

CAi el G ot

1 unidad
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Piso Vn Awn K Asn Ko hn Ssn |1/r Sfn
n Ton cm? & Ton/cm?2 cm cm
up 0.50(2300 |1.5/1.0 O.O3X10-2 100 265 0.003(100 (0.003
3P 0.95|2300 1.0 0.06x10-2 100 265 0.0061(1.27(0.008
2P | 1.55|2300 1.0 O.lelO_l 100 265 0.010(2.27|0.013
1P 2.55(2300 1.0 O.l?xlOnZ 100 310 0.015(1.18|0.018

Cdlculo de OBN:
. L]
Piso Vn x hn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4LAbn 3/hn | BN
n Ton.cmxlO2 x102 x102 x102 cm
up 1.325 3251 . 325 120 1.104 76.292(0.0113(0.862
3P 2.518 3.843 | 5.168 | 119 4,343 70.845|0.0113|0.801
2P 4,108 .951 (11.794 | 119 9.911 56.591|10.0113|0.639
1P 7.905 }5.856 23.807 | 102 23.340 23.340(0.0096|0.224
C4dlculo de Dn
Piso Vn §fn S bn Srn Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
up 0.50 0.003 0.862 0 0.865 0.58
3P 0.95 0.008 0.801 0 0.809 1.17
2P 1.55 0.013 0.639 0 0.652 2.38
1P 2.55 0.018 0.224 0 -'242 10.54
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Distribucidén de Corte en Placas y Columnas;

Piso vVt Dy Dy Dy Dy & Dn Vn Vn Vn Vn
n Cols| P1.A| P1.B| Pl.C Col. |P1.A |P1.B |P1l.C

4P 48.90(25.44 25.04/ 10.87 | 0.58 61.93(20.09|19.77| 8.58/0.46

3P 85.76 [42.95/ 48.94| 19,00 | 1.17 | 112.06|32.87|37.45|14.54| 0.90

oP [111.32|43.35| 9u.2u| 33.23| 2.38 | 173.20/27.87|60.60[21.37[1.53

1P |127.73|66.08[300.38160.73 (10.54 | 477.73|17.64|80.20{26.89)2.81

Comparando los cortantes obtenidos en el tercer tanteo con los cor-
tantes asumidos, se observa que ambos tienen bastante aprdéximacidn.
En consecuencia no serd necesario hacer un tanteo més.

Los valores "D" y cortantes definitivos los tomaré del tercer tan-

teo; sin embargo se comprobard si la seccidn de lasr~placas resisten

dichos cortes.

Comprobacién por Corte:

Seglin el Reglamento ACI (tabla 1002 a); esfuerzo permisible en el
concreto.
Ve = 0.29 Vf'c
suponiendo inicialmerte

£f'e= 210 Kg/erd.

Ve = 4.2 Kg/cm2

Segln el mismo Reglamento en su seccidén 1004 dice: "Los miembres su-
jetos.a esfuerzos producidos por fuerzas de viento o sismo combina-
das con otras cargas, pueden ser disefiadas para esfuerzos 33-1/2

por ciento mayores que los especificados en la tabla 1002 a, siem-
pre que la seccidn que se necesite no sea menor que la que se re-

quiere para la combinacién de carga vviva y muerta".
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El esfuerzo de Corte permisible seri:

1

a) Corte méximo

V u= 1.33 x 4.2 = 5.6 Kg/cm?

en Placas A

V méax

V méax

V méx

Para 2 placas:

V méx

'
=1 . Vu.A
K

1. 5.6 x 7875
1.5

29.40 Ton.

58.80 Ton.

Se puede notar que el corte en los dos primeros pisos (2p,1p) es

»
mayor que Vmax,

chos pisos.

b) Corte méximo

por lo tanto necesita hacerse una correccidén en di-

en Placa B

V méx
V méx

Para 1 Placa:

V méx

x 5.6 x 6300

1)

1
1.5
23.52 Ton.

23.52 Ton.

Se puede notar que el corte en el primer piso (1p) es mayor que

¥ méx, del mismo modo habia que hacer una correccidén en dicho piso.

(Posteriormente

piso).

c) Corte méximo

se vid la necesidad de corregir también el segundo

en Placa C
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V méx = Tis x 5.6 x 2300

V max 8.60 Ton.

Para 1 Placa:

V méx 8.60 Ton.

Se puede notar que en este caso el corte midximo (V ndm) es mayor

que, los tomados por la placa, por consiguiente la distribucidn de

corte obtenida en el tercer tanteo es la correcta.

Correccidn de Cortes:

La distribucidén de corte y el andlisis de esfuerzos de los elementos
resistentes se ha hecho de acuerdo con la teorfa eldstica.

Para porciones de la estructura donde la acumilacidén de esfuerzos

es muy grande tal como en los limites de una pared unida a un marco
los esfuerzos pueden ser disminuidos debido a la deformacidén pldsti-

ca localizada (factor A ).

Al aumentar el valor de & para un piso "n" aumenta la deformacidn
por corte ( &S sn), disminuye el valor "D" del elemento (placa) y
consecuentemente su corte (Vn) se supone que el exceso de corte dis
minufdo es absorbido por los demds elementos resistentes del piso
"nH .

La determinacidén de los valores (6 en los pisos mencionados ante-
riormente lo haré en forma tal de disminufr los cortes a valores 1i
geramente aprdximados a los cortes mdximos permisibles.

No serd necesario hacer los cuadros tabulados correspondientes a las

deformaciones por flexién ( &bn) porque no sufren alteracidn alguna.
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Placa A: 2 unidades.

C4dlculo de 5 Bn:

Piso Vn Awn K Asn Ko hn osn
n Ton cm2 6 Ton/cm cm

4p 10 7875 1.5]1 1.0 0.19){10_2 100 265 0.020
3P 18. 7875 1.5/ 1.0[0.35x%20"* 100 265 0.036

2P 29. 7875 1.5 4.0 0.56x10-é 100 265 0.232

1P 39. 7875 1.5(11.0[0.75x10" ¢ 100 310 0.737

C4lculo de Dn:

Piso Vn < sn (_SBn SRn Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.

4p 10 0.020 | 0.779 0 0.799 12.52
3P 18. 0.036 (0.720 0 0.756 24.47
2P 29.5 0.232 | 0.568 0. 0.800 36.88

kalp 39. 0.737 | 0.196 0 0.933 48.34

Placa B: 1 unidad

Cidlculo de O bn:

Piso Vn Awn K ﬂb Asn Ko hn sn 1/r | S&fn
n ton cm2 Ton/cm cm cm
up 8.5 6300 1.5 1.0 0.20x10—2 100 | 265 | 0.021(1.54]0.032
3P | 14.5 6300 1.5 1.0 0.35){10—2 100 | 265 | 0.036/2.08|0.075
2P [ 21.5 6300 1.5 2.0 0.51x10-2 100 | 265 | 0.053(2.08|0.2290
1P | 27.5 6300 1.5(10.0 0.65){10-2 100 | 310 | 0.580(1.54(0.893
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C4lculo de Dn
-

Piso Vn >fn Sbn Srn Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.

4p 8.5 0.032 0.750 0 0.782 | 10.87
3P 4.5 0.075 0.688 0 0.763 | 19.00

2P 21.5 0.220 0.537 0 0.757 | 28.40

1P 27.5 0.893 0.184 0 1.077 | 25.53

Distribucién de Cortes finales: (Placas y Columnas)

Piso Vt Dy Dy Dy Dy | &Dn Vn Vn Vn Vn
n Col P1.A| P1.B| P1.C Col |P1.A P1.B | P1.C
up 48.90(25.44 |25.04(10.87| 0.58| 61.93(20.09(19.77| 8.58 | 0.u46
3P. 85.76 |42.95 |u48.94(19.00| 1.17(|112.06(32.87(37.45(14.54 | 0.90
2P (1211.32|43.35 |73.76(28.40| 2.38|147.89|32.63|55.52(21.88 | 1.79
1P [127.73|66.08 |84.68(25.53|10.54(186.83|45,17|57.89|17.45 | 7.21

Se puede comprobar facilmente que

que los méximos cortes permitidos

alma.

astos cortes finales son menores

por la seccidn sin refuerzo de
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D Distribucidén del corte en las columnas en la Direccidn Y.
Solamente se hard este cdlculo para el pdrtico 2 por ser
el Gnico que disefiaremos.

Ve = De  Vne (por piso).

E.Dc

Piso |Columna Dc & De Vnc Ve
2A 0.70 | 25.44 20.09 575

2B 0.98 0 i 80UL

2C 0.91 " 2 946

4P 2D 0.91 0 @ 946
2E 0.91 0 " "9u6

2F 0.91 i i 946

26 0.59 J 0 48

2A 1.11 | 42.95 32.87 850

2B 1.71 0 u 1310

2C 1.56 i i 1195

BIE 2D 1.56 ij i 1195
2E 1.56 i i 1195

2F 1.56 i W 1195

2G 0.96 i B 735

2A 1.89 66.08 45.17 1291

2B 2.28 i W 1560

2C 2.15 " ) 470

1P 2D 2.15 U E 1470
2E 2.15 ] B 1470

2F 2.19 0 i 1470

2G 1.76 i 0 1202

2A 1.11 | 43.35 32.63 812

2B 1.71 i i 1251

2C 1.56 i 0 1142

2P 2D 1.56 0 i 1142
2E 1.56 . 0 1142

2F 1.56 b 3 1142

2G 0.96 & z 703
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ANALISIS DE PLACAS EN LA DIRECCION X

Placa 1 (2 unidades).

Sor

EBST'

il R o

Datos
Placa 1

2

2.75x%20=5,500 cm
20%x(275)3

I = ——= 3.47x107cm5

12

=y
1]

265 cm
310 cm

=y
"

Rp= 1309

Rp,= 1119

Placa 2 (1 unidad)

i

Do

l )
\,

TP T L X T T T

B ] :""'E-ﬂ

[

_¢;EZEL}_

Placa 2

A = 5,500 cm23

I = 20x€2.75)3 o .07 b
12 3

oz 20%(80) . 4 0854107 cm
12

I,= 3.385x10  om”’

RP= 1294

Rp,= 1106

p = 0.4 = 0.4(abertura peq).

0.4( " "),

Pq= 0.4%
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PRIMER TANTEO

Placa 1: 2 unidades

Célculo de Ssn
Piso Vn Awn K Asn Ko hn S sn
n Ton cm 2 Ton/cm2 cm
4p 50 5500 1.5(1.0 1.36)(10_2 100 165 0.1u41
3P 85 5500 1.5/1.0 2.32x10-‘ 100 265 0.242
2P 110 5500 1.5/1.0 3.00x10_£ 100 265 0.312
1P 130 5500 1.5(1.0 3.55)(10_Z 100 310 0.316
C4dlculo de S bn
1
Piso Vn x hn M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4Abn 3/hn Sbn
n Ton.cmxlO2 x102 x102 cm
up 132.50 132.50 | 132.50(1309 10.12 |(543.00/0.0113 |6.136
3P 225.25 357.75 | 490.25]1309 37.45 |495.43|0.0113 |5.598
2P 291.50 649.25 (1007.00/1309 76.93 [381.05/0.0113 |4.306
1P 403.00 [1052.25 [1701.50(1119 |152.06 (152.06(0.0096 |1.460
C4leulo de Dn
Piso Vn d sn Sbn SRn | Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm
up 50 |0.141 6.136 0 6.2717 7.96
3P 85 |0.242 5.598 0 5.840 14,55
2P 110 [(0.312 4,306 0 4.618 23.82
1P 130 |0.316 1.460 0 1.776 73.20




Cdlculo de

Placa 2:

1 Unidad
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Piso Vn Awn K| & Asn Ko hn sn 1/r &fn
n Ton cm2 Ton/cm? cm cm
up 50 5500 1.5/1.0/ 1.36x10°2| 100 | 265 | 0.141(2.00 0.282
3P 85 5500 1.501.0/ 2.32x10 2| 100 | 265 | 0.242(2.00 0.u484
2P (110 5500 1.5/1.0 3.00X10:; 100 | 265 [ 0.312(2.00 0.624
1P (130 5500 1.5(1.0f 3.55%10 100 | 310 | 0.316(2.00 0.632
Cdlculo de Obn
- ' o

Piso Vn x hr M n 2Mn Rn 2Mn/Rn 4Abn | 3/hn Sbn

B

n (Ton.cm)x10 x102 x102 cm
4p 132.50| 132.50| 132.50 | 1294 | 10.24 |(549.34(0.0113|6.208
3p 225.25| 357.75| 490.25 | 1294 | 37.89 |501.21(0.0113|5.664
2p 291.50| 649.25/1007.00 | 1294 | 77.82 |385.50[0.0113|4.356
1p 403.000052.25 |[17012.50 | 1106 (153.84 (153.84|0.0096|1.477

Célculo de Dn:

Piso ~ Vn ?f?_ S bn Jra S wn Dn
n Ton cm. cm. cm. cm. Ton/cm.
Up 50 [ 0.282 6.208 0 6.490 7.70
3p 85 [ 0.48Y4 5.664 0 6.148 13.83

u2p 110 | 0.624 4,356 0 4,980 22.09
1p 130 [ 0.632 1.477 0 2.109 61.64




Distribucidén de cortes en placas y columnas.
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Piso Vvt Bx Dx Dx &Dn Vn Vn Vn
II columna | placa 1 |placa 2 columna|placa 1|placa 2
4p 49.43| 14.40 15.92 7.70 38.02 18.72 20.70 10.01
3p 86.69| 18.66 29.10 13.83 61.59 26.27 40.97 19.47
2p |112,53| 18.66 47.64 22.09 88.39 LEIGUE 60.65 28.12
1p |129.11| 29.00 |146.40 61.64 |237.0Y4 15.81 79.79 S350
Nueva distribucidén de corte en placas:
Placa 1 (2 unidades) Placa 2 (1 unidad).
loT lesT:
t{ X zZes
loT. oLl ) u -
o™ =T E
" LS
[ET =T b
sil— —{ y '—‘ = i
I: : = e,
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SEGUNDO TANTEO

Placa 1: 2 unidades
Cdlculo de S sn
Piso Vn Awn k é; Asn ko hn Ssn
n Ton cm2 Ton/cm? cm
up 10 5500 1.5 2.0 0.27x10-2 100 265 0.028
=7
3P 20 5500 0.54x%x10 100 265 0.056
2P 30 5500 0.82x10"£ 100 265 0.085
1P Lo 5500 1.09X10-£ 100 310 0.097
C4lculo de d bn:
L
Piso Vn x hn M n 2Mn kn 2Mn/kn L4 bn 3/hn $bn
n Ton.cmxlO2 xﬂiO2 x102 cm
up 26.50 26.50 | 26.50| 1309 2.02 133.66 0.0113 | 1.510
3P 53.00 79.50 |106.00 | 1309 8.10 123.54 0.0113 | 1.396
2P 79.50 159.00 |238.50 | 1309 | 18.22 97.22 0.0113 [1.098
1P 124.00 283.00 |442.00 | 2219 | 39.50 39.50 0.0096 | 0.379
C4lculo de Dn:
Piso Vn Ssn S bn SRn dwn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
up 10 0.028 1.510 0 1.538 6.50
3P 20 0.056 1.396 0 1.u452 13.77
2P 30 0.085 1.098 0 1.183 25.36
1P uo 0.097 0.379 0 0.476 84.03
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Placa 2:. 1 unidad
C4lculo Sﬁn
Piso Vn Awn K é- Asn ko hn sn| 1/r 5fn
n Ton cm2 Ton/cm2 cm cm
|
up 10 5500 511.0 0.27x10—2 100 265/0.028|2.00/0.056
3P 20 5500 0.54x10~l 100 265(0.056(2.00/0.112
2P 28.5 | 5500 0.78x10"° 100 265(0.081(2.00/0.162
1P 34,0 | 5500 . 0.93x10-£ 100 310/0.083|2.00/0.166
C4lculo de 5bn
T 1 —_ -
Piso Vn x hn M n 2Mn kn 2Mn/kn 4 Abn 3/hn | 8bn
n Ton.cmxlO2 x102 x102 cm
up 26.50 26.500 26.500 (1294 2.05 129.79 | 0.0113 (1.467
3P 53.00 79.500 | 106.000|129% | 8.19 | 119.55| 0.0113[1.351
2P 75.525 |155.025 | 234.525|1294 18.12 93.24 | 0.0113(1.054
1P 105.40 |260.425 | 415.450|1106 | 37.56 37.56 | 0.0096]0.361
Cdlculo de Dn:
Piso Vn ofn ébr; i | ?SR_n_ B _gv_m I Bn ]
n Ton em .5 cm cm cm Ton/cm
4P 10 0.056 1.467 0 1.523 6.56
3P 20 0.112 1.351 0 1.463 13.67
2P 28.5 0.162 1.054 0 1.216 23.4y
1P 34 0.166 0.361 0 0.527 64.52
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Distribucidén de Cortes en Placas y Columnas
Piso vVt Dx Dx Dx =Dn Vn Vn Vn
n Col P1-1 P1-2 Col. P1-1 P1-2
up 49z43 | 14,40 (| 13.00 6.56 33.96 |20.97 18.93 OPSIS
3P 86.69 | 18.66 | 27.54 |[13.67 59.87 |27.02 39.88 19.79
2P 112.53 | 18.66 | 50.72 | 23.44 92.82 55.62 61.47 28.41
1P 129.11 | 29.00|168.06 |64.52 |261.58 |14.33 83.02 31.87
Nueva Distribucién de Corte en Piacas
osT Y=Y
. 2eS
osT F 10°T.
— .l — ——
- _ . 4 cesS
1o 85T | '
R ; —— L_J . —i
- T
g . . z oS
Hf:]'. i 55'\' .
X lo
\rrzzzzzz) —f2o ]
_;EE_‘}_ _+EZ5_+_




-191-

TERCER TANTEO.

Placa 1: 2 unidades.

Célculo de ésn.

Piso Vn Awn K 4 sn ko hn Ssn
n Ton cm2 Ton/cm? cm
up 9.50|5500 1.5]1 .0 0.267{10_2 100 265 0.027
3P 20.00| 5500 0.54%10 2 100 265 0.056
2P 31.00(5500 0.84X10_l 100 265 0.087
1P 42,00/ 5500 1.14x10" ° 100 310 0.101

Célcu%o de Sbn:

Piso Vn x hn M'n 2Mn kn 2Mn/kn 4 bn| 3/hn | Sbn
n Ton.c—xlO2 x102 x102 cm
up 25.18 25.18| 25.18 |- 1309 1.92 134,.74|0.0113(1.522
3P 53.00 78.18(103.36 1309 7.90 124,92|0.0113 1.415_
2P 82.15 160.33(288.51 1309 | 18.22 98.80(0.0113|1.116
1P 130.20 290.53|u450. 86 1119 | 40.29 40.25 6l0096 0.387

C4lculo Dn
Piso Vn S sn S bn SRn Swn Dn 1
n Ton cm cm cm cm Ton/cm.
up 9.50 0.027 1.522 0 1.549 6.13
3P 20.00 0.066 1.412 0 1.468 13.62
2P 31.00 0.087 | 1.116 | 0O 1.203 25.77
1P 42.00 0.101 0.387 0 0.488 86.06
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Placa 2: 1 Unidad
Cédlculo de S fn
Piso Vn Awn k (‘z’\ A sn ko hn | Ssn | 1/r |[Sfn
n Ton cm2 Ton/cm? cm cm
up 9.50 (5500 1.5 1.0 | 0.26%x1072 |100| 265 | 0.027/2.00|/0.054
3P 19.50 (5500 1.5 1.0 0.53)(10_2 100 | 265 | 0.055|2.,00(0.,110
2P 28.00 (5500 1.5 1.0 0.76x10-l 100 | 265 | 0,079 2.00|0.,158
1P 31.50 (5500 1.5 1.0 | 0.86x10"% |100| 310 | 0.076| 2.00[0.152
C&lculo de & bn
. 1]
Piso Vn x hn M n 2Mn kn 2Mn/kn 4 Abn 3/hn Sbn
n ton.cmx102x102 x102 cm
up 25.18 25.18(| 25.18 | 1294 1.94 125,20 | 0.0113|1.415
3P 51.68 76.86(102.04 | 1294 7.88 115.38 [ 0,0113(1.304
2P 74.20 |151.061(227.92 | 1294 | 17.61 89.89 | 0.0113|1.016
1P 97.65 |248,71|399.77 | 1106 | 36.14 36.14 | 0.0096] 0. 347
C4dlculo de Dn:
Piso Vn &fn Sbn SRn Swn Dn
n Ton cm cm cm cm Ton/cm
up 9.50 0.054 | 1.415 0 1.469 6.47
3P 19.50 0.110 | 1.304 0 1.414 13.79
2P 28.00 0.158 | 1.016 0 1.174 23.85
1P 31.50 0.152 | 0.347 0 0.499 63.13




Distribucidn de
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Cortes en Placas y Columnas

Piso Vvt Dx Dx ] Dx €. Dx Vn Vn Vn
n Col. P1-1 P1-2 Col. P1-1 P12
4p 49.43 |14.40| 12.26 6.47 33.13 | 21.48 18.29 9.651
3P 86.79 |18.66 2&.24 13.79 5969°M27 10 39.56 [Z20.03
2P [112.53 | 18.66| 51.54 24393515 94,05 _35.32 61.66 |28.53
1P | 129.11 | 29.00|172.12 63.13 |264.25 | 14.17 84.08 | 30.84

Comparando los cortantes obtenidos en el tercer tanteo com los

cortantes asumidos, se observa que ambos tienen bastante

o 2
clion.

apréxima-

En consecuencia no serd necesario hacer un tanteo més.

Los valores "B" y cortantes definitivos los tomaré del tercer

tanteo; sin embargo se comprabard si la seccidén de las ITacas resisten

dichos cortes.

Comprobacién por Corte:

Vu =

5.6 Kg/

sz

a) Corte médximo en Placa 1

Vméx

Vméx

Vméx

Para 2 placas:

Vméx

1
Al

II—\

)

[N

= 20.53

= 41.06

. V u.A

5.6%5,500

Ton.

Ton.




~194-

Se puede notar que el corte en los dos primeros pisos (2P,1P) es
P . L4
mayor que Vmax, por lo tanto necesita hacerse una correccidn en

dichos pisos.

b) Corte mdximo en placa 2.-

Vméx = se==.x 5.6 x 5500
1.5
Vmax = 20.53 Ton.

Para una placa:
Vmdx = 20.53 Ton.

Del mismo modo que el caso anterior se nota que el corte en los dos
primeros pisos (2P,1P) es mayor que Vmdx, por lo tanto es necesario

una correccidén en dichso pisos.

Correccidn de cortes:

De la misma manera que se analizd en la direccidén Y, se determinaré
los valores & para los pisos que necesitan de correccidén, en tal
forma que se disminuyan los cortes a valores ligeramente aproxima-
dos a los cortes mdximos permisibles.

No serd necesario en este caso tampoco de repetir los cuadros tabu-

lados correspondientes a las deformaciones por fleccidn (¥ bn).

Placa 1: 2 unidades.

C4lculo de & sn.

Piso vn Awn K Asn Ko hn S sn
n Ton cm?. @ Ton/cm?2. cm.
4P | 9.50 |5500 1.5/1.0 |0.26x10"%{100 | 265 | 0.027
3P | 20.00 |5500 1.5/1.0 | 0.54x107%|100 | 265 | 0.056
2P | 31.00 |5500 | 1.5/8.0 |0.8ux10"2|100 | 265 | 0.696
1P | 42.00 |5500 1.500.0 |1.1ux10"%[100 | 310 | 1.010




Célculo de Dn.
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Piso Vn Ssn Sbn SRn Swn Dn

n Ton cm. cm. cm. Ccm. Ton/cm.

up 9.50 |0.027 1.522/ 0 1.549 6.13

3P (20.00 |0.056 1.412| 0 1.468 |13.62

2P |31.00 |0.696 1.116/ 0 1.812 |(17.11

1P |42.00 |1.010 0.387 0 1.397 | 30.06

Placa 2: 1 unidad.
Célculo de 5fn.
Piso| Vn Awn K & Asn Ko | hn|§sn [1/r Sfn
n Ton cm?. Ton/cm2. cm. cm.
up 9.50 5500 1.5|1.0 0.26x10_1100 265 | 0.027(2.00 | 0.054
3P 19.50 5500 1.5|1.0 O.53x10_1100 265 | 0.055|2.00 | 0.110
2P [28.00 | 5500 1.5(8.0 | 0.76x10 3100|265 | 0.632|2.00 | 1.26%4
1P 31.50 5500 1.5(/6.0 0.86x10“4100 310 | 0.45612.00 | 0.912
C4lculo de Dn
Piso Vn &fn Sbn SRn S wWn Dn

n Ton cm cm. cm. cm. Ton/cm.

up 9.50 0.054 1.415 0 1.469| 6.47

3P ]19.50 0.110 1.304 0 1.414113.79

2P 128.00 1.264 1.016 0 2.280112.28

1P 31.50 | 0.912 0.346 0 1.259|125.02
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Distribucidén de cortes finales: Placas y columnas.

Piso Vvt Dx Dx Dx £Dn Vn Vn Vn
n Col. Pl1.1 Pl1.2 Col. P1.1 P1.2
up 49,43 | 14.40 (12.26 6.47 33.13 21.48 18.21 9.65

3P 86.69 | 18.66 |27.24 | 13.78 59.69 27.10 39.56 20.03

2P [112.53 | 18.66 |34.22 |12.28 65.16 32.20 59.06 21.20

1P [29.11 | 29.001|60.12 | 25.02 |[114.14 32.80 68.00 28.30

Despues de muchos tanteos, he adoptado éste, a pesar de que la sec-
cidén no satisface por corte aln cuando el coeficiente pléstico lo
hubiera llevado a su midximo, es por eso que reduci dicho coeficien-
te para que las columnas me tomardn menor corte; y en consecuencia
habrd que colocar a las placas armadura horizontal para tomar el
exceso de corte .

Verificaré si la seccidén de las placas satisfaee como elemento con
refuerzo de alma, para lo cudl el reglamento ACI-1963 en su sec-
cién 1205 nos da la siguiente: "el esfuerzo cortante V , no excederd
1.3 V £ ¢ Kg/cm2. en secciones con refuerzo en el alma.

Aplicando esto a nuestro caso

—
Ve = 1.3 V/f c = 18.84 Kg/cm.

De donde el corte mdximo tomado por cada placa serd de:

a) médximo corte en placa 1

Vméx = 1, Ve A
K

Vmdx = 1— x 18.84 x 5500
1.5

Vmédx = 69.10 Ton.
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Para 2 placas:
Vvmédx = 138.20 Ton.

Se puede notar que el corte mdximo que puede tomar la seccidn con

refuerzo de alma es mucho mayor que el aplicado.

b) M&ximo corte en placa 2:

Vméx = 1 x 18.84 x 5500
1.5
Vméx = 69,10 Ton.

Para 1 Placa:
Vmédx = 69.10

Que también es excesivamente mayor que el corte aplicado, por lo tanto

la seccidn con refuerzo de alma satisface.
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Distribucién del corte en las columnas en la Direccidén Y

Solamente haremos este cdlculo para el pdrtico E.

Ve = Dc Vnc
& De

Piso Columna Dc & Dc Vne Ve
E1l 0.32 14.40 21.48 481

up E2 0.54 " " 812
Ef3 0.32 L n 481

El 0.u41 18.66 27.10 596

3P E?2 0.67 i " 974
 E3 0.41 " " 596

El 0.u41 18.66 32.20 707

2P ER, 0.67 " L 1155
E3; 0.u41 " " 707

El 0.71 29.00 32.80 80y

E2 0.89 U il 1008

1P E3 0.89 U L 1008
Ey 0.71 U u 8oL
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CALCULO DEL MOMENTO DE TORSION

1.- Determiancién del centro de Gravedad Geométrico.

a) Pisas: Azotea al 2do. piso.
Férmulas que dan el centro de Gravedad Geométrico.

g - _E(AX) 7 - S.(aY)
£ A = A

En este caso se tiene:

I t ] ] 1 ]
X {ﬂixl + Hzxz + .....-.-"‘ﬁsxs}ufﬂl){i + FLEKE'!'..-.-..."'AEXB}

}{ =
(] [] 1
(Jﬁli + FL2+- -*PIE}-{FL.]- + -I.ﬁ.l.z +-¢¢¢+AE}
de donde:
Ay = 10.50 x 34.85 = 365.925 m?2
X, = 5.25 m.
} 3
AKX, = 1,921.11 m
A, = 8.30 x 0.70 = 5.81 m?
X, = 0.35 m
Ay = 4.10 x 0.70 = 2.87 m?
X, = X, = = 0.35 m.
A.X. + A.X. = 3.04 md
2%2 3¥X3 :
A, = 5.00 x 7.40 = 37.00 m?
_ 5.00 _
X, = 10.50 + 222 = 13.00 m.
_ 3
A X = 481.00 m
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3

10.50 x 17.80 = 186.90 m?
10.50 + 5.00 + 10é50 = 20.75 m.
AgX; = 3,878.18 m
10.50 x 1.00 _ o 55 2
10.50 + 5!'00 + 3.50 = 19.00 m.
) 3
AcXg = 99.75 m
0.65 .65 = 0.4225 m?
5.45 gég_ = 5.775 m.
1 1 B 2 3
A, = -2.44 m
0.65 .65 = 0.4225 m?
5.45 Qéﬁi = 5.775 m.
1 ] a 3
AX, = 2.44 m
) 2
0.90 .60 = 0.54 m
5.45 953— = 5.90 m.
] 1 _ 3
A3X3 = 3.19 m
) 2
0.60 .90 = 0.54 m
6.60 952— = 6.90 m.
1 1 B 3
AX, = 3.73 m
0.50 x 1.10 = 0.55 m?
19.50 + 9?&: -19.75 m.
1 1 3
A X, = 10.86 m

5756
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1]
Ag = 0.80 x 0.70 = 0.56 m?
X, = 19.90 + 2:80 - 20.30 m.
6 2
L] L] 3
AX. = =11.37T m

676

Reemplazando valores en la expresidén anterior:

§=1921.11+(—3.04)+481.00+3878.18+99.75—(2.44)2+3.19+3.73+10.86+11.37)
(365.93+581+2.87+37.00+186.90+5.25)—(0.42)2+(0.54)2+0.55+0.56

Efectuando:
X = 6,377.00 - 32.03 = 6,344.97
603.76 3.43 600.33

X = 10.57 Mts.

Del mismo modo encontramos el valor de Y

£ T TV O TR ¢ BEG) - (AGE; + AYy # sosenns + ALY
(A + Ay+....HAL) - (A;+ ﬂ;+....+&;}
de donde:
A, = 365.925 m’
Y, ='3”é85 = 17.425 m.
ALY, = 6,376.24 m3
A, = 8.30 x 0.70 = 5.81 m°
v, = 6.80 + 30 - 10,95 n.



n

-202-

4.10 x 0.70 = 2.87 m?
23.50 + ”éio = 25.55 m.
A.Y. = 73.33 mS
373 '
5.00 x 7.40 = 37.00 m?
4.80 + 7&”0 = 8.50 m.
A Y = 314.50 m°
uYy '
0.50 x 17.80 = 186.90 m2
7.80 _
5 = 8.90 m.
Ag¥. = 1,663.41 m
10.50 x 1.00 | ¢ g o2
17.80 + 1599 = 18.30 m.
AY. = 96.08 m°
6Yg = 96.
0.65 x 0.65 = 0.4226 m?
33.85 + 0565 = 34.175 m.
' g 3
AZY, = 14.4% m
0.65 x 0.65 = 0.4225 m?2
27.95 + 0565 = 28.275 m.
1 1 _ 11 3
AyY, = 11.95 m
0.90 x 0.60 = 0.54 m?
17.25 + 0550 = 17.55 m.
1 1 _ 3
AJY, = 9.48 m

3
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1
A, = 0.60 x 0.90 = 0.54 m’
1]
Y, = 1.45 + oégo = 190 m.
A' 1 _ 1 3
I+YI+ = .03 m
' 2
A5 = 0.50 x 1.10 = 0.55 m
1
Yo = 16.90 + 1.10 = 49 45 n.
7
1 1 _ 3
AgYe = 9.60 m
Aé = 0.80 x 070 = 0.56 m2
v 0170
v, = 4.90 + B70= 5,95 n,

v'_ L|.3
AGYB = 2.94% m

Reemplazando valores en la expresidn anterior:

T =(6376.24+63.62+73.33+314.50+1663.41+96.08)—(1%44+11J§+9A8+L03@£ﬂ+290
603.76 - 3.43

8,587.18 - 49..4k 8,537.74
600. 33 600.33

Y =

Y= 14220 Mts

El centro de Gravedad del Piso tendrd por Coordenadas

X = 10.57 mts.
Y = 14.22 mts.
b) Piso: 1°Piso
X = ( A1x1 + A2X2 S + A7X7)
( A1 + A2 S +A7)
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De donde:
A, = 10.50 x 34.85 = 365.925 m?
X1 = 5.25 mts.
A X, = 1,921.11 m°
1% ,921.
A, = 2.50 x 34.85 = 43.56 m?
X2 = 1.25 mts.
A.X. = 54.45 mS
2% ‘
;= 5.10 x 6.00 = 30.60 m?
X, = 10.50 + 5500 = 13.00 mts.
A.X. = 397.80 m°
3% 3 '
A, = 5.00 x 7.40 = 37.00 m?
% = 10.50 + 2290 _ 43,00 mts.
m 2
A X, = 481.00 m°
Xy '
Ag = 10.50 + 17.80 = 186.90 m?
Xg = 10.50 + 5.00 + 10550 = 20.75 m
AX. = 3,878.18 m°
5Xg = 3,878.
Ag = 10.50 x 0.50 = 5.25 y:
Xg = 10,50 + 5.00 + 3.50 = 19.00 m

_ 3
A6X6 = 99.75 m
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5,10 x 6.00 = 30.60 m?

, = 10.50 + 5599 = 13.00 mts.

X
n

. 3
A?XT = 397.80 m

Reemplazando valores en la expresidén anterior:

1,921.11+(-54.55)+397.80+481.00+3,878.18+99.75+397.80

X =
365.93+43.56+30.60+37.00+186.90+5.25+30.60
Efectuando:
— 7,121.09
T el e ————
X 590 8L 10.18 mts.

X = 10.18 mts.

Del mismo modo se encuentra Y

- n
7 - AlYl A2Y2+A3Y3+A4Y4+A5Y5+A6Y6+A7Y7
AgtAstAgtA tA +AL+A,
de donde:
A, = 10.50 x 34.85 = 365.93 m?
_34.85 _
v, = 2485 = 17,425 n.
A Y, = 6,376.24 m°
1Y4 » 376.
A, = 1.25 x 34.85 = 43.56 m?
_ 34.85 _
¥, = 2582 = 11,616 n.

_ 3
EZYE = 505.99 m
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Ay = 5.10 x 6.00 = 30.60 m?
. 6.00 _
v, = 28.60 + 200 = 31.60 m,
A.Y. = 966.96 m°
373 :
A = 5.00 x 7.40 = 37.00 m?
Yl+ = 4.80 + %0 - g 50 m
L+ - [} 2 - [} .
A Y. = 314.50 m°
pYy :
Ag = 10.50 x 17.80 = 185.90 m?
Y5 = 17580 = 8.90 m.
AY. = 1,663.41 m°
575 ,663.
Ag = 10.50 x 0 = 5.25
Y, = 17.80 + 1.00 _ 44,30 m.
7
AY. = 96.08 m°
676 :
A, = 5.10 x 6.00 = 30.60 m?
) 6.00 _
Y, = 16.60 + 25 = 19.60 m.
3

A7Y7 = 5399.76 m

Reemplazando valores en la expresidn anterior:

6,376.24+505.99+966.96+314.50+1,663.41+96.08+599.76

7 -
365.93+43.56+30.60+37.60+37.00+186.90+5.25+30.60
7 - 10,522.9% _ 45 gy s,
699. 84

El centro de Gravedad del piso tendrd por ccordenadas:
X = 10.18 mts.

Y = 15.04 mts.



-207-

CALCULO DEL MOMENTO DE TORSION

Determinacién del Centro de Rigidez.-El centro de rigidez de un pi-

so es el centro de gravedad de la rigideces individuales (valores

D) de los elementos resistentes (columnas y placas) de dicho piso.

Se aplican las siguientes férumulas:

— E = &
TR = (D vy X) ; 7R = (D x Y)
EDy D x
Donde:
Dx,Dy: Valor D de un elemento en la direccidn respectiva. Para

mayor simplicidad tomaré dichos simbolos como la suma de
los valores D, individuales de los elementos existentes
en un eje,

= Dx, Dy: Suma de valores D en un piso en la direccidn respectiva.

X, Y 3 Coordenadas de cada elemento con respecto a los ejes uti-

lizados anteriormente.

Nota: Aprovechando la tabulacién de cdlculo de los centros de rigi-

dez, hallaré los momentos de Inercia de los valores D de cada
piso, pero con respecto a los nuevos ejes coordenados que pa-
san por el centro de rigidez.

En consecuencia las inercias de rigidez se calculardn con las
siguientes fdrmulas:

2

= (Dx Y%) - 7 % Dx

Ix

1

= (Dy x2) @ T 2.

Iy -

Dy

Se usardn en la correccidén del cortante por torsidén sismica.
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Piso 4P
Direccidn X Direccién Y
Eje Dx Ymts DxY Dsz Eje| Dy Xmts DyX DyX2
A 3.60 0 0 u 0 1(5.89 0 0 0
B 2.80 4.60| 12.88 59.25] 2 |5.91 5.10 30.14% 153.72
C '1.72 |10.60| 18.23 193.2u 315.17 | 10.20 52.73 537.72
D 2,36 |16.600 39.18 650.32| 4 |2.33 | 15.30 35.65 545,43
E} 1.18 |22.60| 26.67 602.70 5 |3.06 | 20.40 62.42(1,273.45
I 1.18 [ 28.60| 33.75 965.19| 6 |[3.08 | 25.50 78.542,002.77
10201 227,.7004 302,58 |
G 1.56 | 34.60| 53.981,867.57| PLAR5.0L 1530 191.562z930.81
10.70 | 65.59] 701.82

P1.102.26 11.75] 72.030,846.32 P18{10.87 [12.45|135,33 |1,684.87
P1.2| 6.47 8.70| 56.29| u489.71|P1C|0.58 |[13.75 7.98 109.66
Tot.|33.13 178.60/6,376.12| Tot| 1.93 722.05710,541.18
De donde:

7 = EBXL - 378.80 . 44,43 mts.

€Dx 33.13
Ix = (6,376.12) - (11.43)2 (33.13)
Ix = 6,376.12 - 4,328.27
_ 4
Ix = 2,047.85 m
X, = SR - UBZo9  4q 66 s,
-~ €y 61.93
Iy = (10,541.18) - (11.66)2(61.93)
Iy = 10,541.18 - 8,419.73

Iy = 2,012.45 m

U
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Piso 3P
Direccidén X Direccién Y.
Eje |Dx Ymts. | DxY DxY* |Eje by Xmts. |DyX DyX*~
A 4.90 |0 0 0 1 9.97|0 0 0
B 3.50| 4.60 (216.10 74.06 | 2 10.02].5.10 51.10| 260.62
C 2.16|10.60 | 22.90| 242.70]| 3 8.76/10.20 89.35| 911.39
D 2.98|16.60 | 49.47] 821.17 | 4 3.93|15.30 60.13| 919.97
E 1.49|22.60| 33.67| 761.03| 5 5.08/20.40| 103.63|2114.09
F 1.49/28.60 | 42.61)1218.76 | 6 5.19(25.50| 132.34|3374.80
G 2.14[34.60 | 7u.0u4] 2561.92| P1.A| yg, gy 20-20 249.59]25L5.86
10.70 |145.73] 1559.35 15, 30N, SOl 728, 28
P1.1(27.24 11.75 |160.04| 1880.41 | P1.B | 19.00|12.45| 236.55| 2945.05
P1.2(13.79| 8.70 |119.97| 1043.76 | PL.C| 1.17|13.75| 16.09| 221.20
Tot. [59.69 664.53[L0163.16 | Tot. |112.06 1313.1719021.16
De donde:
i e e S R R SR P
£Dx 59.69
Ix = (10,163.16) - (11.13)% (59.69)
Ix = 10,163.16 - 7,394.21
Ix = 2,768.95 m"
ir :E_.DXX_ = i’-M = 11.72 m'ts.
£DY 112.06
Iy = (19,021.16) - (11.72)% (112.06)
Iy = 19,021.16 - 15,392.38

Ly

3,628.78 m

m
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Direccidén X Direccidédn Y 1
Eje Dx Ymts Dxy DxY 2 Eje Dy Xmts DyX DyX2
A | u4.90| o0 0 0 1| 9.97 | o 0 0
B | 3.50| u4.60| 16.10|  7u.06 2 [10.02 | 5.10 | 51.10 260.62
c | 2.16 | 10.60| 22.90] 2u12.70 3| 8.76 | 10.20 39.35 911.39
D | 2.98| 16.60| 49.u7| 821.17 4 | 4.33 | 15.30 | 66.285 1,013.61
E | 1.49 | 22.60| 33.67] 761.03 5| 5.03|20.40 | 103.63 2,114%.09
F | 1.49| 28.60| u42.61]1,218.76 6 | 5.19 | 25.50 | 132.34 3,374.80
10.20 | 376.1¢ 3,837.00
6 | 2.1 34.60| 74.04/2,561.92| PL.A | 73.76 + 1" S0 5y og 5633 20
10.70/183.08| 1,958.92| P1.B
P1.1|34.22 1 Te 705 oul 2 360 2% 28.40 | 12.45 | 353.58 4,402.07
p122112.28| s8.70l106.84] 929.47| P1.c| 2.38|13.75 | 32.72 u4u9.97
Tot.|65.16 729.75/10,930.28 | Tot. [47.89 1770.41|24,996. 79
De donde:
vr = EDXY . 723.75 . 44,20 mts.
£ Dx 65.16
Ix = (10,930.28) - (11.20)2(65.16)
Ix = 10,930.28 - 8,172.37
Ix = 2,757.91 m"
T EDyX  _ 1,770.41 _ .o oo o
Dy 147,89
Iy = (24,996.79) - (11.97)2(147.89)

Iy

24,996.79 - 21,189.68

Iy

3,807.11 m

mn
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Piso 1P.
Direccidn X - D/IREcC/On
Eje Dx Ymts. Dxy ny2 Eje |Dy Xmts Dy X _ Dyxz
A 5.96| O 0 0 T 1,49 0 0 =7
B 4.98| u.60 | 22.91 | 105.38| 2 | 14.57| 5.10| 74.31| 378.96
& 3.20| 10.60 33.92 | 359.55| 3 12.64(10.20| 128.93 | 1315.06
D 4.62|16.60 | 76.69 | 1273.09 | 4 8.47(15.30 | 129.59 | 1982.74
E 3.20/22.60 | 72.32 | 1634.43 | 5 7.91(20.40| 161.36 | 3291.82
F 3.20/28.60 | 91.52 | 2617.47 | 6 8.00(25.50| 204.00 | 5202.00
G 3.84|34.60 | 132.86 | 4597.09 |[PL.A | 84.68|10.20| 431.87 | 4405,05
o SO 15.30| 647.80 | 9911.37
P1.1 | 60.12/10.70 | 321.64 | 3441.57 [P1.B | 25.53|12.45| 317.85 | 3957.21
11.75 | 353.21 | 4150.16
P1.2 | 25.02| 8.70 | 217.67 | 1893.76 |P1.C | 10.54 [13.75| 144.92 | 1992.72
Tot. A1u.14 1322.74 [20072.50 |Tot. [186.83 2240.63 |32436.93
De donde:
TreSDXY 1322.7%.14 somts, Rroey¥a 2,240.83 - 19 99 mts.

“=Dx = 114.1h = by 186.83

Ix=(20,072.50)-(11.59)2(114.14) Ix=(32,436.93)-(11.99)2(186.83)

Ix= 10,072.50-15,326.72 Ix= 32,436.93 - 26,858.68

Ix = 4,745.78 m". Ix = 5,578.25 m"'.

Resumen:

Piso Yr Xr Ix Iy
up 11.43 11.16 2,047.85 2,012.45
3P 11.13 151y 972 2,768.95 3,628.78
2P 11.20 11.97 2NN OH! 3,807.11
1P 11.59 11.99 4,745,.78 5,578.25




Cédlculo de Excentridades y Momentos de Torsidn.-
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E1l proyecto de "NORMAS PERUANAS" di los siguientes valores:

1

e
!

1.5e + 0.05b

e - 0.05b

Emplearé la primera, por ser la mds desfavorable; en ella "e" se

expresa en cmts. y "b" en mts., luego el resultado "e" resulta en

cmts; el valor "b" es la dimensidn perpendicular a la direccidn con

siderada.

Direccidn X

1

Direccidén Y

ey = 1,5y + 0.05by e x = 1.5ex + 0.05bx
ey = Yg - Yr (valor absoluto) ex = Xg - Xr (valor absoluto)
Torsidn: Torsidn:
1 L
Mtx Vtx.e y Mty Vty.e x
Direccidén X:
. -_— — ]
Piso | Vtx(ton)|Yg.mts |Yr.mts ey (m) by (m) e y(m) Mtx (Ton-m)
4 49,43 14,22 11.43 2.79 34,80 5.92 292.61
3 86.69 14,22 11.13 3.09 34.80 6.37 552,22
2 112.53 14,22 11.20 3.02 34.80 6.00 675.18
1 129.11 14,27 11.59 2.68 34,80 5.49 708.81
Direcciég
Piso | Vty(Ton)| Xg.mts |Xr.mts | ex(m) bx(m) e x(m) Mty (Ton-m)
up 48.90 10.57 11.66 1.09 25.50 2.90 141,81
3P 85.76 10.57 11.72 1.15 25.50 2.99 256.42
2P 111.32 10.57 11.97 1.40 25.50 3.37 375.14
1P | 127.73 | 10.55 | 11.99 | 1.u. 25.50 3.43 438,11
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Cortante: final Corregido por Torsidén Sismica.-

El cortante corregido estd dado por la fdérmula:

VEf =zo¢n Vn

de donde:
Vn = Cortante actuante en el pdrtico, en el piso
"n", sin corregir.
o¢n = Factor de Correccidn en el piso "n"

El valor de "e<N" segilin la direccién que se considere estd dado por:

Direccidn X Direccidén Y
hx = 1 + 2% Mtx o oy = 1+ X HMEV ¢
Vn Ix+Iy Vn Ix+1y
Sabiendo que: Sabiendo que;
1 L]
Mtx = Vtx.e y Mty = Vty.e y
vn = Vtx.Dx Vn = Vty.Dy
& Dx £ Dy
Reemplazando resulta: Reemplazando resulta:
1 1
a'xz1+&_Dif_§_X_Y 00y=1+M.X
Ix+Iy Ix+Iy

El significado de los simbolos ya son conocidos al igual que sus
valores, con excepcidén de x e y.
El factor de Correccidén "oo" no tiene dimensidén, en él1, =Dx esta

1
en Ton/cmz; Ix+Iy: Ton-mz/cm; ey = mts; Y = mts.

X e Y : Absica y ordenada de los ejes de los pdrticos, con respecto

a los ejes coordenados que pasan por el centro de rigidez.
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Siguiendo la siguiente convencién de signos:

La Correccidn del Cortante sdblo la haré para el pdrtico principal
y de arriostre que tengo que analizar, o sea, pdrtico 2 y pdrtico
E.
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CALCULO DE LOS VALORES =< <= 1 + oy

Direccidn X

Piso EDx eiy Ix+Iy C
A SISRFISHIRS SR 4060.30 [ 0.0482
3 59691 4 61,317 6397.73 | 0.0595
2 65.16 | 6.00 6565.02 | 0.0596
1 114.14% | 5.49 |10324.03 (0.0605

Direccién Y

Piso EDy e'x Ix+ly C
A 61.93 | 2.90 4060.30 |0.0443
3 112.06 | 2.89 6397.73 [ 0.0524
2 147.89 | 3.37 6565.02 (0.0758
1 186.83 | 3.43 ([10324.03 (0.0618

b) CALCULO DE LOSVVALORES <¢ PARA LOS PORTICOS 2 y E y VALORES

DEL CORTE CORREGIDOS

Pértico E (Dir x) V = <Ve
Piso Columna C y cy < | Ve < Ve
El 0.0482 |+11.17|0.538 | 1.538| 481 739
Lp E2 " " " " 812 1248
E3 7 T 7 E 481 739
El 0.0595 (+11.47|0.683 | 1.683| 596 1002
3P ER2 " " " " 974 1640
Ef3 " " " " 596 1002
El 0.0596 | 11.40({0.680 | 1.680( 707 |11189
2P E?2 " " " " 1155 1940
E3 " " " " 707 1189
E1l 0.0605| 11.01(0.666 | 1.666| 804 1339
E2 " " " ' 1008 1679
1P E13 " " " " 1008 1679
EY D " 0 0 8oL | 1339
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Piso Columna c y cy 0 Ve o Ve
oo |o.ouu3| 6.56| o0.148| 1.148| 575 660 |
2B " i o " 80T 973~
2C n n n n 946 1088

4P 2D I N R T 1088
2F n n n n 946 1088
2F n n n n 946 1088
2G n n n n 4 8L 556
oA |o0.0524| 6.62 | 0.126| 1.126| 850 957
2B n n n n [ 1310 1475
2C n n n [ 1195 1345

3p 2D T T " " 1195 1345
oF T T " n 1195 1345
2F n n n n | 1195 1345
2G T n n n 735 827
28 |0.0758| 6.87 | 0.090| 1.090| 1291 1410
2B T " " n | 1560 1700
7C T T n n [ 1470 1601

2P 2D n " n n [ 1470 1601
2F T " n n 1470 1601
oF n n n v 1470 1601
2G n n n n [ 1202 1311
24 |0.0618| 6.89 | 0.111] 1.111| 812 901
2B n T " n [ 1251 1380
2C " n " 1142 1269 |

1P 2D n n n n [ 1142 1269
2F n n n o 1142 1269
2F n n n | 11u2 1269
26 " " n n 703 780
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-M; (n+1) + M sup.{n}l Elv = EH_|

n
Nudo 1 2 3 n
Tramo 1-2 2-1 2-3 3-2 3-4 -3
K 0.70 0.70 0.70 0.70 | [
wop MIC 1 0.5 0.5 1
M 1258 1792 1258
M 1258 896 896 1258
K 1.02 1.02 1.02 1.02
s0p | C 1 0.5 0.5 1
M [718+1594=2312 |1517+2388= 3905 | 718+159uL=
M, 2312 1952 1952 2312
K 1.02 1.02 1.02 1.02
sop | C g 0.5 | 0.5 | 1
‘M 1062+1575=2637 [1955+2570= 4525 |1062+15753
M 2637 2262 2262 2637
K 1.02 1.02 1.02 1.02 1.02 | 1.02
19p | C gy 0.5 0.5 0.5 g.5 |1
M [1575+1235=2810|2570+1904= yy74 | 1575+1904=3479 |1235
M, 2810 2237 2237 1739 1739 |1235
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PORTICO E
Col 1 2 3 4
Piso| Tramo 1-2 2-3 3-4
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F |+422 0 429
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3°P vV |+ 836 - |+ 836 -
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F |+958 0 -958
M 5047 3976 2974
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ANAL I S I S ESTRUCTURA AL

cC A PI T U L O N



ANALISIS ESTRUCTURAL.

Para el Andlisis Estructural del proyecto se ha u-
tilizado el método de TAKABEYA, en el que se ha desarro
llado el Programa para Computadora IBM - 1620 del Inge-
niero Johnny Evans, para el cilculo de los momentos del
portico principal y de amarre.

El procedimiento a seguir es el siguiente:

Se alimenta al Computador con las luces, alturas,-
rigideces y cargas verticales, estos datos son picados
en tarjetas y ordenados segiin el programa. Luego estas
tarjetas se introducen en la Computadora, la que una -
vez desarrollado el Programa entrega como resultado, -
en tarjetas, los momentos y esfuerzos de corte, tanto -
para vigas como para columnas, de acuerdo con las seis

condiciones de carga que a continuacidn se indican.

Para la lectura de las tarjetas se pasan por ﬁlti

mo en la miquina listadora.
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PORTICO 2-2
ESTADO DE CARGAS PESO PROPIO

ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO
ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966.

NIVEL N° 1

Momentos de Flexidn.

Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -2294 .74 2024.25 4860.95
2-3 -5962.54 3292.65 6514.13
3-4 -6397.69 3162.99 6338.32
4-5 -6356.27 3184.01 6337.69
5-6 -6293.71 3131.68 6504.91
6-7 -6873.32 3559.50 4439.56

Esfuerzos Cortantes.

Vigas Corte Izq. Corte Der.

1-2 4313.52 5429.27
2-3 6262.06 6445.93
3-4 6363.89 6344.10
4-5 6357.09 6350.90
5-6 6318.80 6389.20
6-7 6660.60 5835.59

Columnas Mom. Flexidn Fuerza Normal

1-A 0.00  ————-
1-B 2294 .74 4313.52
2-A 0.00  ———-—-
2-B 1101.59 11691.33
3-A 0.00  ——---
3-B -116.44 12809.82
U-A 0.00 ————-
4-B 17.94 12701.20
5-A 0.00  ——=-—-
5-B -43.98 12669.70
6-A 0.00 —-——-
6-B 368.40 13049.80
7-A 0.00 @ —-——o
7-B 4439.56 5835.59
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NIVEL N° 2

Momentos de Flexiédn.

Momento Izq.

-3648.52
-7694.12
-8087.24
-8062.61
-8050.45
-8356.29

Esfuerxos Cortantes.

Vigas

1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas

1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4L-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.

5745.39
7974.43
8069.79
8063.36
8057.81
8219.54

Mon. Flexidn

1601.52
2047.00
819.06
1216.31
-74.57
-69.67
9.0k
1.11
-20.35
4.37
199.94
68.79
-3024.03
-3621.56

Momento Centro

Corte

2456.

12

4133.19

4026.

15

4031.47

4026.

99

4195.21

Der.

6619.

40

8153.56

8058.

20

8064.63

8070.
7639.

18
65

Fuerza Normal

10058.

26285

29033

28822.

28792.

29339.

13475.

92

.18

.18

76

15

53

25

Momento

5658.
8231.
8052.
8066.
8087.
6645,

Der.

7h
49
45
43
55
60
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NIVEL N° 3

Momentos de Flexidn.

Vigas

Momento Izq.

-3863.26
-7760.17
-8078.57
-8063.68
-8056.85
-8244 .55

Esfuerzos Cortantes.

Vigas

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte

Mom .

Izq.

5830.35
7989.91
8067.54
8064.03
8060.21
8161.09

Flexidn
1900.37
1962.89
1136.81
1140.67

-60.26
-65.84
1.84
4.55

.12
-7.37
61.61
103.34
-3358.43

-3520.30

Momento Centro

Corte

2436.78
4113.57
4028.07
4032.40
4027.77
4134.50

Der.

6534. 44
8138.08
8060.45
8063.96
8067.79
7598.10

Fuerza Normal.

15889.27

40809.54

45238.81

LLou7,24

44916.33

45568.41

21173.35

Momento Der.

5482.
820L4.
8057.
8063.
8079.
6878.

68
68
28
50
59
7h
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NIVEL N° 3

Momentos de Flexiédn.

Vigas

Momento Izq.

-3863.26
-7760.17
-8078.57
-8063.68
-8056.85
-8244.55

Esfuerzos Cortantes.

Vigas

3-A
3-B

4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.

5830.35
7989.91
8067.54
8064.03
8060.21
8161.09

Mom. Flexidn

1900.37
1962.89
1136.81
1140.67
-60.26
-65.84
1.84
.55
.72
-7.37
61.61
103.34
-3358.43

-3520.30

Momento Centro

Corte

2436.78
4113.57
4028.07
4032.40
4027.77
4134.50

Der.

6534. 44
8138.08
8060.45
8063.96
8067.79
7598.10

Fuerza Normal.

15889.27

40809.54

45238.81

Lugu7.24

44916.33

45568.41

21173.35

Momento Der.

5482,
8204,
8057.
8063.
8079.
6878.

68
68
28
50
59
7h
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NIVEL N° 4

Momentos de Flexidn.

Vigas Momento Izq. Momento Centro
1-2 -3574.27 2473.01
2-3 -7693.15 4135.29
3-4 -8090.97 4o24.32
4-5 -8063.88 4033.81
5-6 -8039.15 4016.00
6-7 -8391.52 4240.93

Esfuerzos Cortantes.

Vigas Corte Izq. Corte Der.

1-2 5720.45 6644, 34
2-3 7974.81 8153.18
3-4 8070.43 8057.56
4-5 8064.56 8063.43
5-6 8050.38 8077.61

Columnas Mom. Flexidbn Fuerza Normal

1-A 2172.03 ————-
1-B 1402.24 21609.73
2-A 1224.03  ee—ee
2-B 769.91 55428.69
3-A -80.84  ————e
3-B -56.43 61462.43
4-A 6.51 ————-
4-B 4.98 61069.38
5-A -11.78  ——e—
5-B -9.53 61030.15
6-A 152.24 —eee-
6-B 118.44 61893.01
7-A -3945.,30  —ee—-
7-B -2573.62 28785.56

Momentos de Empotramiento.

Eje 1 701.12 Eje 2 384.95 Eje 3 -28.21 Eje 4

Eje 5 -4.76 Eje 6 59.22 Eje 7 1286.81

Momento Der.

2.

49

5699.
8228.
8052.
8060.
8120.
6518.

20
25
38
u7
83
93
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ESTADO DE CARGAS ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO
1 SOBREC. ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966.
NIVEL N°1

Momentos de Flexidn.

Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -575.90 483.66 1154.66
2-3 -1439.39 791.48 1567.64
3-4 -1539.49 762.00 1526.49
b-5 -1530.u44 766.31 1526.91
5-6 -1517.60 755.96 1560.47
627 -1643.48 846.43 1101.90

Esfuerzos Cortantes.

Vigas Corte Izq. Corte Der.

1-2 1047.18 1298.81
2-3 1508.62 1551.37
3-4 1532.16 1527.83
4-5 1530.58 1529.41
5-6 1522.85 1537.14
6-7 1596.29 1412.70

Columnas Mom. Flexidn Fuerza Normal
1-A 0.00  —=—=--

1-B 575.90 1047.18
2-A 0.00  —===-
2-B 284,72 2807 .44
3-A 0.00  —=—--
3-B -28.14 3083.54
L-A 0.00 @ ——=—=-
4L-B 3.95 3058.42
5-A 0.00  ———=--
5-B -9.31 3052.26
6-A 0.00  —-——--
6-B 83.01 3133.43
7-A 0.00 —=——-

7-B -1101.90 1412.70



NIVEL

Momentos de Flexién.

Vigas

1-2
2-3

3-14
-5
5-6
6-7

Esfuerzos Cortantes

Vigas

1-2
2-3
3-4
-5
5-6
6-7

Columnas

1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Momento Iqz.

-1333.09
-2912.24
-3071.12
-3059.82
-3049.88
-3196.27

Corte Izq.

2161.55
3024.50
3062.66
3060.16
3054.52
3135.81

Mom. Flexién

484,91
8u8.17
250.30
480.40
-22.18
-31.91
2.61
2.08
-5.82
-3.13
58.08
55.45
-912.41
-1535.63

-232~

N°2

Momento Centro

940.58
1571.26
1526.87
1530.66
1523.68
1616.11

Corte Der.

Fuerza

2530.44
3095.49
3057.33
3059.83
3065.47
2882.18

Normal

3108.73

8362.39

9241.70

9175.91

9166.62

9334.73

4294.88

Momento Der.

2181.
3125.
.12
3058.
3082.
2448,

3055

53
22

8L
73
oL



Momentos

Vigas
1-2
2-3
3-4
-5
5-6
6-7

-233-

Esfuerzos cortantes.

Vigas
1-2
2-3
3-4

-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

NIVEL N° 3
de Flexidn
Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
-1475.61 922.66 2074.85
-2945.,25 1560.60 3113.54
-3065.08 1528.72 3057.47
-3059.75 1529.87 3060.49
-3058.56 1529.66 3062.11
-3123.90 1563.37 2625.90
Corte Izq. Corte Der.
2215.73 2476.26
3031.95 3088.04
3061.26 3058.73
3059.87 3060.12
3059.40 3060.59
3093.40 2924.59
Mom. Flexiédn. Fuerza Normal.
744.97 —mm—-
730.64 54L24.46
439.40 = ————-
430.98 13870.61
-24.63 e
-23.81 15391.02
1.07 = —ee--
1.20 15294.52
-.72 —ee—
-1.21 15286.15
30.88 —m———
30.90 15488.72
-1325.35  ————-

-1300.55 7219.48



NIVEL N°4,

Momentos de Flexidn.

Vigas. Momento Izq. Momento Centro Momento Der.

1-2 -1354.45 938.88 2163.58
2-3 -2919.32 1569.22 3122.22
3-4 -3070.31 1527.03 3055.51
4-5 -3059.99 1530.77 3058.46
5-6 -3050.27 1523.589 3082.53
6-7 -3185.13 1610.54 2470.33
Esfuerzos Cortantes.
Vigas. Corte Izq. Corte Der.
1-2 2170.10 2521.89
2-3 3026.18 3093.81
3-4 3062.u44 3057.55
4-5 3060.25 3059.74
5-6 3054.62 3065.37
6-7 3130.15 2887.84

Columnas Mom. Flexién Fuerza Normal.
1-A 819.51 = ——---

1-B 534.93 7594.57
2-A 463.56 @ ————-
2-B 292.17 19418.69
3-A -30.28 ———--
3-B -21.63 21547.28
4-A 2,34 ——eem
4-B 2.04 21412,.33
5-A -4.09 ——e—-
5-B -4.09 21400.52
6-A 55.46 @ ——---
6-B 47.12 21684.25
7-A -1486.01 @ ———---
7-B - 984,31 10107.32

—23h..

Momentos de Empotramiento.
Eje 1 267.46 Eje 2
Eje 5 -2.04 Eje 6

146.08
23.56

Eje 3 -10.81
Eje 7-492.15

Eje 4  1.02
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ESTADO DE CARGAS
2 SOBREC.

ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO
ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966.

NIVEL N°1

Momentos de Flexidn.

Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -560.31 469.80 1997.97
2-3 -1579.88 888.91 1232.29
3-4 - 188.05 -178.82 169.58
4L-5 -1180.50 853.86 1701.76
5-6 -1691.73 842,85 1212.55
6-7 -298.52 -91,31 -115.89

Esfuerzos Cortantes.

Vigas Corte Izq. Corte Der.
1-2 1034,37 1311.62
2-3 1587.93 1472.06
3-4 3.07 -3.07
4-5 1443.12 1616.87
5-6 1609.86 1450.13
6-7 70.24 -70.24

Columnas Mom. Flexidn Fuerza Normal.
1-A 0.00  —==—-

1-B 560.31 1034.,37
2-A 0.00 —=—--
2-B 381.91 2899.55
3-A 0.00 —===-
3-B -1044.,23 1475.14
L-A 0.00  —=——--
4L-B 1010.91 1440.04
5-A 0.00 ===
5-B -10.04 3226.74
6-A 0.00 —===-
6-B -914.03 1520.37
7-A 0.00 ———--
7-B 115.89 70.24



Momentos

Vigas
1-2
2-3
3-4
T
5-6
6-7
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NIVEL N° 2

de Flexiédn.

Momento I
-1314

-3122.
- 258.
-2570.
-3289.
-441.

Esfuerzos Cortantes.

Vigas

1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas

1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
y-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.

2148.
3138
3.
2938.
3174
107.

zq.
.85
95
08
g0
80
98

12

.65

21
05

.26

21

Mom. Flexién

L74.
8uo0.
323.
57h4.
-876.
-1516.
850.
1481.
-6.
-5.
-776.6
-1385.6
85.9
104.6

62
22
6L
23
02
90
29
83
8l
95

0
2

5
5

927

1703.
-248.
1653.
1642.
-125.

Corte Der.

2543,
2981.

-3
3181

2945,
.21

-107

Momento Centro

.93
01
43
24
99
68

87
34
.21
9k
73

Fuerza Normal

3182

8582

4459,

4374,

9582.

4573.

177.

.50

.08

71

87

95

33

45

Momento Der.

2225.
2651.

238.
3302.
2604,
-190.

07
02
77
77
20
60



Momentos

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4L
4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

de Felxidn;

Momento Izq.

-1467.33
-3096.78
-169.24
-2731.91
-3217.56
-313.76

Corte Izq.

Mom.

2210.35
3110.85
1.29
2077.99
3138.75
78.11

Flexidn
741.09
726.23
507.64
497.86

-1324.41

-1297.98

1298.07
1272.38
-3.12
-3.27
-1227.59
-1203.65
74.03
73.09

-237=

NIVEL N° 3

Momento Centro
918.59

1645.78
-165.35
1612.05
1608.70

-83.31

Corte Der.
2481.64

3009.14
-1.29
3142.00
2981.24
-78.11

Fuerza Normal

5392.86

14174,57

7470.15

7351.56

15863.72

7632.69

-255.57

Momento Der.

2091.27
2791.64

161.45
3223.97
2745.,01
-147.13
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NIVEL N° 4

Momentos de Flexién

Vigas

1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
45
5-6
6-7

Columnas

1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Mom.

Momento Izqg.

-1337.52
-3119.95
-246.09
-2593.64
-3279.40
-420.87

Corte Izq.

2157.36
3134.98
3.05
2943.75
3169.01
101.96

Flexidn

810.53
526.98
554.64
360.04
-1464.02
-959.92
1430. 44
935.45
-6.27
-5.46
-1337.70
-866.69
102.74
77.96

Momentos de Empotramiento.

Eje
Eje

1
5

263.49
-2.73

Eje 2
Eje 6

180.02
-433.34

Momento Centro

926.51
1694.99
-236.92
1647.61
1637.65
-120.08

Corte Der.

2534.63
2985,01
-3.05
3176.24
2950.98
-101.96

Fuerza Normal

Eje 3
Eje 7

7550.22

19844.,19

10458.22

10292.25

22208.99

10685.63

-357.54

-479.96
38.98

Momento Der.

Eje 4

2205.25
2670.05

227.74
3291.13
2625.28
-180.70

467.72



ESTADO DE CARGAS
3 SOBREC.

Momentos de Flexién.

Vigas Momento Izq.
1-2 131.08
2-3 -1227.95
3-4 -1699.52
4-5 -175.15
5-6 -1182.85
6-7 -1679.67

Esfuerzos Cortantes

Vigas Corte Izq.
1-2 -106.35
2-3 1453.78
3-4 1616.13
4-5 .02
5-6 1483.96
6-7 1604.77

Columnas Mom. Flexidn
1-A 0.00
1-B -131.08
2-A 0.00
2-B 869.78
3-A 0.00
3-B 14.28
4-A 0.00
4L-B -1007.53
5-A 0.00
5-B 1007.82
6-A 0.00
6-B -19. 38
7-A 0.00
7-B -1088.08

-2394 _

ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO

ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966.

NIVEL N° 1

Momento Centro
-113.5Y4

838.40

853.88

-175.08

854.0u

835.25

Corte Der.
106.35
1606.21
1443,86
- .02
1616.03
1404.,22

Fuerza Normal

-106.35

1560.1Y4

3222.35

1443.88

1443.94

3220.80

1404.22

Momento Der.

358.16
1685.24
1182.69

175.02
1699.06
1088.08



Momentos

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
L-A
4L-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

-240--

NIVEL N° 2

de Flexiédn.

Momento Izq.

223.87
-2620.86
-3301.00

-244.40
-2576.21
-3231.89

Corte Izq.

Mom.

-166.00
2949.,74
3181.45

-.18
2940.67
3144.49

Flexién
-98.66
-125.21
742,39
1338.70
9.80
8.77
-848.01
-1479.88
848.63
1482.08
-18.79
-41 .49
-903.41
-1529.08

Momento Centro

Corte

Fuerza

-157.94
1638.36
1653.34
-244.94
1655.79
1606.07

Der.
166.00
3170.25
2938.54
.18
3179.32
2873.50

Normal

-272.36

4675.89

9574.06

4382.25

4384.79

9544.62

4277.73

Momento Der,
539.76
3282.41
2572.30
245,49
3292.18
2432.49
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NIVEL N° 3

Momentos de Flexidn.

Vigas
1-2
2-3
3-4
45
5-6
6-7

Momento Izq.

179.28
-2752.02
-3223.82

-163.76
-2736.75
-3136.81

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Cort

Mom.

e Izq.
-123.93
2982.97
3141.96

-.13
2980.53
3096.70

-90.53
-88.75
1192.11
1169.10
4.73
4.9
-1297.02
-1271.26
1299.08
1273.07
-39.02
-37.71
-1322.33
-1296.99

Flexidn

Momento Centro

Corte

-105.75
1606.91
1612.06
-164.17
1614.84
1560.20

Der.
123.93
3137.02
2978.,03
.13
3139.46
2921.29

Fuerza Normal

396.30

7782.80

15853.04

7360.14

7365.46

15780.80

7199.02

Momanto Der.
390.80
3214.14
2732.04
164.58
3213.55
2619.33
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NIVEL N°4

Momentos de Flexién.

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Momento Izq.

Esfuerzos Cortantes.

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas

1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4L-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Mom.

Corte Izq.

Momentos de Empotramiento.

Eje 1
Eje 5

-45.49
467.30

Momento Centro

212.63 -150.81
-2641.01 1633.26
-3289.47 1647.69

-233.16 -233.53
-2598.59 1649.77
-3219.35 1600.67

Corte Der.

-158.02 158.02

2954 .76 3165.23

3175.72 2944 ,27

-.12 .12

2946.12 3173.87

3138.40 2879.59

Flexidn Fuerza Normal.

121.63  ——een

-90.99 554,32

1292.70 ———e-

83L.0u 10895.59

9.15 —e—e-
7.86 22194.00

“1428.34 = ———ee

933.63 10304, 30

1430.08 W @ ———=—--

934,61 10311.71

-38.89 @ ——e--

-23.60 22093.08
-1478.40  ———--

-977.44 10078.62
Eje 2 417.02 Eje 3
Eje 6 -11.80 Eje 7 -~48

3.93
8.72

Momento Der.

514,27
3272.44
2595.14

233.89
3281.85
2455, 84

Eje 4 ~u466.81
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ESTADO DE CARGAS. ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO

4 SOBREC. ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966.

NIVEL N°1
Momentos de Flexién
Vigas. Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -724 .51 612.87 747.63
2-3 -53.85 -156.29 258.72
3-4 -1346.83 958.96 1325.23
4-5 -198.63 -197.01 195.39
5-6 -1316.41 952.89 1367.78
6-7 -339.27 -103.91 -131.44
Esfuerzos Cortantes.
Vigas Corte Izq. Corte Der.
1-2 1167.97 1178.02
2-3 -34.,14 34,14
3-4 1533.59 1526.40
4-5 .53 -.53
5-6 1521.43 1538.56
6-7 79.78 -79.78
Columnas Mom. Flexién Fuerza Normal
1-A 0.00 ————-
1-B 724,51 1167.97
2-A 0.00  —-—-e-
2-B -693.77 1143.88
3-A 0.00 —--—--
3-B 1088.20 1567.7u4
4-A 0.00 @ ————-
4-B -1126.59 1526.93
5-A 0.00 = ————-
5-B 1121.01 1520.89
6-A 0.00 ———--
6-B ~1028.51 1618. 34
7-A 0.00 @ ————-

7-B 131.43 -79.78



iy JTeT

NIVEL N° 2

Momentos de Flexidn.

Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -1576.58 1112.11 1594.97
2-3 -63.86 -209.38 354.90
3-4 -2809.17 1791.49 2787.83
4-5 -265.85 -264.69 263.53
5-6 -2778.23 1785.61 2830.53
6-7 -480.32 -136.46 -207.38

Esfuerzos Cortantes

Vigas Corte Izq. Corte Der.

1-2 2342.00 2349.99
2-3 -48.50 48.50
3-4 3063.55 3056.4Y4
4-5 .38 -.38
5-6 3051.28 3068.71
6-7 116.56 -116.56

Columnas Mom. Flexién Fuerza Normal
1-A 594.94 mmmem
1-B 981.66 3509.97
2-A -573.02  ————-

2-B -958.08 3445,37
3-A 906.71  —=-=--
3-B 1547.54 4679.80
4-A -936.03 ————-
4-B -1585.94 4583.76
5-A 932.19 = —-=—=—-
5-B 1582.50 4571.59
6-A -861.45 ——=—--
6-B -1488.75 4803.62
7-A 95.93 @ ——=--

7-B 111.45 -196.34



Momentos

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-17

-245~

NIVEL N° 3

de Flexidén

Momento Izq.
-1663.37
-35.29
-289L4.94
-170.38
-2883.,09
-326.67

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4L-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.
2345,089
-33.10
3061.32
.01
3056.71
81.43

Mom. Flexién
839.36
824,00

-823.89
-808.35
1343.43
1317.56
-1371.58
-1344,99
1369.73
1343.06
-1300.50
-1275.65
77.00
76.77

Momeanto Centro

1032.44
-134.62
1699.04
-170.34
1697.03
-86 .44

Corte Der.

2346.90
33.10
3058.67
-.01
3063.28
f=81.43

Fuerza Normal

5855.06

5759.17

7774.24

7642 .45

7628.49

7948, 34

=277.77

Momento Der.

1667.
233.
.97
170.
2902.
-153.

2886

S4
gy

30
82
77



Momentos de Flexidn

Vigas
1-2
2-3
3-4
T
5-6
6-7

Momento Izq.

-1585.35
-61.42
-2820.39
-254.,06
-2790.88
-458.07

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.

Mom.

2341.96
-46.25
3063.42
.38
3051.69
110.93

Flexién
950.85
634.60

-926.93

-615.66

1495.73
985.71

-1532.70
-1013.10
1529.11
1010.02
-1439.01

-943.61

110.96
85.47

Momentos de Empotramiento.

Eje 1
Eje 5

317.30
505.01

2 _
6_

Eje
Eje

—246-

NIVEL N°u

Corte

Fuerza
307.83 Eje
471.80 Eje

Momento Centro

1103.16
-200.18
1779.86
-252.89
1774.20
-130.81

Der.

2350.03

46.25

3056.57

-.38

3068.30

-110.93

Normal

8197.03

8062.95

10883.92

10699.42

10679.80

11127.57

-388.71

3 492.85
7 42.73

Momento Der.

1604.01
338.94
2799.87
251.73
2840.70
-196.43

Eje 4-506.55
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ESTADO DE CARGAS
5 SOBREC.

ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO
ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966.

NIVEL N°1

Momentos de Flexién.

Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 148.61 -129.20 407.03
2-3 -1385.53 9L7.77 1308!91
3-4 -192.65 -196.95 201.25
4-5 -1331.80 963.33 1331.51
5-6 -201.18 -196.93 192.68
6-7 -1304!21 950.35 1233.34

Esfuerzos Cortantes

Vigas Corte Izq. Corte Der.

1-2 -120.79 120.79
2-3 1542.,77 1517.23
3-4 -1.43 1.43
4-5 1530.04 1529.95
5-6 1.41 -1.41
6-7 1516.51 1492.48
Columnas Mom. Flexién Fuerza Normal
1-A 0.00  —=-=-
1-B -148.61 -120.79
2-A 0.00 @ —==—-
2-B 978.50 1663.56
3-A 0.00 -—=—---
3-B -1116.25 1515.79
L-A 0.00 W —=—=--
4-B 1130.55 1531.48
5-A 1130.55 ———--
5-B -1130.32 1531.36
6-A 0.00  -=----
6-B 1111.53 1515.09
7-A 0.00  -----
7-B ~1233.34 - 1492.48



Momentos

Vigas
1-2
2-3

3-4

4-5

5-6

6=7

-2U8-

NIVEL N°2

de Flexidn.

Momento Izqg.
243.49
-2848.38
-261.95
-2793.97
-271.64
-2715.95

Esfuerzos Cortantes.

Vigas
1-2
2-3
3-4
b4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4L-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.
-180.44
3073.01

-.89

3059.77

3.23
3019.25

Mom. Flexidn
-110.03
-133.45

823.33
1438.48
-928.89

-1579 .46

938.65
1588.03
-938.01

-1585.64L

919.54

1544.,20
-1008. 34
-1647.08

Momento Centro

-171.53
1780.64
-264.62
1795.35
-271.92
1752.58

Corte Der.

180.414
3046.98
.89
3060.22
-3.23
2998.74

Fuerza Normal

-301.23

4917.01

4561.89

4592.15

4594.82

4531.11

4491.23

Momento Der.

586.
2770.
267.

2795

56
31
29

.30
252.
2655.

20
43
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NIVEL N°3
Momentos de Flexién.
Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 187.75 -109.77 407.30
2-3 -2909.95 1695.22 2879.59
3-4 -170.14 -170.31 170.49
4-5 -2889.36 1700.21 2890.19
5-6 -175.46 -167.37 159.28
6-7 -2797.22 1649.81 2779.68
Esfuerzos Cortantes.
Vigas Corte Izq. Corte Der.
1-2 -129.36 129.36
2-3 3065.06 3054.93
3-4 -.05 .05
4-5 3059.86 3060.13
5-6 2.69 -2.69
6-7 3011.97 3006.02
Columnas Mom. Flexién Fuerza Normal
1-A -94.39 —eeee
1-B -93.36 -430.59
2-A 1263.30 @ ————-
2-B 1239, 34 8111.44
3-A -1368.07 @ ————-
3-B -1341.38 7616.77
L-A 1372.66 ————-
4L-B 1346.20 7652.07
5-A -1370.45 -
5-B -1344.27 7657.66
6-A 1331.38 ————-
6-B 1306.55 7540.38
7-A 4402.36 @ —-—ee

7-B =1377.32 7497.25



Momentos de Flexidn.

Vigas
1-2
2-3
3-4

4-5
5-6
6-7

Esfuerzos

Vigas
1-2
2-3
3-4

45
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
L-A
4L-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Momento Izq.

Cortantes

231.00
-2857.89
-249.91
-2805.93
-259.39
=-2727.05

Corte Izq.

Mom.

-171.86
3072.43
-.97
3059.86
2.92
3019.21

Flexidn
-131.33
-99.66
1390.49
907.83
-1526.01
-1007.35
1535.05
1018.14
-1533.21
-1014.12
1494 .48
990.73
-1596.98
-1069.79

Momentos de Empotramiento.

Eje 1

-49.83
Eje 5-507.06

Eje 2
Eje 6

453.91
4395.36

-250-

NIVEL N°y

Momento Centro

-1l64.28
1769.41
-252.82
1783.66
—-250.61
1741.35

Corte Der.

171.86
3047.56
.97
3060.13
=2.92
2998.78

Fuerza Normal

Eje 3 -503.67
-534, 89

Eje 7

~602.46

11355.73

10663.36

10712.91

10720.72

10556.68

10496.03

Eje 4

Momento Der.

559.
2783.
255.
2806.
241,
2666.

507.57

56
28
73
72
83
77



ESTADO DE CARGAS

6 SOBREC.

Momentos de Flexidn

Vigas
1-2
2-3
3-4
T
5-6
6-7

Momento Izq.

-722.
-70.
-1191.
-1705.
-160.
-1308.

Esfuerzos Cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
4_5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
S5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.

57
qu
40
23
63
77

Mom.

1166.34
28,146
1445.11
1618.03

-8.11
1517.57

flexidén
0.00
722.57
0.00
-682.24
0.00
973.65
0.00
4.53
0.00

-1016.40

0.00
1099.45
0.00

~1231.62

~251-

ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO

ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966

NIVEL N°1

Corte

Momento Centro

611.06
-1u44. 34
8Lug8.94
853.86
-184.97
948.93

Der.
1179.65
24,46
1614.88
1441.96
8.11
1491.42

Fuerza Normal

1166.34

1155.18

1469.58

3232.91

1433.85

1525.69

1491.42

1177

Momento Der.
753.
217.

1700.

.03
209.

1231.

18
n
70

32
62



Momentos de Flexiédn.

Vigas
1-2
2-3
3-4
4L-5
5-6
6-7

Momento Tzqg.

-1575.21
-80.68
-2583.15
-3304.35
-233.74
-2718.67

Esfuerzos cortantes

Vigas
1-2
2-3
3-4
-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
L-A
4L-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7=B

Corte Izq.

Mom.

2340.99
-39.38
2940.66
3182.46
-5.89
3019.92

Flexidn
593.97
981.34
-565.41
-952.12
821.85
144y, 29
2.96
2.22
-853.42
-1482.40
911.56

1538.02

~1007.37
-1646.82

-252-

NIVEL N°2

Momento Centro

1111.17
-198.84
1648.83
1653.03
-251.41
1751.83

Corte Der.

2351.00
39.38
3179.33
2937.53
5.89
2998.07

Fuerza Normal

3507.34

3466.80

4b4u9.63

9594.71

4365.50

4551.50

4489.u49

Momento Der.

1598.
317.
3299.
2569.
269.
2654,

23
01
16
58
08
20
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NIVEL N°3

Momentos de Flexidn.

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Momento Izq.

-1663.18
-41.69
-2737.09
-3223.83
-162.80
-2797.22

Esfuerzos Cortantes.

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Corte Izq.

Mom.

2345.03
-29.93
2979.27
3141.89

- 47
3011.98

Flexidn
839.37
823.80

-820.93

-804.99

1270.39

1245.40

1.09
1.29
-1297.39
-1272.22
1328.39
1303.17
-1402.40
-1377.19

Corte

Momento Centro

1032.49
-131.49
1610.73
1611.86
-164.23
1649.85

Der.
2346.96
29.93
3140.72
2978.10
47
3006.01

Fuerza Normal.

5852.37

5783.83

7458 .84

15877.33

7343.12

7563.96

7495.50

Momento Der.

1667.
221.
3221.
.43
165.
2779.

2732

63
29
Ly

65
60



Momentos

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

-254-

NIVEL N°o.i

de Flexiédn.

Momento Izqg.
-1584.02
-77.67
-2605.05
-3293.18
-222.54
-2730.04

Esfuerzos Cortantes.

Vigas
1-2
2-3
3-4
4-5
5-6
6-7

Columnas
1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
L-A
4-B
5-A
5-B
6-A
6-B
7-A
7-B

Momentos

Eje 1
Eje 5

Corte Izq.
2340.86
-37.38
2946.12
3176.88
-5.89
3019.93

Mom. Flexidn
950.13
633.88

-920.21
-609.75
1394, 30
908.78
2.58
2.26
-1431:99
-937.34
1487.54
984.55
-1596.37
-1069.15

de empotramiento.

316.94 Eje 2 -304.87
-468.67 Eje 6 492.27

Momento Centro

1102
-189
1643
1647
-240
1740

Corte Der.
2351
37
3173
2943
5
2998

.07
.81
.30
U6
.24
.u9

.13
.38
.87
.11
.89
.06

Fuerza Normal.

8193.

10442,

22228,

10280.

10589.

10493.

Eje 3

Eje 7 -534.57

24

.59

34

09

34

80

57

454,39

Momento Der.

1607
301
3288
2591
257
2665

Eje 4 1.

.63
.95
.33
.89
.93
.52

13
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PORTICO E_E
ESTADO DE CARGAS
PESO PROPIO

NIVEL

Momentos de flexidn

Vigas Momento Izqg.
1-2 -285.47
2-3 -491.45
3-4 0.00

Esfuerzos Cortantes

Vigas Corte Izq.
1-2 456.81
2-3 537.89
3-4 0.00

Columnas Mom. Flexién
1-A 0.00
1-B 285.47
2-A 0.00
2-B -.23
3-A 0.00
3-B -284.14
L-A 0.00

4-B 0.00

Ne1l

ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO

ALEJANDRO MONTOYA S.
PROMOCION 1966

Momento Centro

245,40
246.189
0.00

Corte Der.

Fuerza Normal

537.68
456.60
0.00

456.81

1075.58

456.

0

60

.00

Momento Der.

491.69
284,14
0.00
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NIVEL N°©2
Momentos de Flexidén
Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -476.41 350.19 695.91
2-3 -696.46 345.98 ugy,.28
3-4 0.00 0.00 0.00
Esfuerzos Cortantes
Vigas Corte Izq. Corte Der.
1-2 691. 36 777.43
2-3 776.00 692.79
3-4 0.00 0.00
Columnas Mom. Flexidn Fuerza Normal
235.37 —eee-
1-B 2u1.04 1148.17
2-A -1.97 e
2-B 2.52 2629.02
3-A -228.00 = e
3-B -256.28 1149.39
0.00  ——e--

4L-B 0.00 0.00



Momentos

Vigas

3-4
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NIVEL N°3

de Flexiédn.

Momento Izq.

-48L4.73
-705.38
0.00

Esfuerzos Cortantes

Vigas

Columnas

1-A
1-B
2-A
2-B
3-A
3-B
4-A
4-B

Corte Izq.

691.82
785.22
0.00

Mom. Flexidn

232.66
252.06
10.03
-6.51
-281.24
-164.94
0.00
0.00

Momento Centro

343.05
360.56
0.00

Corte Der.

776.97
683.57
0.00

Fuerza Normal.

1840.00

4191.22

1832.97

Momento Der.

701.86
4u6.19
0.00
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NIVEL N@y

Momentos de Flexidn.

Vigas Momento Izq. Momento Centro Momento Der.
1-2 -456.48 366.31 683.61
2-3 -621.72 286.36 678.27
3-4 -722.11 413.83 322.94

Esfuerzos Cortantes.

Vigas Corte Izq. Corte Der.

1-2 689.86 778.93
2-3 723.31 745.48
3-4 812.66 656.13

Columnas Mom. Flexién. Fuerza Normal.
1-A 279.80 @ ————-

1-B 176.67 2529.86

2-A -30.54 —-eee

2-B -31.34 5693.47

3-A -23.69 = -

3-B 67.53 3391.13
0.00 @ ———-—-

4_B -322.94 656.13

Momentos de Empotramiento.

Eje 1 88.33 Eje 2 -15.67 Eje 3 33.76 Eje 4 -161.47
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DISENO DE VIGAS

CAPITULO N°S
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NISENO DE VIGAS

DISEfiO POR FLEXION

Por ser todas las vigas de seccidn rectangular, el refuerzo

principal se disefiard de acuerdo a la férmula del ACI 318-63:

Mu = g bd2f'cqg (1-0.59 q) ... (1)
6
Mu = g Asfy (G- %) wws  (2)
Para elementos qgue no requieran refuarzo en comprensidn; v

de acuerdo a la férmula :

Mu= (As-As') fy (d- 2) + As'fy (d-4d'") ’a s (3)

-

Para vigas dohlemente reforzadas.

PERALTE EFECTIVG : d.- Para determinar el peralte efectivo,-

el A.C.I. 908(a) al respecto afirma: "El Peralte efectivo d
de una viga, se tomar& como la distancia del centro de su re-
fuerzo a la tensidn ¢ée su paramento de comprensidn.

De acuerdo a lo anterior tenermos:

1) Acero en una sola capa:

Wi

gt T d = t - (RECUB. + fest. +

al 4 Pest. = Di&metro del estribo
_ (Para # 3/8=1 cm.)

D = Difmetro clel refuerzo Principal
(Para g 1" = 2,54 cmts.)
Para h = 30 cms.
d =30~ (A + 1+ 1.27)

digamos — » 24 cms,

36 - 6,27 = 23.7 cm.

Para h = 40 cms,
d =40 - €.27 = 33.7
digames " e 34 cms.
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DETERMINACION DE LOS MOMENTOS MAXIMOS QUE PUEDEN ABSORVER
LAS VIGAS SIN REFUERZO EN COMPRESION

Se ohtiene a partir de

fc' = 210 Kg/cm
Pmax

0.75 pb

fy 2800 Kg/cm

Mu = 0.261 f'cbd2

Para las vigas de 25 x 30

0.261 x 210 x 25 (24)2

-

Mu

7890 Kg-mts.

25 x 40

Mu 0.261 x 210 x 25 (34)2

15,834 Kg-mts.

COMCLUSION :

Si el momento actuante es mayor que los momentos anteriores

serd necesario utilizar refuerzo en compresidn.

MAXIMOS MOMENTOS POR DEFLEXIONES

El A.C.I. 318-63, determina que los momentos estructura -
les sometidos a flexidén deben chequearse la deflexidn, si pf

6 (p-p') excede de 0.18 f'c y que corresponde a un momento de

fy

Mu = 0.145 f'cbdZ.
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Para las vigas de seccibn igual a:

0.145x210x25x(24)2= 4385 Kg-mts.

25 x 30 Mu
0.145x210x25x(34)2= 8800 Kg-mits.

25 x 40 M
u

Estos momentos se comparan con los momentos positivos centrales
de las envolventes. Si los momentos actuantes son mayores, sera

necesario chequear las deflexiones.

CALCULO DEL REFUERZO PRINCIPAL

Este se calculard asumiendo un valor para a (usualmente igual
a d/s);: con este valor asumido, calculamos As. Hallado As, che-
queamos el valor de a. Si no resulta ser el mismo que el del va-
lor asumido inicialmente, asumiremos el Gltimo valor obtenido, -
calculdndose un nuevo valor de As, y &8si sucesivamente, hasta ob

tener resultados satisfactcrios.

Conunmente, con dos tanteos se obtienen resultados satisfacto
rios.

Como demostracidn de lo anterior, calcularemcs el refuerzo pa

ra la viga del cuarto piso eje 1-2, momento izquierdo:
Mu = 3779 Kg-mts. (momento en la cara de la columna)

SOLUCION : Asumiremos a = 5 cms.

3775900

D= &S ~ 2
= ~5-9%2800(24=2.5) ~ ©-97 cm

As = — MU =
ﬂfY(d‘i)

Chequeo de a:
_ Asfy _ 6.97x2800

8 = 5.85f'ch _ 0.85x2l0x25 38 o
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Asumiendo nuevamente un valor para a :, digamos a = 4.30 cm

As = 377900 =  6.86 cm?
0.9 x 2800(24-2.15)
Chequeamos a:
a = 6.86 x 2800 = 4.31 cm. OK.

0.85 x 210 x 25

Que es casi igual al valor asumido.
etc, etc, etc ...

Para las vigas que requieran refuerzo en compresidén, el

procedimiento empleado es como sigue:

Viga pbrtico 2, cuarto piso, eje 2-3, momento izquierdo:

Mu = 10.905 Kg-mts. (Momento actuante en la casa de la columna)

SOLUCION

El momento maximo que puede tomar la viga sin acero

en compresidén se obtiene usando.

Pmax = 0.0278

As) = 0.0278x25x24 = 16.68 cm?
A = As; Iy _ 14 68x2800 = 10.46 cm

0.85f'ch 0.85x210x25
d- a 24 - 5.23 = 18.77 ctms.

2
Mmax = ﬂAslfy (d-a) = 0.9x16.68x28x18.79
2

Mmadx = 7890 Kg mts.
como Mméx<(Mu es necesario usar acero en
compresidn.

El momento que deb e tomarse con acero en compresidén A's,

y acero complementario en traccidn A32 es
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M, = Mu - M, = 10905 - 7890 = 3015 Kg ~ mts.

2 1
Entonces:
Ae' = ne. Mne iR _ 301500
2 PEy (d=d") 0.9x2300(24-6.3)
. 2
As' = As2 = 0.76 cm

E1l area total del acero en traccidn ser& de

As = As) + As, = 16.68 + 6.76 = 23.44 cm?
2

As = 23.44 cm

Para la disposicifn de la armadura se ha seguido el doblado
practico recomendado por el Concrete Reinforced Steel Institu-
te (CRSI). En todos los casos se éebe continuar como minimo -

el 50% del refuerzo principal:

CHEQUEO DE DEFLEXIONES

Debido a que varias vigas tienen una cuantia mayor que 0.18
£'c/fy tenemos que chequear las deflexiones. Como ejemplo des-

cribiremos el chequeo de la deflexibdn para la viga tramo 2-3,

cuarto piso.

d@ﬁ;__“__‘.___ f As' = 10.10 (2g1") Mcm=3292 Kg-mts.

24
__As = 1550 (42 7/8") Mcu=948 Kg-mts.

e } CALCULO DE LA SECCION TRANSFORMADA

La Seccidn transformada la determinamos con ayuda del ABAOC

publicado en el SP-17 - del A.C.I. de la manera siguiente:
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AREAS DE ACERO EN VIGAS
PORTITCDO
CUARTO PISO

E MOMENTO IZQ. MOMENMTO CENTRO MOMENTO DERECHO

g Mcara As' Aa Mméx' As' As Mmax' As' G

1- 3773 o= 6.86 4139 | -, ~ 7.64 7915 0.06 16.74

- 10905 6.76 | 23 .44 6644 | -, - 13,32 10965 6.89 23.57

- 10782 6.48 | 23.16 6471 | -, - 12,90 10752 6.42 23.10
- 10782 6.48 | 23.16 6524 | -,- 13.01 10751 6.41 23.09

- 10677 6.25 | 22.93 6412 | -, - 12,72 10990 6.95 23,63

- 11448 7.98 | 24,66 7050 | -~ 14,35 7212 = i4,.85

MOMENTO I2Q. MOMENTO CENTRO MOMENTO DERECHO
TERCER P160O

E MOMENTO IZQUIERDO MOMENTO CENTRO MOMENTO DERECHO

J

E Mcara " AS Mmaxo AB' AS Hcara As' AS
1-2 7471 - - 9,56 5686 -.- 7.12 971y —e= 12,85
2-3 13757 -—e= 19,57 9406 -,- 12.40 14786 -e= 21,57
-4 14623 -—.= 21,26 9263 =-.- 12.17 14571 -—= 21.18
#-5 14595 -—= 21,21 9278 -.- 12,21 14594y -—= 21.21
-8 14854 -,-| 21.15| 9256 -.-| 12,16 | 14608 -e-| 21.23
6-7 14871 - = 21.70 IuYy8 =~,- 12.46 11494y -—= 15.67
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ACERO EN VIGAS:

SE&ULND DIsE

PORTTICO

& MOMENTO IZQ. MOMENTO CENTRO MOMENTO DERECHO
M A, | As Mmax' | A_, | AS M A, AS

E car 8 8 gdra [

1-2 836% | -.- | 10.85 | 5514 | -.~ | 6.90 9772 | -.- 12,91
2-3 | 13816 | -.- | 19.69 | 9222 | -.- [12.12 |14641 | -.- 21,36
3-4 | 14488 | ~,~ | 20.95 | 9100 | -.~ [11.94 14455 | -.- 20,93
M-5 | 1uu66 | -.- | 20.92 | 9108 | -.- {11.95 [18469 | -.- 20.92
t-s 14847 | -.- | 20.82 !o0997 | -.- |11.9% |1sue8 | -.- 20.92
|~7 14543 | -.- | 21.14% [9193 | -.- [12,05 [12988 [ -.- | 18,21

PAINIER 1650

g JMOMENTO IZQUIERDO MOMENTO CENTRO MOMENTO DERECHO

g Mcar _Rs' - Mmax. As’ & Mcar ‘s' AS
-2 7560 |-.- 9,68 |5695 | ~.- | 7.13 | 9689 .- 12.82
2-8 | 13752 ».- 19,59 19387 | -.- [12.37 | 11764 .- 21,54
3-4 | 14610 k.- 21,30 [9240 | -.- 12,15 | 14554 -.- 21,15
-5 | 14577 .- 21.11 (9262 | -.- [12.17 | 14568 - 21,08
E-s 14522 .- 21,03 [9217 | -.- 12,11 |1u2uy - 20.55
r-v 14757 bk.- 21,52 |9496 | -.- [12.55 [12055 -- 16.61




o

DATOS
f'c = 210 Kg/cm? p = As = 15.50 = 0.0258
bd 25x40
fy = 2800 np = 0.0258x9 = 0.2064
n =9 p' =As' = 10.10 = 0.0168
bd 25x24

As' = 10.10 cm2 r = (n-1)p' = 7x0.0168 = 0.571

np 0.2064
d = 24
d" = 6 cms. con r = 0.57 y np =0.21

obtenemos del abaco c¢= 0.7

El momento de inercia de la seccibn transformada serad igual a:

I e = Ig x C x Ll + d'/d
|1 + da"/d

4

En donde I, = bd3 = 28800 cm
2

Reemplazando valores en Ist obtenemos

I . = 18286 cm?
st

Propiedades de la seccidn:

Fcb = 1.985 f'ce = 28.77 cm

Mcr = f'cbIg = 28.77x28800 = 690 Kg. mts,

Yt 12

Mmdx = 4240 Kg-mts.
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Como
Mcr = 690 = 0.163 < 1
Mmax 4240

debemos emplear

Ief = (Mcr )3 Ig + L} - (Mcr )3 ] Ist.
Mmax Mmax

Reemplazando valores:

Ief = ( 0.163)3 X 28800 + [i = (0.163)3_J 18286

IcE = 18,332 cm4

FLECHA MAXIMA AL CENTRO

Esta dad por las férmulas
Para carga muerta

Acmi = 5 x Mcn L2

384 E I
cg

Reemplazando valores:

A cmi = 5x329200x3.6x105 = 0.24 cms.

384x2.24x10°x2.88x10"

Para carga viva:

5 x M_ L2 = 5x94800x3.6x10°

a v

cmi =

384 E I ¢ 384x2.24x10°x18332

Acmi = 0.11 cmts.
La deflexidn total de acuerdo al A.C.I. seréa

_ _ As') + 0.11
A, =0.24 [2-1.2 &s2)]

Ay = 0.288+0.11 = 0.398 cms.

La deflexifén mdxima permitida por el A.C.I. es igual a:

Arnfm = 1L =600 = 1.67 cms. 5 1.67 >0.398
360 360

OK



- 276~

DISENO DE ESTRIBOS

ESTRIBOS VERTICALES : El esfuerzo cortante nominal maximo

estd dado por la férmula

vu A.C.I. 1701 (a)
bd

Para fines de proyecto, se considera como refuerzo cortan

va =

te maximo (Critico), el que obra a una distancia g , de 1la

cara del apoyo.

REFUERZO EN EL ALMA - Es requerido cuando

vau > 0.53 # f'c CA.C.I. 1701 (c)

vu 28 (1.9 Jf'c + 2500 pwWd
M

) pero<0.93g ((f'c

A.C.I. 1701 (4)

ESPACIAMIENTO DE ESTRIBOS

-
d cuando V_%1.59 f Vec A.C.I. 1706 (a)
2

d/4 cuando v Z2.65 § VE'e a.c.I. 1705 ()

ESFUERZO MAXIMO QUE PUEDE ABSORVER EL CONCRETO SIN REQUERIR
REFUERZO EN EL ALMA.

Férmula abreviada : Para f'c = 210 Kg/cm2

il
Vuc = 0.50 \['f'c = 6.2 Kg/cm2
El corte maximo para este refuerzo seréa:

vu = Vucbd

Para secciones 25x24:
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Vil = 6.2x25x24 = 3720 Kgs.
Para secciones 25x34:

Vu = 6.2x25x34

il

5270 Kg.

Luego si el corte actuante a una distancia d , es mayor dque -
los calculados anteriormente,; serd necesario reforzarlos con
estribos.

El A.C.I. 318-62 determina un espaciamiento minimo igual a:

d 24

headi = 2 C = S5Xe.
5 ¢ 5 12 cm. s) 17 cmsx

(¥%]
o

6 por cuantia minima igual a:

Para 1 g@3/8

S = 1.42

0. 00TEx25 " - 3787

Luego el miximo espaciamiento no debe exceder de 12.5 cms. para
vigas de seccibn igual a 25x30 y de 17.5 cms. para vigacs de sec
cibén igual a 25x40.

El diseno de estribos lo calculeremos empleando ABACOS..

El primer estribo serd 'colocado a una distancia de 5 cms..

A continuacibn presento vn Cuadro indicando los espaciamientos

de estribos calculados con ABACOS.



_278-

DISENO DE ESTRIBOS

hto.Piso Wu = 4095 Kgs. Vuc=3720 Kgs.
CORTE IZQUIERDO CORTE DERECHO
I Espaciamien H Espaciamiento

- 0 s o 00 s
Rl et

1

1
Vu-Vue, _ to

T

1

1

1

P ] R
-

-
P

)
1
1
1
1
1
1
1
1]
1
1
1
4.60'1-2! 8576! 4856!2.09! 1@05,3@10, 7@n?10506' 6786 12.57.}8@10,6@12.5
1 1 1 1 1 ]
6.00f2-3) 12251} 8531)2.99} 13310,6@12.5 '12560' 8840 }3.07 '1&@10 6@12.5
1 1 1t 1 1 | ]
6.00)3-4} 12455! 8735]3.04) 13@10,6Q12.5 '12423' 8703 '3.03 !'13@10,6@12.5
1 1 1 1 1 ] 1
Oy4-5; 12448 8728}3.04) 13@10,6812.5 '12438' 8718 }3.04 }13@10,6@12.5
1 1 1 1 1 1 1
6.00'5-6! 12377! 8657!3.02! 13@10,6@12.5 ;12493; 8773 !3.05 !13@10,6@12.5
] 1 1 1 1 |J 1 1
5.90!6-7! 12881! 9161!3.15! 14@10,6812.5 ;11440; 7720 ;2.79 310@10,6@12.5
. A A P
1 1 1 1 1 1 1 1t ]
| 1 1 1 1 1 1 1 1 1
3ER Pino
1 ] ]
'E ] (]
' J : CORTE IZQUIERDO i CORTE DERECHO
L :E : [] ] (] 1 1
1 L] 1] i 1 1
! i+ V  Vu-Vucj, _Espaciamiento | V '"}Vu-Vutx,.c Espaciamiento
t : i : 7 1 ] i 7
? ] 1 ] 1 1 ] ) ]
i | ' ' ' ' ' ' '
4.60;1-2 112834] 7564,2.19; 8@10,1@15,28) 14508, 9238;2.47;11@&0,1@15,2@1T
i ' i ' 1 12.5 ' ' ' '
' : ' ' ' ' ' ' '
6.00}2-3 }17611}12341}3.00} 16@10,2@15,-} 17939}12667}3.06}17810,1@15,2@17.
1] ] ] ] |2 175 ) ] | 1
' ' 1 ' 1 <@ . ' 1 ' 1
6.00}3-4 }17831}12561;3.04} 16@10,2@15,-} 17809}12539}3.03}16@10,2@15, 2@
boor et A A
1 1 1 1 1 1
6.00!4-5 117828!12553!3.04! 16810,2@15,-! 17826 :12556'3 ou'16@no 2@15,20 -
: a ' ' 1 2@ 17,5 ' ' ' 117.5
1 ] 1 1 1 1 ] ] l
6.00}5-6 '17800}12530}3.03, 16@10,2@15,-) 17827}12557;3.04}17@10,1@15,2@
: ' ' 1 1 2@ 17.5 ' ' ' 117.5
(] ] ] ] ] ) [ ] ' '
5.90!6-7 !'17988!12718!3.07! 17@10,1815,-! 16858!11588!2.87!15810,1@15,2@
| ! i ' 2@ 17.5 ' ' 117.5
] (] ] 1 ] L]
1 1 1 1 ]
L I i i i i

i o= = =
i o = = =

L]
i

o=
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2do.Piso Wu = 5868 Kgs. Vuc = 5270 Kgs.
3 CORTE IZQUIERDO CORTE DERECHO
]
v Vu-Vuc Espaciamiento \' Vu-Vuc Espaciamiento
E ) |
v= o Xv:0
| |
4.60(1-2|12966/ 7696 | 2.21 | 8@10,2@15,- | 14269 8999|243 [11@10,1@15,18
2@ 17.5 i 17.5
6.00/2-3|17585 12315 | 3.00 ‘16@10,2@15,| 17854 12584 3.04|16@10,2@15,2@
2@ 17.5 | | . 17.5
| .
6.00|3-4|17757/ 12487 | 3.03 | 16810,2@15, | 17744 | 12474|3.02|16@10,2Q15,20
28 17.5 | I 17.5
6.00|4-5/17752 12482 | 3.03 | 16810,2@15, |
2@ 17.5 17752 | 12482 3.03|16@10,2815,2@
| | 17.5
6.00|5-6/17740 12470 | 3.02 | 16@10,2815, | 17752 12482 3'03/16@10,2@15,2@
20 17.5 . ' 17.5
5.90|6-7|17817 12547 | 3.04 | 168€10,2@15, | 16808 11538|2.86(15810,1@15,2@
28 17.5 | 17.5
1er.PISO Wu = 5868 Vuc= 5270 Kgs.
E
o CORTE IZQUIERDO | CORTE DERECHO
L r T
E \' Vu-Vuc!XN__o Espaciamiento v :Vu-Vuc vl Espaciamiento
| | Lusas | o250 o
4.60/1-2(12796| 7526 |2.18 8@10,1@15, 14529 9259 2.48 11@10,2815,28
2@ 17.5 | ' 17.5
6.00/2-3|17606/12336 [3.00 10810,2@,15 -
2@ 17.5 17927 | 12657 |3/08 17@10,1@15,2@
6.00( 3-4|17822|12552 | 3.04 16@10,2@15, | 17800 | 12530 (3,03 1ed10,2815,26
2@ 17.5 1 17.5
6.00|4-517817 12547 | 3.04 16810,2@15, | 17812 | 12542 3.03 16810,2815,2@
2@ 17.5 | 2@17.5
6.00|5-6{17779/12509 |3.03 16@10,2@15, 17830 |12560 [3.04 16810,1@15,2@
28 17.5 | 17.5
5590 6-7 1793312663 | 3.06| 17810,1@l5, | 16827 | 11557 [2.87 15@10,1@15,2@
2@ 17.5 17.5
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DISENO POR ADHERENCIA Y ANCLAJES DE ACUZRDO AL A.C.I. .(318-63)

(ARTICULO 1801)

El esfuerzo mé&ximo de adherencia por flexidn en cualguier

seccién se calculari de acuerdo a la f&rmula:

Ua
va g o0 Jd

donde f=17/8 8=0.85

SECCIONES CRITICAS PARA ADHERENCIA PQOR FPLEYICN

En general, es critico donde V es maximo (Razdn d= cambio
de M) y la suma de perimetro es minimo, estos lugares son:
1. En la cara del apcyo
2, En punto de terminacidén y de doblado de barras.

3. En punto de inflexidn para mcmentcs positivos.

El Cédigo del A.C.I. permite gue se tolere valores de -
adherencia en exceso de lo permitido por flexidn si la adhe-
rencia por anclaje es menor que 2.8 de lo permitido.

La longitud de desarrollo es igual a:

Asfy

Ld:uuéo

Cuando se utilizan varillas de diferentes di&metros:

Vu donde:

= ar
Ya FE€o j a E, = n"'""is

= PiSmetro # major
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El esfuerzo deseado en la barra no puede conseguirse sblo
por adnerencia, debe usarse anclaje mecanico, usualmente median
te ganchos. Esto generalmente s2 presenta- en los apoyos finales
De acuerdo al A.C.I. Art. 918 (h) se puede considerar gue los
~ganchos estanpdaRes desarrollan un esfuerzo en las varillas de
1300 Kg/cms. en la rotura 6 de 700 Kg/cm2 en el rango de 1las-
cargas de trabajo, 0 pueden considerarse simplemente como pro-
longaciones de las varillas. Los ganchos no se consideran como
efectivos en varillas en compresidn.

Las vigas en nuestro caso, est@n sometidas a esfuerzos de
adherencia adecuados. Chequearemos como demostracidn los =235
fuerzos ¢z adherencia para la viga eje. 6-7, tercer piso (mas-

critico) ver plano E-9.

DATOS: 4+
Wu = 5868 Kg/ml.
f'c = 210 Kg/Cm2 fy = 2800 Kg/cm2

25 cms. d = 24 cms..

‘JE a#?fg-j f@) aé”? %}gzﬁjb/‘l

@) Y EZEd og % _Fyi

17566 e84 )

g ]
] P

e
1 || "“\
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Los esfuerzos que se presentan en los puntos criticos son:

a:
u, = Vu - 16814 = 19.46 Kg/cm?
g £o Ja 0.85x34.17x0.875x34
== 4As = 4x21.70_ = 34.17
D, 2.54
E:
u, = Vvu - = 4533 = 28.50 Kg/cm2
ﬁ"é“‘;]d 0.85%x16x0.875%34
E_r= 16 cms.
S':
u, = vu = 7132 = 20,14 Kg/cm2
g é;]’ d 0.85x14x0.875x34
ESFUERZOS MAXIMOS DE DISENO SEGUN EL A.C.I. 318-63

Para varillas de capa superior : @ 7/8 :

Uu = 4.5 V f'c = 4.5 210' = 29 Kg/cm2
D 2.223
Para varillas que no son de capa superior
u, = 6.4 Ve'c = 6.4\/210! = 42Kg/cm2
D 2.223

Se podrd observar que los puntos a,b y ¢ esta@n sometidos

a esfuerzos de adherencia adecuados.
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DISENO DE COLUMNAS

PRINCIPIOS GENERALES

LIMITACIONES EN EL REFUERZO DE LAS COLUMNAS

El A.C.I. 318-63 limita el refuerzo vertical & una cuantia
que varia de 0.01 a 0.08 como maximo. Sin embargo, el Siruc -
tural Enginering Asociation Of California (SEAOC-1966) deter-
mina que ésta no deabe ser mayor que 0.06.

En nuestro caso, adoptaremos una cuantia que varie entre 0.0l

y 0.06.

Ademds, el A.C.I. limita el tamano minimo de wvarillas, i-
gual a 5/8, asi como el nlimero de varillas que en el caso de -
columnas rectangulares, debe: ser igual a 4, y en el caso de
columnas con refuerzo helicoidal debke> de ser icual a 6.

El A.C.I. especifica gue el diametro del refuerzo trans -
versal no debe: ser menor de £ 1/4%.

Sin embarg, el SEAOC-1966, determina un di&metro minimo igual
a 3/8", en nuestro caso adoptaremos estribos g 3/8"

ESPACIAMIENTO DE LOS ESTRIBOS. Segfin el A.C.I. el espaciamien-

tc (Centro a centro) seréd el menor de las siguientes condiciones:
a) 488 del estribo
b)Y 164 de la barra vertical
c) La menor dimensidén de la columna de acuerdo a lo anta -

rior, deducimos la siguiente tabla:
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TAMARO DE ESPACIAMIENTO EN CENTBIMETRO
LA BARRA
VERTICAL g 1/4 Z 3/¢ g 1/2
g 5/8 25 - -
g 3/4 30 30 -
g 1/8 30 35 -
g i" 30 40 40
g 11/8" = 45 45
g1 1/4" - 45 50
Estos espaciamientos no serén
mayores gu2 la menor dimensidén
de la columna.

Ademis, el SEACC recomiénda una concentracaidn de estyi~

bos en el nudo de cada piso, como lo indica la figura No.01l
=

| . . .

v a) Maxima dimensién de

40 +—r—
28< Al . 1 la columna

‘ == ‘_\~4 b) 1/6 de la altura libre

c) 45 cms.

o Se usa el mavor valoxr

g 3/8 minimo

] 1 . . .
Sméx = = menor dimensidn cde la columna.
jTJ
et = 2

FIGURA No. 01
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De acuerdo a lo anterior tenemos:

Columnas 25x50 :

25

5 = 12.5

S =

a) 50 cms. midxima dimensién de la columna

H _ 2.30 _
b)g—s— = 38 cms.

c) 45 cms.
Tomaremos 50 cms.

Luego, la concentraciébn de estribos serd la indicada en la

1| girma No. 02.

(&os
S0

Resto ver
cobdre de
celvmnp s . E-2

FIGURA No. 02
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SEPARACION DE LAS VARILLAS.- Al respecto el A.C.I.

(804) (d) determina "En las columnas con refuerzo helicoidal o
con estribos, 17 distancia libre entre las varillas~longitudina-
les no deber&d ser menor de

a) 1 1/2 veces el didmetro de la varilla

b) 1 1/2 veces el tamaiio m&ximo del agregado grueso.

c) Ni de 4 cms.

Ademés determina qgue la mixima separacidn libre debe ser
igual a 15 cms. (Eje a eje).

De acuerdo a lo anterior y si empleamos @ 1" como méaximo
refuerzo longitudinal obtenemos:

a) 1.5 g varillas 1.5x254=3.81 cms.

b) 1.5 tamano mdximo del agregado 1l.5x2.1=3cms.

c) 4 cms.

usaremos una separacidn minima de 4 cms. (libres).

Cuando se utilizan empalmes trasladamos por compresidn,
el traslade minimo serd el que indica la tabla siguiente:

TABLA No. 02

2
f'c 210 Kg/cm™ f'c 210 Kg/cm2
2 EMPALME EMPALME
f'g Kg/cm (ro mencr de 20 cms.) (No menor de 30 cms
3500 6 menores 20 @ 27 @
4 200 24 ¢ 32 8
5250 30 9 40 g
Para varillas lisas, la longitud minima de trasiade seréa el
doble que las especificadas mas arriba.
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De acuerdo a la tabla anterior, podemos deducir la siguiente

Tabla.
TABLA No. 03
l > 2 2
fc.=2210 Kg/cm fc<210 Kg/cm
' |
@ £y=2800 | £y=4200 £y=2800 £y=4200
5/8 35 40 | 40 50
3/4 40 45 ' 50 60
7/8 45 55 60 70
1" 50 60 65 80
|

Cuando las varillas longitudinales se desvian en un empalme,
la pendiente del tramo inclinado de la varilla con respecto
al eje de la columna no deberi exceder de 1 a 6 y los tramos
de las varillas que queden arriba y abajo de la desviacibn -
deberdn ser paralelos al eje de la columna (Ver Figura No.03)
Cuando las caras de la columna estén desalineadas 25 cms
6 mds, los empalmes de las varillas verticales adyacentes a
la cara desviada se efectuar@n con varillas trasladadas (Ver
Figura No. 3c)
En las columnas con estribos, la longitud del refuerzo em-
palmado por traslape no deberd exceder una relacibn de acero
de 0.04 (Cuantia) en 90 cms., en una longitud cualesquiera de

la columna (Ver Figura No. 3b).
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CUADRO DE CARGAS POR COLUMHA
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VALORES DE DISERO :

Para el diseno de columnas se considerar8 el mé&todo ala
rotura, considerandose, seglin exige el reglamento del ACI-318-63,

la mayor de las siguientes cargas.

U = 1.5D + 1.8 L

U = 1.25 ( D+ L + W)

Seguidamente se efectuar8 un anflisis de reduccibn de resis
tencia de los elementos debido a la esbeltez, y se efectuarén las
correcciones respectivas debidas a este efecto, en los casos que

sea necesario.

Los valores de diseno de las cargas, se considerar&n dentro
de las limitaciones del reglamento, aplidndose las reducciones --

permitidas.

Ya que se disenar8 por flexocompresibn, los valores obteni-
dos de los momentos en cada columna se utilizar&n, tom&ndose 1los
mayores para cada caso. Ademds las columnas de unibén del p6rtico-
prinecipal con el secundario, se disenardn a flexo-compresibén bia-
xial.

REDUCCION POR ESBELTEZ

Seglin reglamento cuando - 60 , R = 1; tomando r =3t:

Ya que h para cada piso es : Para el 12 = 360, para el 22 -
y 32 = 2,25 y para el 42 = 2,40, tomaremos

h = 260, r = 7.5 ..". _;_. = 34.6 60 R =1

i e No hay reduccibn por esbeltez en ningfin caso.
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CALCULO DE LA ARMADURA DE LAS COLUMNAS DEL PORTICO PRINCIPAL

COLUMNA 2 - A

) e Mu _ 4.58 _
- Tercer Piso T " Put - J6.64 x 0.4 - 0.436
Se tiene
- g = gt = 32 _
b = 25 cm. t 20 = 0.8
t = 40 cm.

K = Pu _ 26.64 x 103 _ 0.187
gt. = 32 cm. fcxbxt™ 140x 25 x 40 :
f'c = 140 Kg/Cm2
Pu = 26.64 Ton. Kx —%— = 0.187 x 0.436 = 0.082
Mu = 4. 58 Ton - Mt. m= f

=¥ . = 23.5

Con estos valores se entra a las tablas del SP 17-A (Publica

cidn Especial del ACI para diseho a rotura).

-

K = 0.187
Kx & = 0.082 ) UNIAXIAL CHART N2 55 Ptm = 0.1
g = 0.8 pt =B - 22 - o0.0043 0.0
p
Pt = 0.01 (Cuantifia Minima)
Ast = Ptxbxt = 0.01 x 40x 25 = 10 Cm® = 4 @ 3/4

NECESIDAD DE CONFINAMIENTO;

Segln reglamento, no se necesita hacer cuando :

0.1
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P.Servicio .12 £'c = .12 x 140 = 16.8 Kg/Cm2
Ag

7844.0 10.45 Kg/Cm? 16.8 Kg/Cm?

25 x 30

.-+ NO necesita confinamiento.

- Los estribos se calcularén mediante tablas, al final
del célculo de la armadura longitudinal de columnas.

- Siguiendo el método ya empleado, se har& un cuadro -
con los valores para cada columna con sus respectivos resul

tados.
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HIPOTESIS PARA EL DISENO DE CIMENTACION

Para el Andlisis previo del disefio de cimentacidn, se ha considerado las
siguientes hipbtesis:

1) Por zapatas aisladas

2) Por pilotaje

3) Por zapatas combinadas

4) Por platea de cimentacidn.

Seglin estudio de Suelos realizado por el IngPMaggiolo, la carga de traba-
jo de la zona del proyecto es de 0.5 kg/cm2. la cual se tomard como
para el desarrollo de las hipdtesis anteriores.

Para analizar la primera hipbdtesis de zapatas aisladas se debe tener en
cuenta en primer lugar, que la carga de trabajo del terreno es demasiado
bajo, lo que ocasionaria una superficie de zapatas tal,que las dimensio-
nes de las zapatas adyacentes se superpondrian entre ellas, existiendo
duplicidad de esfuerzos, por lo tanto el disefio de la cimentacidn por za-
patas aisladas no se podria llevar a cabo en su totalidad.

Sobre la Segunda hipdtesis es decir por pilotaje, habria que analizarla
primordialmente desde el punto de vista econdmico, lo que a la vista sal-
ta que por el bajo nimero de pilotos a construirse en este proyecto no

se justifica la inversidn para del equipo necesario, asi como del perso-
nal especializado que para estos fines se requiere; mas alin tratidndose

de un proyecto que se encuentra a 300 km. de Lima.

La hipbtesis de platea de cimentacidn se ha analizado tomando en cuenta
los siguientes factores:

- Ya que el &rea superficial del primer piso a demandado extensa, el
el drea de dicha platea tambien lo seria.

- Siendo la columna de mayor carga la que determinaria el peralte de la

platea, ( para evitar la falla por punsonamiento) y ya que existe una
zona que solamente tiene una planta, tendriamos en la mencionada zona un
desperdicio de material.

Este tipo de solucidn es recomendable para edificios cuya &rea superfi-
cial sobre el primer piso es pequefia en relacidén a la altura total de la
edificacidn.

Considero que la hipdtesis de zapatas combinadas es la mas préctica y
‘apropiada parte este tipo de edificacidn, por la elasticidad de disefio
permitiendo de esta forma analizar individualmente los esfuerzos de cada
columna y sus relaciones con las adyacentes, teniendo para los siguien-
tes casos: l.- Que se superpongan las superficies de dos zapatas aisla-
das, 2.- Que la diferencia de cargas ocasionara asentamientos diferen-
ciales. 3.- Problemas de limite de propiedad, con la siguiente exantri-
cidad de carga en la zapata, que ocasiona un momento de volteo en la
misma y que se puede absorver mediante la unidn de ésta en la adyacente.
Estandose en todos estos casos en un problema cuya solucidn es la con-
binacidn de zapatas.
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[

Analizando lo expuesto anteriormente las cargas y momentos en los pdr-
ticos, se ha adoptado este tipo de cimentacidn, cimentandose las za-
patas extremas del pdrtico principal.
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ZAPATAS 2C - 2D y 2E

Pu
Oa.

132.190

0.80

Altura minima de la zapata.-

Usualmente la presidn a carga eldastica (de) admisible en el suelo

se le multiplica por un factor de carga, para obtener asi la presidn ad-
misible en el suelo a la carga maxima. Este factor es de 1.7 veces la
presidn de trabajo y que produce el mismo efecto de carga en suelo para
factores de 1.5 de cargas vivas y 1.8 de cargas muertas.de las columnas

( o combinaciones segiin el A.C.I. 318-63 Sec. 1506 (a) 1. Para estar
al lado de la seguridad adoptamos un factor de carga igual a 1.5 luego

Otu = 0.80 % 1.5 = 1.2 km/cm2.
Pu = 132,190 kg. CO;ngigde 25 x 40
f'c = 210 kg/cm2. H = 60 cm.
M= 3 b gV f'év= 34 x 0.85 x 14.5 = 41.90

Ld = Asfy : ' : ‘

s« g 7/8 42 & 56 kgs/cm2.

Ld = 3.879 x 2800

37 B
6.982 x 42 e
El espesor minimo de la zapata serd
Id + 7.5 ctm. = 37 + 7.5 = 4u.5

Asumiendo el peso de la zapata igual a 6% tenemos:
Peso totals=
Wy = 132,190 % 1.06 = 140,121 kg.

El drea requerida de la zapata seré:

A = 140121 - 116,768 cm2 = 116,800 cm?

1.2 117,800 cm?
Criterio:
(40 - 25) = 15
( 350 - 335 = 15
350 x 335 = 117,250 = 116,800 cm?.
Peso de la zapata: Wy = 350 x 3.35 x 0.60 x 2400

~ 16,884 Ky,
Reaccidn neta del terreno:
c%;z' 132,190 kg _ 1.13 kg/cm2.
117,250
Verificacidn: El1 esfuerzo permisible de corte por punzonamiento esté
a d = 50 cmts.
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Dado por la ec:

A5 | 13.4 kg/ct
L g 3.3c Vuc = 1.06 ¢ VE'c= 0.86 V210 =14.5 % 0.85 =
L -1 i —~12.32 kg/cm2.

La seccidn critica es la mostrada en la
figura Seccidén a b c d): bB0=2 x(.90 75 =

L asw i e 330 ctm.
1 1 Vu = 1.13(3.35 x 3.50 - .90 x75)= 124,865 «
El esfuerzo de corte unitario seri:
Vu = 124,865
= 7.37
Vu = bd 330 x 50 7.5

U kg/cm?2 0.XK

Comprobacidn del corte por flexidn.-

W,= 1.13 x 3.35 = 378.55
V =1.13 x 3.35 x 105 = 39,750
V= 39750 Kg
El esfuerzo de corte en este punto seri de

p LS V= 39750 = 237 kg/cm2
4-=.50 Vu = bd 3.35 x 50

W/—/:“T Il fﬂ“x’

o
a

El esfuerzo de corte admisible es de
Vu = 0.53 # Vf'e = 6.53 kg/cm2. 0.K.

" Disefio:r del refuerzo.-

M W 12

1
: 2
W 1.13 x 3.35
1 ( 378.55)(1.55)2 =
-

378.55 Xkg/ cmt.
4'547,332 kg/ctm.

W

Mu = 45.473 t x mts.
- Psvmiendo a= 2 ems
Mu = 4'547,333.2 = 4'547,333.2 = 36.83

ﬂfy(d-%>o.9 x 2800 (50-1) 0.9 x 2800 x 49

S,

T
1
m:,'ﬁ-

*‘E‘U |

Comprobacidn

a = SGalddecelll = 1.72 Ag min.= 0.002 % 335 x 60 40.2 cm2.
0.05 % 210 x 335 10 7/8

Armadura en el sentido transversal

8955 14/
> A U M, = 1.13 % 350 = 395.5 kg/om?
-~ N . ; :
= M 2-2 =1 W /2

My_p= 1 x 395.5(1.55)2= 4'750,9LL
—

a = 2
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= = o -4
Ag = Mu =  L'750,94k4 - 38.475 cm2. 10 .8 7/8

pfy(d-a) 0.9 x 2800 (50-1)
1?2

Comprobacidn: a = 38.475 x 2800
0.B5 x 210 % 350

'_),.S0
1 e 1
,1¢Zé, 2esode e —

Iﬂﬂfb 235
" 3 +|¢2@_ﬂhx

Chequeo por adherencia:

= 1.72
g 7/8"

El esfuerzo permisible por anclaje, y con la finalidad de evitar la revi-
sidn de adherencia por fluides ( 1801C). €& /6UAL A:

g =7/8 =As 2,223’ Mu = 0.8 x 6.4 V210 = 33.4 kg/cm2.

S.= 6.982 1@ms. . tar &
La longitud de desarrollo es:
1d = 155 - 7.5 = 147.5
El esfuerzo de desarrollo es: B = 2.223 ebm.
MALz Asfy = E. = 6.982 &m.
14 Ag = 3.879 €m>

Mu = 10.55 ok,

Transferencia de esfuerzo enla base de la columna
El esfuerzo de compresidén en la base de la columna es:
fe = 2 = 132.190
2 x Lo

El m&ximo permisible es:

= 132.2 kg/cm2

fcu = 1.9 x 0.375x 210 = 150 kg/cm?2.
0.K.
Si suponemos que las barras estdn en compresidn al esfuerzo de desarrollo es:
M = 3.4:pUfc =
- . - Ejem: 0.002 x bx t = 42

As min. = 0.002 x 350 x 60 = 42 cms?
110 " 7/8

e Cande rzu 9 E
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ZAPATA 1 - E
Pu = 91,629 kg. f'c = 210 kg/cm2.
Ja = 0.8 kg/cm2 fy = 2800 "

9tu = 0.8 x 1.5 = 1.2 kg/cm2

El espesor minimo serd determinado por la longitud de desarrollo de las
varillas de la columnas. El esfuerzo de desarrollo por anclaje seréd
Mu = 3.4 8 Vf'c = 4 2 656 Kg/cm2

Ld = Asfy =
Ze 2 g 7/8
Ld = 3.879 x 2800
6.982 x 42 37 cmt.

El espesor minimo sera:
Ld + 7.5 = 37 = 7.5 = LL.5 cmt.

Asumiremos h = 60 ctms

Determinacidn del &rea de la zapata:

Si asumimos que el peso de la zapata es del 6% de la carga de la columna;
el peso total sera:
Wt = 91,629 x 1.06 = 97,127 kg.
El &rea requerida de la zapata seréa:
Az= 97,127 kg
= 80,940 2.
1.2 kg/Cm2 60,90 cm

29SS
Criterio: = (40-25) = (15)
“ zeo 290 - 275 = 15
295 x 280 = 82,600 cm2.

El peso de la zapata sera:
2.95 x 280 x 0.60 x 2400 = 11,894 kg
Verificacidn del esfuerzo permisible de corte por punzonamiento:

—
4 & e Reaccidn neta del terreno:
TG 25
Ry 991,629

—~- = 1.11 kg/cm2.

- el

El esfuerzo de corte permisible es:
Vuec =1.06 9 \f'e = 1.06 x 0.85 x 14.5 = 13 kg/cm2.
La seccidn critica es la mostrada en la figura (a b c d):

b,

2 (90 + 75) = 330 ctm.
\

u 1.11 ( 295 x 2.80 - 90.x 75)= 84,194 kg/
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El esfuerzo de corte unitario sera:

V. . Vu 84 19 _
u B 330 % 50 5.10 kg/ cm2.

Comprobacidn del Corte por flexidn.

W 1.11 x 2.80 = 311 kg/cm.

E{ | _T_ V = 1.11 x 280 x 77.5 = 24,087 kg/
ﬁjilul

i %Z T__“ Z.80 El esfuerzo de corte en este punto
sera:

Vu = V = 24087 = 1.72 kg/cm2.

bd 280 x 50
El corte admisible

Vu = 0.53 @0 f'c = 6.53 kg/cm2 0.K.
Disefio del esfuerzo

M=_1 W12
W=1.11 x 280 = 311 kg/cm.

My -
1= L1 (31,1000(1.275)%= 25,262

ASuri) €00 ", kg xmts.
a=1.5 ctm.

A

s =_Mu _ 2526206 = 20.35 e
'ﬂfy(d—g) 0.9 x 2888(50-0.75)
a7 2
Comprobacidn:
a = 20.35 x 2800  _
0.85 x 210 x 280 1.14
A/ s W A _
[Bsmén = 0.002 x 2.80 x sh\- s = 2526200
{ ! 0.9 x 2800 ( 50-0.57)
Ny, Ci8d-beemi. Ag = 20.28 cm2.
_;$%67¢/”
Armadura en el sentido transversal.-
Ws = 1.275 x 2.95 = 376 kg/cm
M
s-2 =1
-5 W 12
My =1 2
5 X 376 x 100 x (1.275)
ASUMIENDO = 30,572 kg x mts.
a s 2 ctm.
Ag = 30,57200 = . 24.76 oo

0.9 x 2800 (50-1)
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a = . 24.76 x 2800
0.85 x 210 x 295

= 1.3k 0.K

= 781" 5 98 7/8 Agin - 0,002 x 295 x 60

= 35.4 ocm2
Chequeo por adherencia: El1 esfuerzo de adherencia y con el fin de evitar
Ia revision de adherencia por flexidn (180lc) sera
B 7/8 - Ag = 2,223 cm2
S =6.982ctm. Uy - o,8x 64210 = 33.4 kg/cm2.
D

La longitud de desarrollo es: mayor)
Id = 1,275 - 7.5 = 120 ctm.
El esfuerzo de desarrollo es:

U= Ay gy 2.223 x 2800

Ldé&s 147.5 x 6.982 = 10.55 kg/cm2.

Transferencia de esfuerzos- En la Base de la columna: El esfuerzo de com-~
presidn en la base de la columna es:

fc= P
— = 91629 _
A o i ST A kg/cm2.

El mé&ximo permisible es:
fcu = 1.9 x 0.375 x 210 = 150 k§/cm2
OK.

Empalme:
249 &6 30 ctm. min. . @#5/8

24 x 2.223 = 55 ctm.

Se distribuir& como si fuese zapata cuadrada.
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ZAPATA 3 E
Py = 87,668 kg fle= 210 kg/cm2.
% = 0.8 kg/cm2. f'y = 2800 v

Ttu = 0.8 x 1.5 '= 1.2 kg/cm2.
Columna 25 x 40
g 7/8 + 208 ° 7/8 ILd = Asf
oo = 37 ctm.
Espesor minima sera:
Id + 7.5 = 4.5 ctm.
Asumiremos h = 60 ctms.

Area de la zapata.- Peso de la zapata aproximadamente del 6% de la carga
columna:

W

t = 87,668 x 1.06 = 92928 k95
El &rea requerida de la zapata seré:
A = W_t
i 92,928 Kg = 77,440 cm2
Otu 1.2 kg/cm2
Criterio: zios
sy
=t (40-25) = 15
= m ‘ e 275 % 290 = 79750 cm2
e .

—_ & -

As min. = 0.002 % 290 x 60

34.8 cm2. -~ 9 0 778

n
=}
=
o]

"

1 0.002 % 275 x 60 33 em2.- ___ 9 ¢ 7/8.

igual a la zapata 1 - E
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ZAPATA 4 E (Anclada al Cimiento).

Pu = 8,980 kg. Columna 4 @ 7/8
tu = 0.8 x15 = 1.2 kg/cm2. 40 x 25.
f'c = 100 kg/cm2. (concreto cicldépeo) 1:8 + 30% P.G.
fy = 2800 " Se disefiard sin esfuerzo de acuerdo al reglamento del

A. C. I. ARt. 2307 b.

Ld = Agfy
W 3.879 x 2800 = 37 ctm.
6

982 x 42

50. ctms. ( ancho de la cimentacidn)

h = 60 ctms b

Peso de la zapata 5% de la carga total.

El Area sera:

A =, B380x 1.05 . 5 353 . om2.
1.2
L = 7858 - 157 ctm., » /co etmss,
50

Reaccidn neta del terreno:

p = 8980
50 x 100

= 1.42 kg/cm2.

Chequeo del Peralte:

N A M = l WL2 100
3 T ] 2 X
oo __%__. W = 1.12 %Z x 60 ctm. = 67.2 kg/cm
| = 6,720 kg/ml.
|
Y - M =1x 6720 x (60) = 121 kg x mts.
. So
e :

La tensidn admisible en esta zapata de acuerdo
al Art. 2307 b eeRa :

ft = 0.85 8 f'c = 0.85 @ 100
ft = 0.85 x 0.5 x 10.0 = 7.68 kg/cm2.
oK M = 1 2 _ : o
= ft bh h = /6 M _f x 121000 _ T

v ftb V7.65 x 50 —
OK.
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ZAPATA COMBINADA 2A-2B

® _ ®
JQ’%&.‘; T npé6c 7. Columna A = 40 x 25
I R H Pu = 56.67 T.
Columna (B) 40 x 25
“TTT1111ﬂr1r!r17171771
£ ——*4#' ke Pp = 117.62 T.
I
460 __+,_ t = 0.8 kg/cm2.
fl
- c = 210 kg/ cm2.
|
bt fy = 2800 M
L) 2SS
®
t = 0.8 %x 1.5 =1.20

( presidn de carga

'La regla practica

para determinar el peso de la
zapata varia entre el 6 a 15 % de la suma peso de las cargas de las colum-
nas debido a que la resistencia del terreno es baja ( 0.8 kg/cm2. asumire-
mos un peso del 12% del peso total.

Luego las carga total Gltima sera:

Columna A = 56.67 T.
Columna B = 117.62
174.29 x 1.12 = 195.20 T.
Carga Total {ltima 195.200 kg.
el &drea requerida de la zapata sera
A = 163,000 cm2. A = ELPu - 195,200
gt 0.8 x 15 = 162,666.66

El centroide de el afea de la superficie de apoyo debe coincidir con la
resultante de las cargas aplivadas en la columna. Estarid ubicado a una dis-
tancia igual a 3.10 mt. de la columna exterior.

56.67T. R = 174.29 1. M,

= 0
l [“ZGZWP X = 117.62 x L4.60
o | 1 17%.29 = et mR
x=3./0 -sO ’
o == _ X = L
 —— +
Luego:la longitud de la zapata sera
.2 (3.10 + 0.40 ) = 6.60 ~m7s
2
El ancho requerido serid entonces de
6 = 163000 = . 2.47 ~ 2.50 mts.

Vv

660
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Disefio en la direccidén Longitudinal - La Presidén neta {iltima del terreno
por mt/ lineal sera:

P net. = 174,290 = 26.41 Ton/M.
.67 el C&Iculo'delségguerzd de Corte y de

lo olls

) Momento Mdx = V x = 0
TT!H"r-rrrv—rrru:l:-’ﬁ-dr’fw. Vx = 0'= 26.41 x - 56.67 = 0

X = 56.67 = 2.15 mts.

i |

Movimiento:

26.41
X = 0.40
56.67 - 0.4 x 26.41 = 46.11 T.
X = 460
_ 46.11 - 4.20 x 26.41 = -6L4.82 -
Z x = 5.00
| | 4942 _ 64.82 + 117.62 - 0.4 x 26.41
= u2.24 .
Momento: x = 0.40
My=0.4 = 1 x 46.11 % 0.4 = 9.222 t x mts.
X = 2,15 ;ﬁ.
Mmax = 1 x 46.170 x 2.15 = 49470
x= 4,60
49 470 - 1 x . 2.45 x 64.82 = 30 +tx mts.
x = 5.00°
1l x 42.24 x 1.60 =  33.79 t x mts.
Altura Minima: Sezdeterminaré del momento maximo:
My= 9 bazpfy (1-0.59pfy __
fe
Mu = u bd2
d =/E_= 4947000 = _/ 9065 =  30.11 &ms.
Kub 54.57 x 100
d = 30.11 cGn»s.

que serd el peralte minimo para resistir los esfuerzos de flexidn.
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digamos d 70 - 7.5 = .62.5 .9 5/8 = 1.588
d 70 - 7.5 @ = 61 ctms. 1.6

( Este incremento de la antena se hace debido a que es mis econdmico incre-
mentar el &rea de concreto y asi disminuir el esfuerzo princupal.

gggprobacién del Corte por flexidn.

- Debe efectuarse a una distancia
_[ ]41: d = 61 ( seccidn 1-2 de la eera de la
. columna B). ( corte maximo).
El corte en ssta seccidn es:

_rTTTTTTTT_TT—F'f—fTWTTTTTTTT \V )
| tgcﬂ,y/,n,_ u = 64.82 - 26.41 x 0.61
| [4
( “‘37 ”8 = 64.82 - 16.11 = 48.71 Ton.
I _,1uﬂ ]] | El esfuerzo unitario en este punto
QI ju sega
u =_ Vu = 48710 = 3.194 kg/cm2.
| | bd  250x61

el esfuerzo permisible miximo es el
mismo que en vigas:

Vuc = 0.53 ¢ J2IO = 0.53 x 0.85 x 14.5 = 6.53 kg/cm2.
.*. La seccidn es adecuado por corte
Comprobacidn por punzonamiento:

El esfuerzo permisible de corte por punzonamiento es ( A.C.I. 1707-c)
Vuc = @ VU f'c = 0.85 2100 = 14.5 x 0.85 = 12.32 kg/ctm.

Para la coblumna exterior ( debido a su perimetro de la seccidn critica
- rd . rd . .
es menor) el perimetro de la seccidn critica es:

Doz 2 (40 + 61) + 25+ 61
| d = 61 ctms. 2
Do = 80 + 61 + 25+ B1 = 227 ctms.

El corte en este perimetro es igual a la carga de la columna menos la
presidn neta en el area dentro de dicho perimetro:

Pu - (
vu = 56,670 - . 26,410(. 86 x 70.5 - .25 x 40 )
= 656,670 - @ 26,410 x 0.506
= 56,670 - 13,371 = 43,299
= 43 ,300 k-g
El esfuerzo de corte nominal en este
perimetro es:
Vu = Vu = 43,300 = 2.56 kg/cm2.
bod 227 x 61 0.K.

Disefio.* del refuerzo en la cara superior

Mmax. ="‘ugl’LSO'ko x mts. a ~d/s
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A = Mu B = 0.90
2 - Pfy (d-a)
2 d = 61 &wms
asumiendo a = 12 ctm. b = 250  ems.
A

35.685 cm2.

s = ' 49460 00 kc x ctm.
0.90 x 2800 ( 61-6)
Comprobacidn:

1]
n

35.685 x 2800 -

0.85 x 210 x 250
A Asom/nvbs g= 2.5 ctm.

2.24

s =_Mu S __ 4946000 F 32.8485 ‘¢n?
P £ y(d—g) 0.9 x 2800 ( 61 - 2.5 )
2 2
Comprobacidn.
32.8485 x 28680 - 2.06 5,
a = 0.85 x 210 x 250
Ay - 4946000 =
32.71 6 9.9 . 7/8
0.9 x 28006( 61-1) ——
a = 32,71 x 28680 . - ’
0.85 x 210 x 250 ~ 2-0° oS GRscal )
b =2
As ,= 0.002 % bt = 34.91
Tl °
A mf=  0.002 x 250 x 70 = 35 ctm.
Adherencia: en 2 Vo = 64.82 T.
En varillas superiores:
M= 4.5 4; 210 = 29.35, . ... <  40.0 kg/cm2.
El esfuerzo de adherencia actuante
= Vu = Jd =d - % = (61—2)
2
U = @£ 3Jd = 60
0.85 x 62.84 x 60 '
6 tambien g 7/8 0.K.
L —
d = A fx = 3.879 x 2800 = 66.25 ctm, s
£ U 6.982 x 29.35 x 0.8 -

del diagrama de corte y momento, la distancia de el punto de mdximo
corte momento ( a la cara de la columna (longitud de desarrollo es de:
2.15 - 0.075 = 2.075 = :2.075 mts.

"P.K.
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Iia_fu_erzo. del vcladip: _12; ( 42.24) (1.60) = 33.79
"’ S “dﬂ‘SUM/E/UJO : a = 2 cnt.
hna = Ma =  33,800.00 - 33,80000
g £y (d-% 0.9 x 2800(61-1) 0.9 x 286006 x 60
a = 22.35 et

83 _guwwuen
a = 22~35 x 2800
0.85 x 210 x 250

= 1040 Ez'ms.

Ana = 3380 = 3380 = 22.24 cm2
cvccauedd * 28 x(61-0.7) 0.9 x 28 x 60.3) = 64 7/8

a= 22,24 x 2800 = 1l.4 o.«
0.88% x 210 x 250

varilla inferior Ag mtn.
A = 6.4 Ve'c < 56 kg/cm2
Fii)
A = 6.4 x 14.5 = 41.74 kg/cm2- 41.74 x 0.8 =
2.223 g 7/8 (longitud de anclaje)
Id=2cey = 3:879 x 2800 =  46.59 cms.

Sy 6.982 x 41.74 x 0.8 o ONCI.

kg/ x

33.39
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Disefio.: de la Viga Transversal ‘bajo la columna interior.- El ancho efec-

tivo de la zapata es:

b= 40 + 2 % !6 = 40 + 40 = 80 ctm s
La carga repartida seréa:

W= 117,620 = 47,048 kg/ml.
0V

M=1 x 47.048 x (1.125)2%= 29.772 rew7s.
2

M= 29,772 kg x mt.

M = 2977,200 kg x mt.

M = 2'977,200 kg x cm

d =70 - 7.5 - 2.5 = 60 ctm s
a =1 ctm
AS = 2'977,200 = 19.856

0.9 x 2800(60-05

A
s = 20.31 € 7/8

debido a que la cuantia es pequefia

no es necesario comprobar esfuerzo de

compresidén en el concreto.

Viga transversal de la columna exterior:

b= 40 + 20 = 60 ctm.
Moo= 1 |
> W/2 W = _ 56,670 kg/mk. = .22,668 kg/ml.
28 50
M= 1
5 22668)(1.125)%° = 14,345 kg x ml.
ASumIERBO ; 4 =
d =¢bd — A 1434500 = 9.4 cm2

0.9 x 2800(60.0) J;Sﬂ 7/8
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ZAPATA COMBINADA 26 -2F

8§ = 70.20 T
F= 131.15 T.
COLUMNA (6)
s e (G) b0 x 25
s > Pu = 70.20 T.

Columna (F) 40 x 25

AL AR AL Z R I O Py, _
a0, 5.60 wq :P;-J U= 131.15 T
' ' 0f = 0.8 kg/cm2.

( Carga de trabajo

, 0w = 0.8 x 1.5
e %25 Tty = 1.2 xglem2..
]
F fe = 210 kg/cm2.
£, - 2800 v
Solucidn

Se seguirid el mismo pyocedimiento descrito anteriormente:
- asumiendo en 12% el peso de la zapata:

La carga total dltima:

Columna 6 = 70.20 T
Columna F = 131.15 T.
201.35 x 1.12 =
Carga total dltima = 225,510 kg
El 4rea requerida de la zapata seri:
5 56?: = 225:3210 = 188,000 cm2.

A = 188,000 cm2.

La resultante estari ubicado a una distancia

70.20 T. R=20135 T | o =M )
l G =0
T— = x = 131.15 x 600 _
L x=390 , 2.10 201.35 LU Lt
600 ; de 3.90 mts de la columna exterior (G)
E_ Qm La langitud de la zapata seré:
+ . ol
2 (390 %Q ) = 820 ctms y el ancho requerido sera:de:
b SaGEi000 cm2 _ 599 —..23%0 .ctms.

820
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Diserio del refuerzo en la Direccibn Longitudinal

La presidn neta por metro lineal seré:

76.20 Tn. 131.15 Tn Pu neta =_201,350 _ 24,555 T;/ml.
o S 8.20
X
'r 25x40 ‘ - | Cédlculo delesfuerzo de corte y momento.-
HnrmmrmmﬂmﬂﬂﬂﬂmmTrmmH pop ot K, donderel Yonento. 68 xS
mo:
9 w,= 24.555 T/m,
‘ o V, = 0 = 24.555 x - 70.20 = 0
%0, 5.60 4d 180 | '
T | = x = 70.20 _
| } JhE05 % |- 2.86 mr3.
| DIAGRAMA DE CORTE, | | x = 0.40
— M< 70.20 - 0.4 x 24.555 =(+)60.38
x=2.86 ) ;ﬂ,f_‘“’\ . x = 6.00
= Q}"’j Ve: 60.38 - 5.60 x 24.555 = (-)77.13
6038 | |]MW X = 6.40
. V»=77'13 + 131.15 - 0.4 x 24.555 =
40, 2.46 | 3.4 ﬂ{ 4y, 20
, | X = 8.20
| Vy=+ 44,20 - 1.8 x 24.555 = 0
DIAGRAMA DE_ MOMENTOS Momento (método de las areas)
| x = 0.40
, . ___1_
12.08 “.” 2 x 0.4x 60.38 =12.08 Txmts.
*l X = 2.86 x 60.80 = 86.3Y
| X = 6.00
- 86.34 - 1 x 3.14 x 77.13=
A e 2 -36.98 Tx
86.34 t\h%;j—l’ T ml.
N B il X = 6.40

My = -34.75 + 0.4 x 24,555 =
39.8 T.xmts.

Altura minima: El momento Gltimo estd dado por la ecuacidn:

Mu = ¢ bd? pfy (1-0.59 £y ) s

fe o

e} Mu = Ku bd?

en donde ~__ e Ku = @ pfy ( 1- 0.59 pfy )
fec

Mu = 86,340 kgx mts.

fc = 210 kg/cm?2

fy = 2800 kg/cm2 Ku = 54,57 kg/cm?2

51 Pndx. = 0.75 pb=0.0277
b = 100 ctm.

Reemplazando en (1) y despejando d tenemos:
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d = \/Mu _ |/ 86 310080 )
Xub 54.57 x Tgg - (1588

digamos &= 60 . ctms
Q’d

Chequeo del corte por flexidn.

=39.85 ctms.

=60 - 715 - # = 51 ctms.

- E1 chequeo debe efectuarse a una distan-

dz,51,

cia d = 51 ctms.( Seccidn 1-2).
de la.:cara de la columna donde se pre-
senta el corte méximo.El corte en ésta
seccidn es:
vd = 77.13- 24.555 %o, .51 =
= 64.61 Ton.

El esfuerzo unitario en este punto sera:

vu = 64 610 _
530 % ST - 5.51 kg/cm2.

El esfuerzo permisible del concreto es

1 mIsimo que en vigas:

e
Vuc = 0.53 8 V f'e = 0.53 x 0.85 x 14.5= 6.53 kg/cm2.

. es adecuado por corte.

Chequeo por punzonamiento.- El esfuerzo de corte permisible, segiin el

A.C.I 1707-c es por punzonamiento:
Yuc = 8 V f'c¢' = 0.85 U210 = 12.32 kg/cm2

La zona mds critica se presentard en la columna exterior por tener un

erimetro b, menor que la columna interior, a una distancia d/2 de la
Do s

cara de la columna:
d=- 51

I

<o)

bo = 2 (R0 + %l) + 25 + 51= 207 ctm.

El corte en este perimetro seré:

Vu = 70,200 - 24,555(76 x.655-.25x40)
Vu = 60,432 kg-.

El esfuerzo de corte nominal en este

pedmetro es:

vu = Vu 60 432

= ———= = 5.72 .Kg/cm2
bod 207 x 51
0.K //.

Disefio del Refuerzo en la cara superior:

Mm&x. = 86,340 kg/x mts.

AS & Mu
pfy (d-a)
2

a =~ d/5 = 10 ctms

0.90
51

2800 kg/cm2'

fy
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asumiendo @ = 10 ctm.

Ag = 8634000 Xg x ctms. .
0.90 x 2860(51-5) Vg ™  TH-HE O
Comprobacidn: e
2 ° 8 gy _ _7u4.48 x 2800 5 reuill
0.85 f'c x b 0.85 x 210 x 230 -
asumi pucle g =z §5 fms.
A _ Mu = 1"
S = Iry @D 70.64 cm? M8 1
2
Comprobacidn:
_ 70.64 x 2800 _ T
& .70 x 0 w2300 ° H° meSemnus
A - _ _ z
s min. = 0.002 x bxt = 0.002 x 60 x 230 = 27.60 ¢
Adherencia: En dos varillas superiores: El erfuerzo mdximo estid dado
pors = .5\ f'c = u.5 V210 = 25.70 kg/cm2.
D 2.540 —__ b
El esfuerzo de adherencia actuante serd de: o
e M- Vu = 77130 Jet = (A=) S 4
g2.3d 0TB5xIIL.7x46. %0 - L7/-51{Jd = 46.40.
5 %/sni " OK.
= 2.540 ‘
<o= 11170 JLa longitud de desarrollo es:
1ugln~/ _ - _
1d = A fy = 5.067 x 2800 = 86.47  ctm.

&Mx0.8  7.980 x 25.70x%0.8
De el diagrama de corte y momento, la distancia de el punto midximo a
el extremo izquierdo es de 286 - 7.5 = 278.5 ctm.

. o.Ku ¢
Refuerzo del Voladizo X = 6.40
Momento = 39800 kg x mts.
Asuompendo~a = 2.00
Ag = M 39800089 = 31.59 cm2. __ 8 8 7/8"
pfy(d-a) 0.9x2866(51-1)
2
CHERUVEO " ~ _a= 31.59 x 2800 _
0.85 x2l0x 230 - 2°1° 0.K.z
Chegueo: Varillas inferiores: As min. = 27.60 cm2
ﬁ
= 6.4 \Uf'e < 56 kg/cm?
D
PL=_6,4 x. 210 _ 2
WIE = 41.74  ®ele
Ld = Agpy = 3.879 x 2800 .
=_x0.8Mu. 6.982xL1.74x0.8 : :
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Disefio de la Viga Transversal Bajo de la Columna Interior.

b =140 + 2 x 20 = 80
La carga repartida seri

W= 131 150 - 57,022 kg/ml.

2.30
2
M =1 (57,022)(1.025) = 29,954
2 a= | cm. Kg x mt.
Bs = 2995100 - 200 oo
i, A 0.9%2800(60.0.5)
&/{/// ] CHED™:
4 a = 20 x 2800 - 3.5

A_= 2'995,408

S m’é‘gg =3~ 5 = 20.41 ctm?2.

CHCQUEO T
a = 20.41x2800 .
0.85 x 210x80 ctm. .

a = 4 ctm:

A_= 2995400

s = 20.5 ctm

a =_20.5 x 2800 _ 4 cm  OK. ,
debido a que la cuantia es pequefia no es neceasrio comprobar esfuerzo

de compresidn en el concreto.

_4“1+§L, 0.85 x 210x80
.tvdzd' a = 3.5 ctm. (.

Viga Transversal de la Columna Exterior.
b = 40% 20 = 60 ctm
W = 70200

——5—— = 30,522 kg/ml.
M=1Wl2=1 (30522)(1.025)2 = 16,033. Kg x mt.
2 2
d= 60 ctms A ASuryyemndo : g = 2 ctm
— s = 1603300 - 10.78 cm?
. 0.9%2860(60.1) ’ )
CLIEQUEOD:
a= 10.78 x 2800 _ 2,
0.85% 210 x 60 -  2:82 «~
OSUM’E—)JDOJa = 2'8
A = 16033 66 _ } 7
8 —F.ox2800(60-1)- 10-78 cm2. '3'% Z8

CHe®UEO"
=SRSs 10.85 x 2800

0.85x210%60 2.84 ewe. OK.

&



DISENO DEL MURO DE CONTE NGION

CAPITULO N*8



-323-

Caracteristicas Generales.

S/c= 200 Kg/m?
Si consideramos al terreno de arena muy
permeables tenemos:

2.50 e peso especifico = 1.92 /M3

@ = 30 ( angulo de rozamiento.

f'c = 0.5 (coeficiente de rozamiento con
el concreto.

¥, =1.92x1.5= 2.88 Um fs = 0.62 (coeficiente de rozamiento sue-
lo a suelo).

0% = 0.8 kg/cm2. ( resistencia del terreno en condiciones de carga
de trabajo. Para rotura:
0.8 x 1.7 = 1.36 Kg/cm2.
Ka = 0.333 ( Coef. de empuje activo); Kau = 0.u4h
2800 Kg/cm2
f'e = 210 "
200 kg/m2 S/C de rotura = 200 x 1.8 = 360 kg/m2.
Disefio del Muro.- Adoptaremos un espesor de 25 ctms. en la parte superior
( por razones constructivas. El1 espesor de la base varia aproximadamente

entre el 7°y 10% de la altura total. Si, ademas consideramos que la pro-

3

Hh
<
"

2]

I~

(]
n

fundidad de la zapata sea de 40 ctms. tenemos: (7%)
290 x 0.007 = 20.3 ctms. digamos 25 ctms. el espesor uni-

forme de el muro.
La presidn en la base del muro es de:
P, = Ka J Ch+nh')
La resultante Hp serd igual a:

HB=% Ya %h Ch+ 2h') - Q
|
£'=_360 kg/m2. _ o 195 nts.

Hg=4 356 Ku. 2.88 T/M3

<87 Reemplazando valores: EN I:

yE.
Hy = 4,356 kg.

La resultante estard ubicado a una distancia
y=1 (% +3nn') 1 (2.5%+3x2.5x0.125
3 (Ch+2h") 3 ( 2.5+ 2 x 0.125)

y = 0.87 mts.
El momento actuante sobre la base del muro serd de:
Mu = HB x Y = 4356 x 0.87

Mu = 3790 kg x mts.
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Si se toma un metro de ancho, y disefiamos el muro para una cuantia

p = 0.18 f'c
"y ( conservadora, menor que 0.75 pb) tenemos:

El momento #ltimo:
Mu = 8 £'c bd?2 q ( 1-0.59)

p=0.18 x 210 _ Ku = @ f'c q (1-0.59 q) = 0145 f'c

2800
ku = 30.45 kg/cm2.
Mu = Ku bd2 —  ————— b= 100 ctm.
Jggﬁ ] J 3790 x 100 = 11.16 ctms.
d =Vkub 30.45 x 100

0K./
Luego el espesor total seré:
t =d + 5 ctm (recubrimiento ) + @ /2
( 1808 a A.CI ).
t = 11.16 + 6§ + 1.2 = 17.36 == 25

d =25-5-1.2 = 18.8 ctm s. v
Dimensionamiento del Taldn de la Base:

La longitud de la zapata es de aproxi-

25  0.36 kg/m?
~ madamente b = 0.46 h

- LT =N
‘ =3 L = 0.46 x 290 = 1.35
250 = digamos =~ 1.80 ~7
— H
- i B = l
. = ] 5 X O.44 x 2.88 x 2.90(2.90+25)
40 " =% = 5,788 Kg.
Y =1yl 2.90% + 3 x2.90 x,125))
( 2.90 + 2 x . 125

Y = 1.00 mt.

Siguiendo el criterio del Prof. Ferguson, asumiremos una longitud de

X para el talon'

Para la punta asumiremos .75 + 25 1.00 mt.
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EELHB Hor. = 5.788 kg (VER CUADRO N°1)
F = 0 P .
H Coef. de friccidn x =y = F Horiz.
Coef. de friccidn = 0.62 ( Suelo a Suelo ).

0.62 (9 x + 3.69 ) = 5.,788.

X = 5.788 - 0.62 x 3.69 _ 0.627 mts.

0.62 x 9

digamos x = 65 ctms

Con ésta longitud se impide el deslizamiento en el plano de contacto pe-

ro no el de la falla.
Esta debe chequearse.

CUADRO N°}

CARGAS
wo (0.360 + 2.88x 2.50) X 756X
w, 1.5x (.25)(2.50)(2.40) 2.25
asumido
W3 1.6 x 0.4 x1.00x2.40 .44,
W, 1.5%x 0.4 x X x 2.40 .44 X
9.00 X 3.69
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Longitud del pie de la base.- Esta debe ser lo suficiente de tal mane-

ra que en el extremo del pie (presidn méxima) no exceda de la presidn
de rotura. ( 1.36 kg/ cm2 )

25 My E 4]
14— 0360 T/m? "
FUERZA BRAZO Mg
| CARGA TON. MT T x mt
) | [ . s
1 |
%--‘q & 250 W, 756x .65 | 4.914 1325 6.511
2 | ;
| Wy 2.250 .875 | 1.970
Bl .= .
A }:jEé W3 1.44 oso | 072
- : iL_ wg |L44x.65 | 0.936 szs _:24
é’, 54 10.44
Hg 5.788 |- 1.00 - 5.788
La resultante estard ubicada a una distancia
_ =M
K22 = 10.44 - 5.788 . (49 ot
= FV 9.54 ’ )
de (A)
y a 0.57 de B

Como el suelo no puede soportar una reaccidn concentrada, ésta debe es-
tar distribuido a lo largo de una distancia g

5 Pipes % x 1.36 x q x 100 = F_ = 9540
_SERY . iE° g 722X 9540 - 100 ctm s
B e > e — 1.36 x 100
y estari ubicada a q/3
q/3 = 47 del apoyo A &
39 a 28.BMsde la cara del muro.
Asumiremos igual a 80 ctms. la longitud del taldn.

La presidn sobre el suelo se determinari

posteriormente en condiciones de servicio.

Disefio del Taldn:

Las fuerzas que actuan son las
indicadas en la fig.
La reaccidn de sustentacidn

hacia arriba viene de la tensidn
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an el acero de la losa vertical. Es por eso que se considera a L' =

65 + 6 = 71 ctms. de longitud. El momento en este punto es de:

- 2 _
M=1 WL = 1 (5850 (.71)°
2 2 : y
= 1.4745 T x mts. 65__}
. 5 -
Refuerzo Principal.- Asumiendo a = L4 ctms: 1 S

i .40
t = 40 ctms.. .—-———1———] —i-
de 34 ctms TTEiT4.014

b = 100 ctms. 105 _HT / 5.850 T/m.
AS= 147450 kg x ctms. T"' 3
1.36

0.9 x 2800 (31-2)

A 1.83 ctm.
s

(&UEDE IGNORARSE
PARA EL DISENO

DEL TALON
Comprobacidn a = 1.83 x 2800 _
079 x 210(100) - 0-3 ctm s.
a = 0.3
Recalculando:
AS = 147450 kg x ctms = 1.73 cm2 / ml.

0.9 x 2800 ( 34-0.15)

S
Chequeo por Corte.- La seccidn critica se produce en la cara superior.

A_. min. = 0.002 x 100 x 40 = 8 cm2 —~- 0 5/8(%2/25

Vu = 5.859 x 0.65 = 3.8 T = 3800 kg
El esfuerzo permisible es de:

Yo = 0.53 x 0.85 \J210'= 6.53 kg/em?(Sin estribos)
El peralte ¢por corte seré:

d= Yu . 3800 - 5,82 _ 31 ctm.

bxM 100 x 6.53 OK.

Longitud de desarrollo.- 7

El esfuerzo permisible en este caso es:

- V210 g 5/8
up. = 0.8 x 0.85 x 4.5 210 = 27.94% kg/cm2
1.588
El esfuerzo por desarrollarse:
fs = P fy = 0.9 x 2800 = 2520 kg/cm2
La longitud de desarrollo requerido es de:
Ld =—8g IS 1.98 x 2520 . 35,8 ctm.
n = 27.94 x 1.99
Se dispone de 65 - 75 = 57.50 ctm.
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Anclaje: M% = 0.85 x 4.5 VY210’
1.588

34.93

fS: 2520 \-:"r"‘-l"'i""l.‘z

ILd = 1.98 x 2520
34-93 x 4.99
6 34 cm (min) & 2uB = 24 x 1.588 = 38 usaremos

<;—.40 ctm. del punto B

= 29 ctm.

Disefio del pie.- d = 31 oms W=1.5%.40 x 2.4 = 1.152 T/ ml.

La resultante estari ubicada a

una distancia de 80 - 28.00 = 52.00
ctms.

del extremo A. (ver pag.5)

o sea que la zona comprimida se
extiende hasta 3 x 52

= 156 ctm.
Luego la presidn méxima serd igual

@' 1 x 156 x 100 x pp = 9540

2

pa = 9540 x 2 - 1
156 x 100 :
La presidn Bn E serd ( por proporciones):

PE = 1.18x 76 . g g0 kg/ cm2. y a una distancia igual a

156 _
d de la cara Et —~__ o Pd = 1.1%52 107 _ 0.823 &/omrC
Chequeo de d:
Mg = (1.18 x.80 x.80)_ 1 g0 x 58) 1 (80) - 1 (.80% 1152)
2 3 2
ME-= 3776 - 618.67 - 46l = 2700 kg/ mt.

para p = £.18 fc I

) M _ /270000
fy a = / &b T /30.45 % 100

K 5 8045 ke/cm2. ~_e d = 9.42 ctm. < 31
=" O‘K.l
Corte a una distancia d :
d = 0.31 = 1.18 (80-31) - 1 ( .80 - 31)(0.823)

- 1152 (.80 - 0.31) = 5211 kg.
Ve = 0.53 . @ / f'c = 6.53 ke
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d = Vu
— = 5211
vub — = 8 ctm
6.53 x 100 0K
"y
ﬂs min. = 8 cm2. —~—@ 5/8 @9 . 20 g 1/2 a
Anciaje 40 ctm. ( 24 @ )
Refuerzo Principal en el Muro
DioTALCA . N (S 1 » = | Ps neces |
H . XRALTE S.
h&?:;;ag R () I (m7e) “ (e Ccrmmrs)  |em €%/,
(] (o] (&) o 12 o
oo 0.792 066 0. 20 = /S 0.6
|.So /. 6622 0.S357 0. 5o /13 ) DS
2.00 g 25| 0. 703¢ € oo¢ 19 4.8
zso | 4356 o2 2795 /2 825
- Hp. '
B =1 ka h ( ht+ 2 h')
u 7
b
il Y =1 (h®+ 3nn')
3 h + 2 h'
h Ka = 0.4y
Y = 2.88
h' = 0.125 mts.
= 0.6336h ( h + .25)
Y21 (n?+0.375 n)
h + 0.25
Con ® = 2.50 se obtiene ( de tabla
Hp - y4.356 Y = 0.8712
As = g.25 cm2.
Que equivale a - # 1/2 @ . 15 -Aé = 8.47 cm2/ml.
El momento resistente para AS - 8.47 sera:
Mu =0 Agey (a - a)
2
a = _8sfy - 2.47 x 2800
0.85f'ch 085 % 210 x 100 = 133 ctms.
Mu = 0.9 x 8.47 x 2800 (19 - 133 ) = 391365 kgxctm.
=0
Mu = 3913.65 kg x mt.
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Este momento se divide en 4 partes iguales

Mu = 3913.65 As = 8.47 8 1/2 @ . 15
3 Mu = 2935 AS =6.35 @ 1/2 alsy @ 1/2 @->°
. Alternado.

1

2 Mu = 1957 R — AS = 4.235 @ 1/2 @ 30 ctm

1

I Mu = 978 AS = 2.1175 _ # 1/2 @ u45 ct

Para cortar las varillas, estas deben prolongarse una distancia igual
a d 6 12 @8 ( se toma el mayor) segin el A.C.I 918-b.

d =19 12 0 = 12 x 1.207 = 14.4 ctm.
.". se prolongard 20 ctm. del punto de inflexidn.

(Ver diagrama)

Disefio del Bloque de engranajé

La fuerza que tiende a producir el

deslizamiento es de:
H = 5.788 Ton' A
El area que resiste a esta fuerza E‘

es la superficie mostrada en la

figura (abcdef). E1 coeficiente pa-

. . Lie
ra el empuje pasivo se calcularé

mediante la férmula aproximada:

Kp=2_1 =2 =
73¥%a 3T X I%a = 2

El empuje pasivo total por metro

de muro es:

- 2 -
Hp. = % Kp x /xh® = % x 2 x 1.92 x (0.35 = 1.728 kg
Friccidn bc 1
222 $(1.18 + 0.60)(80) x 100 x 0.62 _ , 1. .
1000
Resto. bedef @ 1y 0.60 x 76 x 100 x 0.50 . 1930 T
1000 Tt
7.372 4
la resistencia total al deslizamiento:
R, = _7372.4 . 1 g7

5788
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,+*. 27% mayor que la necesaria. Se puede disminuir el ancho ( 40 )

del bloque.

Presiones sobre el Suelo en Condiciones de Servicio

25
“’_r_ =
u/u_i?@‘ _[, Cak ons Fcerzn R>RATO
fl (U, 2SS x2.T0 = 1-92 [.2ec 92 (]
\
I"-, ‘ | 2o Wy 0.2 (/.92 » z.su)_cs 3 2s &S Q.4c¢cs
92,5__ o I"m;. . Uy Ao x</ Tox C 4o . 62 LB . &7
| e f 'll y
e \ | 7 Ao x o > 2 ado 0.2 &5 l.o o 028
- L
‘“\-_.__\_\_:::- An C,57o 7 254
LIJE | — — e —
i ; ]
il,boo > L — ! ub: e 2158 - o Woa = U 647
.._IL_'_tL__i_ Los] SD_+_
Hi=1 ka £ h Ch+ 2n') LI AR,
2 ¥ o= 1.92
Y = L ( h2 + 3h h') h' = 200 0.10
h = 2.50

Reemplazando valores:

Hp » % x 0.33 x 1.92 x 2.50 (2.50 + 0.2) = 2,138 kg.
Y = 1 (2.5%= 3x2.5x%x0.1 _ g
3 (2.5 + 02 )
Resultante estd a una distancia = a :
X = =MA . .45
= Fv
e= C
_2- - X = 1070 - 0.85
2 -
Presi Maxima 0.8 x &EFv == 0
esion : .
= 0.8 x 6,370 _
3 X T % 8% x’100 = 0.20 kg/cm2

El terreno resiste U'mdx = 0.20 kg/cm2 OK.

Tt = 0.80 %/ 0K
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Dowels : Como el refuerzo vertical del muro no puede colocarse en su
sitio cuando se estd colocando la base del concreto, es costumbre dejar
espigas o Dowels, en la base con una area igual a la del acero del muro.
(@AY Z.

Estos deben tener la longitud completa para empalme y la necesaria para
anclaje dentro de la base. La longitud de anclaje dentro de la base es

entonces:
" -
LY = Ey® . 7800 x £ 2 _ , 2
Tu s - 28004 x B
i L x 6.4 x |/ 210
A
L" = 7.54 8% _ @ 1/2 =
L' - 12 ctm. digamos 30 ctms.

7.

El empalme de las espigas con el acero del muro tambien deben tras-
laparse L" pero para los empalmes el ART. 805 A.C.I requiere (1) el
uso del 0.75 del esfuerzo permisible de adherencia que significa 1.33
veces la longitud (2)

Un aumento del 20% en la longitud para obtener espacios menores de
12 &y (3), a menos de que los empalmes estén alternados aumentar més
la longitud o poner amarras:

Luego para los empalmes g 1/2"

L" = 7.5402 x 1.33 x 1.2

= 128%° = 20 ctm. =—C»= 12 a2
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Disefio de Las Placas del Ascensor y de La Escalera.
Metrado de Cargas ( Cargas Ultimas ).
PLACA N° 1
Peso Propio 17.20 x 0.256 x ( 8.15) % 2400 x 1.5
Cargas Recibidas en ¢/Nivel debido a los
Aligerados y Vigas ( Metrado de Cargas incluyendo
el factor de cargas).

Carga muerta 7176 x 1.5 = 10764

Carga Viva 2090 x 1.8 = 3762

14, 526
Carga total por los 4 pisos:
14,526 x 4
Escalera: Por tramo tipico 6310 (Ver escalera)

5310
—7— X U (¥§s?go)
Descanso Escalera 3253 Tramo
2z x4 (r¢piao)

———cee

Tanque Elevado:

Loza ( Tapa y Fondo)
( 0.15 ¢+ 0.10)( 2.50 x 1.30)(2400) x 1.5 = 2925
Peso del apgua.

1.30 x 2.50 x 1000 x 1.5 = 4875

Paredes transversales del tanque
elevado.

1.30 x 2.50 x 0.15 x 1.5 x 2400 x 23 3510
Sobre carga.
100 x 2.6 x 1.30 x 1.8 585

o rmr—— . ——_

11895
11995

Carga por metro lineal.

_;zgggg_ s 41,251 kg/mt.

La Compresidn Actuante sera de:

fa ° 1281 16.54 kg/om2.

100 x 25
El esfuerzo permisible de rotura esta dado

por
f e | 1 o h .3
e = 1.9x0.226 f'o |1 ez )_}
Remplazando Valores. Tenemos.

¥B762 Kg.

58104 kg.

10620 kg.

6508 kg.

59u8
129942



~ 3356~

f

c =1.9 x 0.225 x 210 {jl—

El concreto solo puede resistir todo esa

| 3
(_2.65) = 88.10 kg/cm2
40 x 0.25
> 16.54
oK.,

carga pero el reglamento del ACI especifica una cuamtia minima de

refuerzo:
Ag pin Vertical = 0.00156t = 0.0015 x 100 x 25
= 3.75 cm2
g 3/8 @.- 20
As min. Horizontal = 0.0025 bt = 0.0025 x 100 x 25
= 6.25 cm?
¢ 1/2 @ 20 ./.
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PLACA N°, 2

Peso Propio

17.20 x 0.20 x 3.15 x 2400 x 1.5 39010
Escalera 5310 X .5 13275

Descanso Escalera

3253

—2_— = 5 8135
Tanque Elevado
11895 5,948
Peso de la M&quina ( Estimado)
AL 1.5 8,663
Peso del Ascensor ( Cap. 9 personas)
sad5 00y 1.8 1350
2
Paredes TRansversales
3 x 2.40 x 15.90 x 0.15 x 15 x 2,400 30910
2

Cargo por metro lineal. 107291

207231 - 3u061  kg/ml..
La Compresidn Actuante sera:
fa = 34061 _ 17.03 kg/cm2.
100x20

El Esfuerzo Permisible esta dado por:

fc = 1.9 x 0.225 x 210 [ 1 =& (A B S )3]
(40 x 20)
fe = 60.1 kg/cm2.
. E1 Concreto solo puede resistir toda esta carga,pero el Reglamento
del ACI
Especifica una cuantia minima de Refuerzo:
AS 5 Vertical = 0.0015 bt = 0.0015 =x 100 x 20 =

= 3. cm2
g 3/8 @ 25

AS nin Horizontal = 0.0025 bt = 0.0023 x 100 x 20
5 cmt.

g 1/2 @ 25
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PLACA N° 3

Peso Propio

15.90 x 0.20 % 3.15 x 2400 x 1.5 45,076

Peso de Miquina

7700

x 1.5 8663
2
Peso del Ascensor ( Cap. 9 personas)
1500 x 1.8 1350
2

Paredes Transversales

3 x 2.40 x 15.90 x 0.15 x 1.5 x 2400 30910
2

Cargas recibidas en cada

nivel por aligerados y vigas

14526 x L 58104
144103 Kg.
Carga por metro Lineal
3103 ‘o 45747 kel m2.
3.15
La Compresidn Actuante sera.
fa = 45747 -
1m'25 - 18.30 kg/cm2.
El esfuerzo permisible sera. <
fc = 1.9 ® 210 Ll s smeE ]
(40 x 0.25)

fe 88.10 kg/cm2
. "« E1 concreto solo puede Resistir toda esa carga pero el Reglamento

del ACI especifica una cuantia minima de Refuerzo.

AS Vert. ==0.0025 bt = 0.0015 x 25 x 100
= 3.75 cm2.
3/8 a 20
AS Horizontal = 0.0025 x bt = 0.0025 x 25 x 100 =

6.25 cm?

g 1/2 a 20

Placas Transversales de e=.15

As Minimo vertical y Horizontal.
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Disefio de la Zapata de las Placas:

Pu = 129 942 kg.
P2 = 107,291 "
P3 = 144,103 "
T = 0.8 x 1.5 = 12 kg/cm?
f& = 210 kg/cm?
fy = 2800 "

Rigidez relativa

Nudo B Raw - -gren o

Asumiendo que el peso de la Zapata es de aproximadamente el 12% del

peso total tenemos.

Cargas Gltimas g Placa 1 = 129 942
Placa 2 = 107,291
Placa 3 = 1u4 103

Peso ToTAL-~381 336 x 1.12 = L427.096 kg.
El 4rea requerida de la zapata sera:
A = 427 096
1.2
Para determinar las dimensiones (bxl) de la zapata seguiremos el cri-

355, 914t  cm2.

terio que la diferencia de las dimensiones de la placa seran iguales
a la diferencia de las dimensiones de la zapata esto:es:
Diferencia de las dimensiones de las placas:

3.15 -.25 = 2.90 mts.

7.60 - 4.70 = 2.90 n ( por tanteo)

Seccidn
Adoptada: 760 x 470 = 35 7,200 cm2.

Disefio de la zapata en la direccidn longitudinal:

La presidén neta del terreno por metro lineal sera:
381 336 = 50.176 T/ ml.
Pn 7.60
u

Diagrama de corte y momento.- Metodo de Cross.-

Rigidez Relativa:
Nudo B k

BA= 3 _ 1 = 0.275 L= 0.49
F ¥ 27725 S
kBe =98 x o1 = 0.291 = _0.51
4 2.575  =0.566 T.00



Momento Cross.

My = 1 (50.176 ) ( 2.175 )% =  18.681
2
Map = 2 2
|7 (.50.476 ) (.32.725 ) = 31.049
Mga = - 31.049
M _ 2 _
BC = 50.176 (2.575) S 41.587
8 A B c
o 0.4%| 0. = o
MG =D B _._04.9_._"*_ l_o_
5 -lped | + 2104 3 + 4. 52’7
4 @7 633 - /4| -S- D
. Tea 2 YIB
— iV - pr i ]
—1 .68 +18.658 13 2] 415867 O.
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DISTRIBUCION DE MOMENTOS

@ ®
8. co 12,867 ©ﬂ
i
AC n Y. -
| 21 Z9ES . eSYsS
‘ .
M. isosT Tooa o cpy mum B MS| 4 60 cor wCvigols
Coreec. Hip. M- Y Be Agm ~BBACY ¢S e -&iek
T A 1
4109, 13> |+10¢-328 L2980z = p -,
21S. 36 o= R, 522
DIAGRAMA DE CORTE.
40 27s T

_.JJM /

1.1 8y

Determinacidén de peralte méximo.

a= /M =/ 118 680 00
Kub 54.56 x 100

, u’(; 15807
! e
DIAGRAMA MOMENTO
Ku = 54.56 kg/ cm2.

d = V21757 = 46.64% emts.
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El espesor total sera:

t=d+ 7.5

1"n
r
(2]
(o]

+

N
o

+
~
(62

digamos t = 85 d = 85 =95 = 75.5
ctms.

Chequeo del corte por flexidn.- Debe efectuarse a una distancia d: de
la cara de columna:

El corte en esta seccidn es de:

Vo = 102,861 - 50,176 x.755 = 64,978 kg.
El esfuerzo unitario: wvu = 64 978 = 1.83 kg/cm2.
470 x 75.5

El esfuerzo permisible sin
0.5 3 g VE'e = 0.53 x 0.85 x \ 210 = 6.53 kg/em2. o w.,

Punzonamiento: El esfuerzo permisible de corte por punzonamiento es:

Vuc = ¢ Uf'ec = 0.85 x \[ 210'= 12.33 kg/em = 13.06 kg/cm2.
El perimetro de la seccidn critica, para la placa exterior es:
Bo = 2 (75.5 + 25)+315 + 75.5) = 906.5 ctm.
2
TS, 5T

2y y el Corte en este perimetro es la Barga

»s5;de la columna menos la presidn neta en el
drea dentro de dicho perimetro:
Vu = 144,103 - 50,176 x(62.15 x 367.75)

= Vu = 28,317 kg
El esfuerzo de corte nominal en este perimetro es:
Ul S ALY = 0.41 kg/ cm2. 0K.
906.5x 75.5
Disefio del refuerzo: Del voka digo

a =5 ctm.

AS _105,43000

= 57.31 cm2
Comprobacidn de a: o

a = 57.31 x 2800
0.85 x 210 x 470

Chequeo por adherencia - El esfuerzo de adherencia permisible por ancla-
je es:

= 12 ctm. OK.

}#] = 0.8 x 4.5 V 210
2..223

Del diagrama de corte, en este punto el corte max. es de

= 23.5 kg/cm2.
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102,861 kg kg. El1 esfuerzo sera:

Jud = d‘i . JSsS-1 = 74S
2
M = 102 861 kg.
- = = 102 861

o Jud lo04.7 x 74.5

Mu = 13.20 kg/ cm2. 0K

Refuerzo en el apoyo B .

Mu = 13867 kg-»nTe. F‘ELI#"}I‘_EJ-.'EDC.,"&E. = 1 ctm.

Hs = 1386700 = 1386700 z

= 7.337 Cm

®.9x 2800( 75.5-0.5) 0.9x 2800 x75
CtHeoveo b a:
a= 7.337 x 2800 )
0.85 x 210 x 470 - 0-:25 ems

A = e
e = 1386700 = = 7.31 OK.
0.9 x 2800 ( 75.5 - 0.125)
Refuerzo en tramo BC.
ASUOMIEN DO
Mu = 34 949ke-=F a = 1 ctm.
[
A _ i
s = 3494900 = 18. cm?2.

0.9 x 2800 (75.5-0.5 )

CcCHeQVe O& a:
a = 18x 2800 = 0.60 es OK

0.85 x 210x 470

As min. = 0.002 x 100 x 85 = 17 cm2/ ml.
—
( A.C.T.-911(b) am=——— (.002 bxt g 7/8 @ .20

que serd el refuerzo en ambas caras. Se conseguiria economia si se dis-

minuyera la seccidn, consiguiéndose economizar concreto y refuerzo.

Disefio del Refuerzo Transversal

Placa exterior C.

Pu 144 103 kg/.

b. 0.25 + 0.25 = 0.375 mt.
2

Carga repartidas

W = 14,4103 = 30 660 kg/m2

4.70
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M=1¢(C1l.4 )2 ( 30 660 ) = 30,047 kg x mts.

2
Refuerzo:  Ag - 3004700 a=5 ctm.
Comprobacidn: a = 16.33 x 2800
0.85 x 210 % 0.37.5
Recalculado:
A b
s =__ 3004700 T .
0.9x2800 (75.5 - 3.4) 6 8 3/u.
Placa interior B.
Pu = 107 291 kg
b, = 0.20 + 0.20 = 0.40 mts.
Carga repartida:
w = 307231 - 22,828 kg/ml.
4.70
22 1.y )2 ( 22828 ) = 22,371 kg x mts.
Refuerzo: a =5 ctm.
A s
s =__ 2237100 T
0.9 x 2800( 75.5 -2.5) 50
Chequeo
a = 12.16 x 2800 - 4.8 otm.

0.85 x 210 x 40

Placa interior A:

Pu = 129,942 kg
bo = 0.25 = 0.50 mts.
Carga repartida:
Wos SRdlig. - 27,647  kg/ ml.
L.70
o % ( 1.4 )% (27,647 ) = 27,094. kg x mts.
Refuerzo: a = 5 ctm.
K. . ,
a8 = 27 09400 - 14.73
0.9 x 2800 (75.5-2.5)
a = 14.73 x 2800

0.85 x 210 x 50

= 4.62 cmt.

3/1

OK

cm?2

ok.
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Como los esfuerzos son menores que los calculados para la direccidn

longitudinal no efectuaré ninglin chequeo.

La armadura transversal sera de - § 3/4 a . 20 a todo lo largo de la
base ( en ambas caras con la finalidad de colocar adecuadamente el §
principal). La disposicidn de la armadura se dispondri siguiendo método
practico en funcidn de la economia y del aspecto constructivo. Ver los
planos respectivos.

El estribado se llevard a cabo para facilitar el armado segin pla-

nos.
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DISENO DEL TANOQUE ELEVADO

CAPACIDAD DEL TANQUE

Cp,> 1/3 Consumo Total

Cp > /3% 21.00 = 7.00 m

DIMENSIONES DEL TANQUE

Se tomardn las siguientes dimensiones:
2.50 x 2.85 x 1.30 m3

1.- CALCULO DE LA LOSA INFERIOR

Metrado de cargas:

Cargas Muertas:

- Peso propio = 0.15 x 2400 = 360 _Kg/m2
Wy = 360 Kg/m®
1.5 W, = 540 Kg/m’
Cargas Vivas:
- Peso del agua = 1.00 x 1000 = 1000 Kg/m2
W, = 1000 Kg/m?
1.8 W, = 1800 Kg/m?
Carga Ultima:
1.5 WD + 1.8 WL = 540 + 1800 = 2340 Kg/m2

Carga Ultima = 2340 Kg/m?
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MOMENTOS POSITIVOS

Método III del ACI. Losas armadas en dos surtidos,siendo:
m=A/B = 2.50 _

= 0.88
2.85
a) Cargas Muertas:
M 2
AD = 0.031 x 540 x 2.5° = 105 Kg-m/m.
o 2
ME\D = 0.019 x 540 x 2.85" = 83.3 »Kg—-m/m.

b) Cargas Vivas:

M 2
A = 0.041 x 1800 x 2.5° = 461.3 Kg-m/m.

+
"B, = 0.019 x 1800 x 2.85% = 278.0 Kg-m/m.

Luego:
My = 105 + 461.3 = 566.3 Kg-m/m.
M = 83.3 + 278.0 = 361.3 Kg-m/m.

MOMENTOS NEGATIVOS

a) Bordes contfnuos

My = 0.082 x 2340 x 2.5

b) Bordes no continuos:
M = 4/3 x M) =1/3 x 361.3 = 121 Kg-m/m.

2. 1200 Kg-m/m.

Determinacidn de la altura util de la losa:
t = 0.15 m.
Recubrimiento (3/4'")

Luego: d =15 - (2 + .8/2)

15 - 2.8 = 12.2 an.

d =12 an.

0.02 m. . =5/8" = 1.6 cm.
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MOMENTO MAXIMO

Pméx=0.75Pb=0.75Kix X3 x f& x Ku

ty
Donde:
Xu = Bu . fy
fu+ty > ¥° F
Por lo tanto:
Pmix = 0.75 x 0.85 x 0.85 x 175 0.003 B
2800 X D003+ 28 - 0.0237
21000
P max = 0.0237
Qmix = Pmidx x fy
fe
Q mix = 0.0237 x 2800 -
7 0.379
Q mix = 0.379

MOMENTO MAXIMO

]

)
Mmix = ¢ fo bd% q (1-0.53q)

Luego:

Mmiax = 0.9 x 175 x 100 % 2].22 x 0.379 ( 1-0.59 x 0.379 )

M mix = 6,670.3 Kg-m/m.
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AREA MINIMA DE ACERO

Ay dn = 0.002 bd = 0.002 x 100 x 12 = 2.40 cm?/m.

As min = 2.40 cm2/m.

CALCULO DE LAS AREAS DE ACERO

As= Mu

@ fy d (1 - 0.59 q)

Reemplazando valores:
A

s = Mu - Mu
P fyd (1 -0.59 @ 30240 (1 - 0.59 q)
Por otro lado:
qQ = As fy _ As 2800

M} ¥ F C Toox1z ¥ s - OB A

Metodo Empleado:
Se hace una primera aproximacidén con q mix, hallamos un Al

Se hace una segunda aproximacién con éste A_, hallando q. Con este g,
hallamos Aé que serd el area de acero a emplear.

la. Aproximacidn:

s = ——— con qmix = 0.379
23466.2
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MOMENTOS POSITIVOS

M = 566.3 Kg-m/m. AY - 2. /.
A Sp
ME = 361.3 Kg-m/m. - 1.5 an’/m.
A
MOMENTOS NEGATTIVOS
la. Aproximacidn:
M, = 1200 Kg-m/m. Ag = 5.11 an’/m.
A
Mé = 121 Kg-m/m. Ag = 0.52 cn’/m.
B
2a. Aproximacidn:
q = 0.013 A Al = Mu
30240 (1 - 0.59 q)
MOMENTOS POSITIVOS
M, = 566.3 Kg-/m Al = A =20 an’/m.
A min
+ ¥ o _ 2
My = 361.3 Kg-m/m. AT = A = 2.40 cm”/m.
S S_o
B min
MOMENTOS NEGATTIVOS
M, = 1200 Kg-m/m. AT = 4.13 an’/m.
A Sp
My = 121 Kg-m/m. A'_ = Al =2.40 an’/m.

S " Snfn
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SEPARACION MAXTMA ENTRE VARTLIAS

Smax = 5 t. < 0.45 m.

t = 0.15 m.

S mé&x = 0.45 m.

AREAS DE ACERO

A‘; S e
A

At = 2.40 an?/m.
S

B

A; = 4,13 cmz/m.
A
AT = 2.40 an’/m.
5B

VERIFICACION POR CORTE

Corte permisible:

- 1
VC = 0.29 fc
V_ = 0.29 V175 =
Actuantes:

Corte Actuante:

V= Vmidx _ 2635.

bxd ~ 100 x 12

(ACI 318 - 63)

@3/8" @. 25m)
(@ 3/8" @ . 25 m.)
(@ 3/8" @ . 15m.)
(P 3/8" @ . 25m.)
2
3.83 Kg/am
2.5
.90 x 2340 x 252 = 2632.5 Kg/m.
.10 x 2340 x Zzﬂ = 333.45 Kg/m.
2. = 2.20 Kg/an®.
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DISENO DE LA TAPA

METRADO :

Peso propio - 10 x 1.00 x 1.00 x 2400 240 Kg/m2

s/c = 100 Kg/m?

CARGA DE ROTURA:

Wp = 1.5 % 240 + 1.8 x 100
Wy = 360 + 180
Wy = 540 Kg/m®

Siguiendo el Método III del ACI para losas armadas en dos sentidos:
- Ya que la losa se considera apoyada en sus cuatro lados, los momentos
negativos serdn nulos
- Para momentos positivos
m = A/B = 2.50/2.85 = 0.88

CARGA MUERTA CARGA VIVA

CA = 0.050 CA = 0.050

CB = 0.026 CB = 0.026

+ 2 2

MA = 0.050 x 360 x 2.50° + 0.050 x 180 x 2.50" = 170 Kg - m/m.
+ 2 2 _

MB = 0.026 x 360 x 2.85" + 0.026 x 180 x 2.85" = 115 Kg - m/m.
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VERIFICACION POR CORTE

VA = 0.66 x 540 x 2.50 = 891 Kg
VB = 0.34 x 540 x 2.85 = 524 Kg
d = 10.0 - 3 = 7.0 cm.

891
7=0——Too— = 1-27 Kg/cm2 3.83

AREAS DE ACERO

Asmin= 0.002 x 7.0 x 100 = 1.4 cm2/m.

ASE _ 170 x 102 ~
= T7650 ( 1-0.59 % 0.029) ~ °-98 L.B
Agy ¢ 115 x 102 = 0.66 1.u

17640(1-0.59 x 0.019)

Luego las &reas que se tomaridn serin las que corresponden

a la cuantia minima.

SEPARACION MAXIMA ENTRE VARILLAS

t = 0.10 5t = 0.50 mt.
# 1/4 @.20 en los dos sentidos.
Comprobando la cuantia minima de acero no corrugado:
p 1/4@.20 mt = 1.58 cm2/mt.
0.0025 x 7.0 x 100 = 1.75 cm2/mt.
Luego se colocara:
P 1/4@.15 mt (1.90 cm2/mt), en los 2 santidos.
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DISENO DE LAS PAREDES LATERALES

Los coeficientes para momentos los obtenemos de las tablas del P.C.A.

q y 1
i > -
2, IS g 2a=1.30 L, 4 o
ég % b = 2.50
E ; a = 1.30
b/a = 2.20
E ¢ —_ ___&'_ b = 2.85
e
Interpolando para b/a = 1.90
y=0 y = b/u y = b/2
b/a| =/a Mx My M My M My
| 0 0 +0.027 0 +0.009 0 -0.056
/4 +0.013 +0.023 +0.006 +0.010 -0.012 -0.056
1.90| 1/2 +0.015 +0.016 +0.010. +0.010 -0.010 -0.0u48
| 3/4 -0.006 +0.003 -0.001 +0.003 -0.005 -0.027
1 -0.083 -0.017 -0.055 -0.012 0 0
M=CW a3 = -0.083 x 1800 x 1.303 = 329 Kg - m/m.
d = M - 329 x 100 - 2.7 an
0.262 fc B} 0.262 x 175 x 100 ~ : ’
Luego:-

t=2.7+2+4=8.7 cm.

Se considerard t = 15 an. por razones de Arquitectura.
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El esfuerzo cortante se calculari de la tabla N°VII:

= 1752.1 Kg/m.

V = 0.4116 WaZ = 0.4116 x 1800 x 1.30°
V= 1252.1 _ 2 2
m = 2.1 Kg/cm 3.83 Kg/cm

CALCULO DE LAS AREAS DE ACERO

Se disefiard con el mismo criterio empleado anteriormente:

Q mix = 0.379

Acero minimo:

A = 0.002 x 100 x 6 = 1.20 crnz/m.
s min

ARMADURA VERTTCAL

la. Aproximacidn:

A Mu .o _
s 117331 con q max = 0.379

x/a =1 M= 329 Kg-m/m. A, =

x/a = 1/2 M = 59.4 Kg-m/m. A, =

x/fa=0 M=0 A =
S

2a. Aproximacidn:

= 0.026 AS
x/a =1 = 329 Kg-m/m. AL =
x/a = 1/2 M= 59.4 Kg-m/m. A&',,' =
h = = "t
xfa=0 M=0 As’ nin

2.80 cmz/m.
0.51 cmz/m.

0

2.3 cmz/m.

A . =1.20 cmz/m.

S min

= 1.20 c:mz/m.
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SEPARACION MAXTMA ENTRE VARILIAS

S méx = 5t 0.45 m.
5% 19 0.45 m.

S méx

Por lo tanto habrd que usar Acero sin corrugar, para las Areas minimas
de acero.
Por lo tanto:
Al nfn = 0-025x 100 x 6 = 1.5 cm?/m.

Por razones de distribucidén se tomara

xfa =1 AE'; = ¢ 1/4 a .10 m.
x/a = 1/2 Aé' = A;' = ¢ 1/4 a .20m.
Ver plano:

Longitud de desarrollo de las varillas cortas:

Id 30 cm. (Regalamento)
Para . @ 1/4" fy = 2800 f& = 175
Id = 26 am.

Luego: Ld = 30 am.

ARMADURA HORTZONTAL:

Para efecto de distribucién de esfuerzos se tomari el mamento miximo en dicho
sentido.

M = 0.056 x 1800 x 1.30° = 222 Kg-m/m.

la. Aproximacidn:
M = 222 Kg-m/m. AS = 1.89 <:rn2/m.

RIS P A
b ¢ } 2
(_5|. fal (= e
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Interpolando para b/a = 2.20

y=0 y = b/u y = Db/2
b/a| x/a v My v My v My
0 0 0.027 0 +0.011 0 -0.068
1/4  #0.013 0.023 0.006 0.011 -0.012 -0.062
ZZo | 1/2  #0.013 0.015 0.009 0.010 -0.010 -0.051
3/4  +0.013 0.002 -0.005 0.002 -0.005 -0.027
1 £0.095 -0.019 -0.066 -0.013 0 0
3 3
M= CWa~ = 0.095 x 1800 x 1.30° = 376.20 Kg-m/m.
a=/ M _/376.20 x 100 P
0.262 x T& x b ¥/ 0.262 x 175 x 100 _ -*° T
Luego:

t=2.9+2+ 4 =8.9 an.

Pero por arquitectura debemos considerar para un lado t = 20 an. y para el
otro lado t = 25 am.
Esfuerzo contante; de tabla N°© VII

2 2

V = 0.4116 Wa’ = 0.4116 x 1800 x 1.30° = 1252.1 Kg/m.
V=1252.1 _ 4 9501 3.83
100 % 10

Se ha calculado para la placa de 20 an. que es la mas desfavorable.
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CALCULO DE LAS AREAS DE ACERO

dmax = 0.379

Acero minimo:
As min = 0.002 x 100 x 10 = 2 cm2/m. para la placa de
T = 10 cm.
As min = 0.002 x 100 x 12.5
de t = 12.5 cm.

2.5 cm2/m. para la placa

l.- PLACA t = 20 cm.

Armadura Vertical

1+ Aproximacidn:

As = Mm_ - con q max = 0.379
19,555.20
x/a=1 M = 376.20 Kg-m/m As = 1.92 cm2/m.
x/a=1/2 M = 201.96 Kg-m/m As min = 2 cm2/m.
x/a=0 As min = 2 cm2/m.

Por lo tanto se usarid Acero Minimo para todas las secciones.
As min =2 cm2/m.
Luego para la placa de t = 25 cm. también se usari el &rea

de acero minima. As min = 2.5 cm2/m.

SEPARACIONES MAXIMA ENTRE VARILLAS
S max = 5t 45 cm.
S mdx = 5 x 20 = 100 cm.

Luego para las dos placas Smax = 45 cm.
Para la placa de 20 cm.: ' @§ 3/8 .30m. en los dos sentidos.
Para la placa de 25 cm: - @# 3/8 .25m. en los dos sentidos.

NOTA:

En la reunidn de las placas de 15 cm. con la losa infe-
rior del tanque se considerard una armadura a manera de sole-
ra de distribucidn de cargas, entre las placas de 20 cm. y
25 cm. que son continuacidn de las placas de la escalera; de

la siguiente manera;

e ll/
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- A manera de una viga de 30 x 15 se colocarda 2 # 1/2 en la
parte superior y 2 @ 5/8 en la inferior con estribos = <#
3/8, '@ 05, 4@10, resto (= 20, seglin figura en el plano res-

pectivo.



DISE NO DE LA CISTERNA

C API TULO N° (I
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CALCULO DEL VOLUMEN NECESARTO

a) Por oficinas

220 m® x 6 lts/dia/m? = 1320 1ts.

b) Por departamentos

4 dormitorios - 6 x 1350 1ts = 8100 1lts.
3 dormitorios - 7 x 1200 1ts = 8400 1ts.
2 dormitorios - 3 x 850 1ts = 2550 1ts.
1 dormitorio - 1x 500 1ts = 500 lts.

TOTAL = 20870 1ts.

Por lo tanto serén 21 m3/dia, de consumo total.

CAPACIDAD DE LA CISTERNA

Veist 2 (3/4) x 21 —~ 16 'm3

Dimensiones exteriores de la planta = 3 x 3 mts.
Altura necesaria de agua: 3 x 3 x h = 16 h = 1.80 mts.
Rebose : 0.20 mts.

Espesor de la losa superior: 0.20 mts.

Espesor del fondo : 0.20 mts.

Altura total interior : 2.00 mts.
Concreto f'c = 210 Kg/m?
Acero fy = 2800 Kg/c:r’n2
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DISENO

1.~ Paredes de la cisterna.-

Se calcula estas paredes como losas armadas en dos sentidos.
Samnetidas a carga triangular, (presién hidrostitica) mediante los coefi-
cientes que da el informe del P.C.A. para la condicidn de losa empotrada

en un lado base, dos lados adyacentes y articulado en el otro

e —| =
— A— - g .
> L L = 9 |
T t T :

!
v
B 3
W = 1000 Kg/m
Sle = 400 Kg/m?
Relaciones
b/a =.3/2. = 1.5

c/a =3/2 = 1.5
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CONDICIONES DE CARGA.-

(1) Carga de suelo + s/c

(2) Carga de suelo + carga de agua.

CALCULO DE LA ALTURA EQUIVALENTE DE LA S/C

t = 1800 Kg/m®  s/c = 400 Kg/m?
o T
ht = 300 _ 9,222 m
1800

Altura total = 2.00 + 0.30 + 0.222 = 2.522 mts.

Y B—
D;_,l | 0.0
C_l-sen® (4. 350 e 1
:_:: |
1+ senf —
g — | 2.
C = 0.27 /: oo
o ——
// = 3
(h#h') C= 1.230 TON/m’ L e N
[V [/ 1
Y (A e- 12> L i
Por semejanza de tridngulos ; e -
ﬁiunr
Da_ o Q.92 DA = 0.25 TON/m’
1.23  2.522

Ahora necesitamos, conocer el peso especifico del terreno, equivalente a

una carga de agua, para lo cual igualamos areas.

Area ABE = Area DABC.
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Area DABC = 0.25 -2P 1.23 x 2 = 1.u8
Area ABE = 1 2 . _ .
7 W equilv X 2 = 2w equiv.
Iuego : 2w equiv = 1.48
w equiv = 0.74

CALCULO DE W'equiv. SEGUNDA SUPOSICION DE CARGAS
Carga del terreno + carga de agua

1° Carga del terreno

(h +h') ¢ = 1800 x 2.30 x 0.27 = 1.12 Ton/m2

Semejanza de tridngulos:

DA _0.30 DA = 0.146 Ton/m?

1.12 2.30

Igualando Areas:
Area ABE = Area DABC.

2 Weq. = 0.146 + 1.12
2

2 Weq.

1.266 Weq. = 0.633

Luego:

W'eq = 1 - 0.633 = 0.367
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Tabla del PCA.

COEFICIENTES DE MOMENTOS

Tabla N° I
b/a | x/a y=0 y = b/ y = b/2
Mx My Mx My Mx My
/4 0.015 0.013 0.008 0.007 -0.006 -0.032
1.5 | 1/2 0.028 0.021 0.016 0.011 -0.010 -0.052
3/4 0.030 0.017 0.020 0.011 -0.010 -0.048
la. Condicidn de carga:
3 3

Momento = Coef. x Wx a™ = Coef. x 0.74 x'? = Coef. x 5.92

NOTA: Signo (-) de los coeficientes indican fracciones en la cara donde actie la

carga, esto es para nuestro caso en la cara exterior.

MOMENTOS
Y =0 y = b/4 y = b/2
b/a| x/a
Mx My Mx My Mx My
1/4 0.089 0.077 0.047 0.041 -0.036 -0.189
1.5 | 1/2 0.166 0.124 0.095 0.065 -0.0592 -0.308
C.3/u4 0.178 0.101 0.118 0.065 -0.0592 -0.284




- 365-

2a. Condicidén de Carga :

Carga de suelo + Agua.

I"bmen‘tov= Coeficiente x W x a8 = Coef. x 0.367 x 23 = Coef. x 2.936

NOTA: Los coeficientes van a ser los mismos; el signo menos nos indica fraccio-

nes en la cara interior de la pared.

MOMENTOS
/el /2 v =0 = b/4 y = b/2
Mx My Mx My Mx My
/4 0.0uY 0.038 0.023 0.021° | -0.018 -0.09Y4
1.5 1/2 0.082 0.062 0.047 0.032 -0.029 -0.153
3/4 0.088 0.050 0.059 0.032 -0.029 -0.141

Cilculo del espesor de los IMUros:

2
f'c = 210 Kg/am

Mn&x = -0.308 Tn - m
d = \//f 308 x 10% _

TP 21.61 = .64 cm.
t= 4.64 +1.90 + 4 = 10.54 cm. = 15 ams.
d= 15 - 5.9 = 9.1 am.

A = M ) M

1400 x 0.815 x 9.1

10383.1




AREAS TE ACERO

la. Condicipon de carga:
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Suelo +.s/c

v =0 y = b/4 y = b/2
bla. | x/a
Asy Asy Asx Asy Asx Asy
/4 0.857 0.742 0.453 0.395 -0.347 -1.82
1.5 1/2 1.60 1.194 0.915 0.626 -0.57 —2.966
3/4 1.714 0.973 1.136 0.626 -0.57 -2.735
2a. Condicidn de carga: Suelo + Agua
y =0 y = b/4 y = b/2
bla| x/a
Asx Asy Asx Asy Asx Asy
/4 0.424 0.366 0.222 0.202 -0.173 -0.905
1.5} 4/2 0.790 0.597 0.453 0.308 -0.279 -1.474
3/4 0.848 0.482 0.568 0.308 -0.279 -1.358

SECCIONES SOMETIDAS A FILEXO - TRACCION

Se tamard en cuenta la 2a. Condicidn de carga:

Mndx = -0.153

Esfuerzo cortante:

V = 0.4116 x 0.367 x (2)°

= 0.604 Ton/m.
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AREA MINIMA DE ACERO

Asmn’n= 0.002 bx d
A L _ _ 2
s min = 0.002 x 100 x 9.1 = 1.82 cm" /m.
ARMADURA
Ja = A/4 N A S 2
x/a = s, = 's_= s = s = 1.82 acm”/m. (8 3/8" @ 30 m.)
X y X y
x/a = 1/2 At At A 2
X = - - = . ; "
CH sy = s, 1.82 cm™/m. (@ :3/8 (= 30 m.)
A 2
s = 3.00 an"/m. (@ .3/8" @ 25 m.)
y
x/a = 3/4 At At oA 2
5, = sy = s, = 1.82 cm”/m. (@ 3/8" (@ 30 m.)
A

S 2.4 cm2/m. (#33/8" @ 25 m.)

)
1]

CALCULO DE LA LOSA SUPERIOR

Metrato de cargas:

Carga Muerta:
- Peso propio = 0.20 x 2400 = 480 Kg/m2
Wy = 480 Kg/m®
_ 2
15 Wy = 720 Kg/m

Carga Viva:

- Sobrecarga = s/c = 400 Kg/m2
W, = 400 Kg/m®
1.8 W, =720 Kg/m?

Carga Ultima:

1.5 Wy + 1.8 W= 720 + 720 = 1440 Kg/m®



- 368 -

MOMENTOS POSITIVOS

Método III del ACI
m = A/B =.3/3 = 1.00

a) Carga Muerta

M* 2

AD - 0.018 x 720 x 3° = 120 Kg - m/m.
+
D = 120 Kg - m/m.

b) Carga Viva

M* 2

AL = 0.027 % 720 x 3% = 175 Kg - m/m.
+

MBL = 175 Kg m/m.

Luego:

+ 4
MA = My = 295 Kg. m/m.

MOMENTOS NEGATTIVOS

Son de borde no continuo, por lo tanto:
_ - : + - ‘
MA = MB = 1/3 MA = 1/3 x 295 = 98.3 Kg. - m/m = 100 Kg.m/m.

Determinacidén de la altura Gtil de la losa:
t = 0.20 m.
Recubrimiento (3/4)" = 0.02 m. ;P 5/8" = 1.6 cm.

Luego: 43 = .20 - (0.02 + 0.016) = 20 - 3.6 = 16.1 cm.

d = 16 cm.

MOMENTO MAXTIMO

Cuantia mi&xdma:

Pmix = 0.75xl<ix K3 x f'c

T
y

X Ku
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Por lo tanto:

Pnéx = 0.75 x 0.85 x 0.85 x 210 0.003 _
pie 5800 = 0.037
2800 0.003 + 77100,000
Pmix = 0.037

0.037 x 2800
-210

J = 0.493

MOMENTO MAXIMO:

Midx = @ £! bd® q (1-0.59 Q)

0.9 x 210 x 100 x 162 x 0.493 (1 - 0.59 x 0.493)
16,912 Kg - m/m.

Luego : Mndx
Mnix

Area Minima de Acero

A nfn = 0.002 bd = 0.002 x 100 x 16 = 3.2 an’/m.
A mén = 3.20 cm?/m.

CALCULO DE LAS AREAS DE ACERO:

la. Aproximacidn:

A.S = Mu _ Mu
0.9 x 2800 x 16 (1 - 0.59q) - . 28,586.9




- 370-

MOMENTOS POSITIVOS:
M= ME = 295 Kg - m/m. A; = 1.03 cn’/m.
Por lo tanto se usa area de acero minima.
As min = 3.20 cmz/m.
MOMENTOS NEGATIVOS:

Al ser los mementos negativos menores que los positivos, se usa area de

acero minima.

- . oM - B - 2
MA = MB = 100 Kg - m/m. As = 3.20 an /m.
Separacién miaxima entre varillas 0.45 m.
Luego : area de acero : (@ 3/8 @ 25 m)

VERIFICACION POR CORTE

Corte permisible:

v, = 0.29 210" = 4.2 Kg/cm®

Actuante:
A/B = 1 V=Cx ‘/2\]_1 vﬁ; = vE = 0.5x 3&2}{3- = 1080 Kg/m.
Corte unitario actuante:
V = V/bd = 1080

) 2 2
100 = 16 - 0-68 Xe/an™ & 4.2 Kg/am®™ (0K)
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E..S..C.A8 L _E B A&

CALCULO ESCALERA TRAMO TTPICO

1

JE

s
5

DATOS PRELIMINARES

fm=n (@il c
P 2
Donde :
p=0.30m
c=0.20m
h = 0.12 m.

uego:  tm=V0.12'  0.13 + 0.2
0.3 2

tm = 0.149 + 0.1 = 0.249 = 0.25 m.

tm = 0.25 m‘?/ma’

METRATO DE CARGAS:

Peso propio: 0.25 x 1.00 x 2400 = 600 Kg/m.
Peso terminado: 100 x 1.00 = 100 Kg/m.

D = 700 Kg/m.
Sobre carga: L = 400 Kg/m.
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CARGA DE ROTURA

W= 1.5D + 1.8L

W= 1050 + 720 = 1770 Kg/m.
W = 1770 Kg/m.
CALCULO DE MOMENTOS
M_. 1 1770 x 1.8% = 478 Kg-m/m
12
Mt o1 2
= —x 1770 x 1.8" = 239 Kg-m/m.
2

CALCULO DE IAS AREAS DE ACERO

Suponiendo : a = 0.44 cm.

_ 2
Ay - 478 - x 10 = 2.16 cm’/mi

0.9 x 2800 (9-0.22)

Es decir : . @ 3/8" a .30 m.

2
' 239 x 10 o
A, - T0.9=x 2800 (9-0.77) - 1.08 am’/m.

Es decir : . @:3/8" a .50m.

2
0.002x 12x (00= =.4 ﬂ’*ﬂ/mc.

¢ % @30

,q-g , = 0.00Z L=

T,
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CALCULO DEL DESCANSO

|
y I s S
METRADO DE CARGAS EN EL DESCANSO
Peso propio: 0.12 x 1.00 x 2400 = 287 Kg/m.
Acabado  : 100 x 1.00 = 100 Kg/m.
D = 387 Kg/m.
Sobre carga: L = L400 Kg/m.

CARGA DE ROTURA

=
"

1.5D + 1.8L

=
1}

1.5 x 387 + 1.8 x 400 = 1301 Kg/m.

W = 1301 Kg/m.

CALCULO DE MOMENTOS

M =1 4 1301 x 2.52

12

678 Kg-m/m.

Mo 1 41301 x 2.52

24

339 Kg-m/m.
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CALCULO DE LAS AREAS DE ACERO

Suponiendo : a = 0.626 cm.

- 2
P&S - 678 x 10 = 3.1 cm2/m.
0.9 x 2800 (9- 0.226;

Es decir : . @ .3/8" a .20m

A 339 x 10° - 16wl
5= =0.9x 2800 (3- 0.606 -0 cn/m
=2

Es decir ; £.3/8" a .30 m.
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DISENO DE MEZCLAS

Para el disefio de mezclas, el ariterio a usar, serd el de la dosificacidén por
peso.

(Tablas de ACI 613054)

las dosificaciones que se van a efectuar estdn de acuerdo, con las usadas en
cada elemento estructural.

ler. CASO :

f'c = 210 Kg/amn2
a) Tamano maximo de piedra partida : 3/4"
b) Tamafio maximo de piedra partida : 1 1/2"

a) Serd un concreto sin pruebas preliminares compactado por medios manuales,pie
dra partida tamafio miximo -3/4", peso especifico himedo superficialmente
2700, con 1% de humedad superficial, porcentaje de absorcidén 0.7%. Arena de
igual peso especifico que la piedra y porcentaje de absorcién de 1%, mddulo
de fineza de 3.00, humedad libre en la arena 3%.

Cemento Atocongo Sol, ASTM C-340-SST, peso especifico 3070.

SOLUCION:

Usaremos una relacidn agua-cemento (a/c) = 0.575 conservadora, debido a que
se hace sin pruebas preliminares.

Tamano maximo de piedra partida = 3/4"

Slump = 6"
Agua = 212 1ts/m3 (Tabla 3: Cantidad aproximada de agua de mezclado para di-
ferentes asentamientos y tamafios maximos de agregados).

Cantidad de aire probable = 2%
Agregado grueso : 0.59 m3/m3 (Tabla 6: Volimenes de agregado grueso por vold

menes unitario y concreto).
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Peso volumétrico seco 1480

Peso volumétrico corregido 1480 x 1.007 = 1490

Peso de piedra por m3: 0.50 x 1490 = 880 Kg.

Peso de cemento por m3: 212/0.575 = 370 Kg. (8.7 sacos)

Los volimenes sblidos por m3 de concreto, con agregados himedos y superficial

mente secos son:

Agua 212 1ts. = 0.212 m3
Cemento 370/3070 = 0.121 m3
Piedra 880/2700 = 0.326 m3
Aire 2% = 0.020 m3

0.679 m3

Por lo tanto, para hallar el volumen sdlido de arena se le resta de la unidad:
1.000-0.679 = 0.321 m3

Peso de la rena por m3 de concreto: 0.321 x 2700 = 867 Kgs.
Luego:
Agua 212 1ts.
Cemento . 370 Kgs. (8.7 sacos)
Arena 867 Kgs. (himedo superficialmente seca)
Piedra 880 Kgs. (himedo superficialmente seca)
Aire 2%

‘CORRECCION POR HUMEDAD EN LOS AGREGADOS.-

Peso de arema humeda : 867 x 1.03 = 893 Kg.
Peso de piedra himeda : 880 x 1.01 = 890 Kg.
Huredad libre contenida en la arena : 26 Kg. 6 (1ts.)

Humedad libre contenida en la piedra: 10 Kg. & (1ts)
Cantidad de agua por afiadir: 212-(26+10)= 176 lts.

DOSIFICACION CORREGIDA CON AGREGADOS HUMEDOS. -

Agua 176 1ts.
Cemento 370 Kgs. (8.7 sacos)
Arena 893 Kgs.

Piedra 890 Kgs.

Aire 2%
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PESOS VOLUMETRICOS SUELTOS.-

Cemento (medido en sacos) 1.500
Arena  (suelto y himedo) 1.u4u45
Piedra (suelto y himedo) 1.270

DOSIFICACION AL VOLUMEN.-

Agua 176 1ts.
Cemento 370/1.5 = 248 1ts.
Arena 893/1.445 = 618 1ts.
Piedra 890/1.270 = 700 1ts.
Aire 2%

248. 618 _ 700 Esto es
248 248 248

1: 2.50 2 2.82

Con una cantidad de agua por saco de 176/8.7 = 20.3 1ts.

fle = 210 Kg. /am2

Tamafio maximo de piedra partida : 1 1/2 (38.0 mm)
alc = 0.575 (en peso)

Slump = 6"

De la tabla 3 el agua de mezclado serd : 187 1t/m3

1% de aire atrapado probable.

Agregado grueso 0.70 m3/m3 (tabla 6)

Peso volumétrico seco 1550

Peso volumétrico corregido = 1550 x 1.007 = 1561
Peso de piedra por m3 = 0.70 x 1561 = 1093 Kg.
Peso de cemento por m3 = 187/0.575 = 325 Kg. (7.7 sacos)

Siendo entonces los voldmenes sblidos por m3 de concreto, con agregados

himedos y superficialmente secos.
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Agua 187 lts =  0.187 m3
Cemento 325/3070 =  0.106 m3
Piedra 1093/2700 =  0.404 m3
Adre 1% = 0.010 m3

0.707 m3

Luego, el volimen sb6lido de arena serd : 1.000 - 0.707 = 0.293 m3
Siendo el peso por m3 de concreto de : 0.293 x 2,700 = 791
Luego :

Agua 187 1lts.

Cemento 325 Kg. (7.7 sacos)

Arena 791 Kg. (himedo superficialmente seca)

Piedra 1093 Kg. (himeda superficialmente seca)

Aire 1

oe

CORRECCION POR HUMEDAD EN LOS AGREGADOS.=

Peso de arena himeda : 791 x 1.03 = 815 Kg.
Peso de piedra himeda : 1093 x 1.01 = 1104 Kg.

Humedad libre en la arena 24 Kg & (1ts)
Humedad libre en la piedra 11 Kg.6 (1ts)
Cantidad de agua por afiadir: 187 - (2u4+11) =152 1ts.

DOSIFICACION CORREGIDA CON AGREGADOS HUMEDOS.-

Agua 152 lts.

Cemento 325 Kgs. (7.7 sacos)
Arena 815 Kgs.

Piedra 1104 Kgs.

Aire 1%

PESOS VOLUMETRICOS SUELTOS.-

Cemento (medido en sacos)  1.500
Arena (suelto y himedo)  1.445
Piedra (suelto y humedo) 1.350
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Luego :
Agua 187 1ts.
Cemento 302 Kgs. (7.1 sacos)
Arena 810 Kgs.
Piedra 1093 Kgs.
Aire 1%

CORRECCION POR HUMEDAD EN LOS AGREGADOS.-

Peso de arena himeda : 810 x 1.03 = 835 Kgs.

Peso de piedra himeda:1093 x 1.01 =1104 Kgs.

Humedad libre contenida en la arena :25 Kgs. & (1ts.)
Humedad libre contenida en la piedra:11 Kgs. 6 (1lts.)
Cantidad de agua por afiadir: 187-(25+11) = 151 1ts.

DOSIFICACION CORREGITA CON AGREGADOS HUMEDOS. -

Agua 151 1ts.

Cemento . 302 Kgs. (7.1 sacos)
Arena 835 Kgs.

Piedra 1104 Kgs.

Aire 2%

PESOS VOLUMETRICOS SUELTOS.-

Cemento (medido en sacos) 1.500
Arena (suelto y himedo) 1.4u45
Piedra (suelto y himedo) 1.350

DOSIFICACION AL VOLUMEN. -

Agua 151 1ts.
Cemento 302/1.5 = 201 1ts.
Arena  835/1.445= 578 1ts.
Piedra 1104/1.35 = 818 1ts.
Aire 2%
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201 .1578~. 818 . Esto es = 1: 2.38 : 4.07

200 201 201

Con una cantidad de agua por saco, de 151/7.1 = 21.3 1ts.

CASO:

f'c = 140 Kg/am2

Tamafio maximo de piedra partida - 2" (50.8mm)

al/c = 0.71 (en peso)

Slump = 4"

Agua de mezclado = 168 1t/m3 (tabla 3)
Aire atrapado probable = 0.5%
Agregado grueso 0.73 m3/m3 (tabla 6)

Peso volumétrico seco 1600 ' .

Peso volumétrico corregido = 1600 x 1.007 = 1610

" Peso de piedra por m3 : 0.73 x 1610 = 1180 Kg.

Peso de ceménto por m3 168/071 = 236 Kg. (5.6 sacos)

Los volimenes sblidos por m3 de concreto con agregado himedo y superficialmente

secos son:
1 Agua 168 1ts. = 0.168 m3
Cemento 236/3070 = 0.077 m3
Piedra 1180/2700 = 0.436 m3
Aire 0.5% = 0.005 m3
0.686 m3

Por diferencia, el volumen sblido de arena es :

1.000 - 0.686 = 0.314

El peso de arena por m3 de concreto : 0.314 x.2700 = 849 Kg.
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La dosificacién por m3 de concreto:
Agua 168 1ts.
Cemento 236 Kg.
Arena 849 Kg

Piedra 1180 Kg.

o

Aire 0.5

CORRECCION POR HUMEDAD EN IOS AGREGADOS. -

Peso de arena himeda : 849 x 1.03 = 874 Kg
Peso de piedra himeda: 1180 x 1.01 = 1192 Kg.

Humedad libre en la arena = 25 Kg (& 1ts)
Hunedad libre en la piedra = 12 Kg. (& 1ts)

Cantidad de agua por afiadir 168 - (25 + 12) = 131 lts.

DOSIFICACION CORREGIDA OON AGREGADOS HUMEDOS.-

Agua 131 1ts.

Cemento 236 Kg.
Arena 874 Kg.
Piedra 1192 Kg.

Alre 0.5

o

PESOS VOLUMETRICOS SUELTOS.-

Cemento (medido en sacos) . 1.500
Arena (suelta y himeda) 1.u4u45

Piedra (suelta y himeda) 1.400
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DOSIFICACION AL VOLUMEN.-

Agua 131 1ts.
Cemento = 236/1.500 158 1ts.

Arena 874/1.445 605 lts.

Piedra 1192/1.400 850 lts.

158 . 605 , 850 1 : 3.82 : 5.40
158 158 158

Cantidad de agua por saco = 131/5.6 = 23.3 1ts.
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PRESUPUESTO . vt teeeeeenneaeeonnnns PROPIETARIO..Beneficencia.Piblica.de.lca,........
OBRA...... Local.Central.......... DIRECCION..... ICA . coviiien.. HOJA N°..... Joooo,
Precio
N© ESPECIFICACION Metrado U Unitario Parcial TOTAL
ou Sobrecimientos
- encofrado 168.00 m2. 57.00 9,576.00
- concreto 1:8 con 25%
de piedra mediana . 20.00 m3. 339.00 6,780.00
06 Solado para zapatas y sO-
tano 240.00 m2. 22.00 5,280.00
07 Forjado de gradas 30.00 ml. 60.00 1,800.00 47 ,916.00
4.00 ESTRUCTURA DE CONCRETO.-
Imer. Piso
01l Zapatas
- concreto f'c=175 kg/cm2. 145.00 m3. 534.00 77,430.00
- acero fy=2800kg/cm2. 894L.00 kg. 1.45 12,968.00
02 Muro de sostenimiento
- concreto f'c=175/cm2 en
zapata 24.00 m3 534.00 12,816.00
- encofrado 165.00 m2 70.00 11,550.00
- concreto f'c=175 en mu-
r0 21.00 m3. 590.00 12,390.00
- acero fy=2800 kg/cm2. 3995.00 kg. 1.45 5,792.75
05 Columnas
- encofrado 194.00 m2. 78.00 15,132.00
1A=
Bcaocis a2 iOnied 14.70 m3. 672.00  9,878.40
- acero fy=2800kg/cm2. 5545.00 kg. 1.45 8,041.70
06 Caja del ascensor
- encofrado 170.00 m2. 78.00 13,260.00
- concreto f'c=175kg/
cm?2. 16.00 m3. 636.00 10,176.00
- acero fy=2800kg/cm2. 619.00 kg. 1.45 897.55
08 Escalera
08a Cimiento Escalera
- concreto f'c=175kg/cm2. 2.00 m3 534.00 1,068.00
08b  Escalera propiamente
-encofrado 9.00 m2 220.00 1,980.00
-concreto f'c=210 kg/cm2. 1.50 m3 606.00 909.00
-acero fy=2800 kg/cm2. 96.00 kg. 1.45 139.20
09 Vigas
- encofrado vigas chatas 49.00 m2 76.00 3,724.00
- encofrado vigas peral-
tadas 158.00 m2 86.00 13,588.00
- concreto f'c=210kg/cm2. 31.00 m3 588.00 18,228.00
- doble acero 4332.00 kg. 1.45 6,281.40
11 Aligerado h-20 cm.
- encofrado 595.00 m2 47.00 27,965.00
- concreto f'c=210kg/cm2. 53.00 m3 588.00 31,164.00
- doble acero 4574.00 kg 1.46 6,632.30
Blocks de 15 x 30 x 25 5950.00 wun .40 26,180.00
13 Cisterna Global. 17,500.00
1y Acero fy=2800kg/cm2.
-9 1/4 814.00 kg. 8.32 6,772.48
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PRESUPUESTO...... et eeeee e PROPIETARIO. Beneficengia, Piblica. de. Ieca...... ..
OBRA.... Lpoeal. Central............direccion..... ICA..... e s LCHOJA. ..o 20 e
Precio .
N° ESPECIFICACION Metrado .U Unitario  Parcial TOTAL
- P 3/8 3,120.00 kg. 8.08 25,209.60
- P 1/2 3,755.00 kg. 7.73 29,026.15
- P 5/8 506.00 kg. 7.43 3,759.58
- @ 3/u 3,713.00 kg. 7.37 27,364.81
- P 7/8 6,225.00 kg. 7.31 45,504.75
-P1 9,6UL.00 kg. 17.31 70,497.64 558,027.11
Alambre N°16 300.00 kg. 14.00 _4,200.00

IIT PISO TIPICO.-
4.00 ESTRUCTURA DE CONCRETO.-

05 Columnas:

- encofrado 87.00 m2. 78.00 6,786.00
- concreto f'e=210 kg/cm2. 2.3 m3. 672.00 1,545.60
- acero fy = 2800 2,341.00 kg. 1.u45 3,394.45
06 Caja de ascensor
- encofrado 97.00 m2. 78.00 7,566.00
- concreto f'ec=175 kg/cm2. 9.00 m3. 636.00 5,724.00
- acero fy =2800 kg/cm2. 353.00 kg. 1.45 511.85
08 Escalera:
- encofrado 9.00 m2. 220.00 1,980.00
- concreto f'e= 210 kg/cm2. 1.50 m3. 606.00 909.00
- doblado de acero 96.00 kg. 1.u45 1,139.20
09 Vigas
- encofrado de vigas chatas 43.00 m2 76.00 3,268.00
- encofrado de vigas peral-
tadas 149.00 m2. 86.00 12,814.00
- concreto f*¢& =210 kg/cm2. 28.00 m3. 588.00 16,464.00
- doblado de acero 3,324.00 kg. 1.45 4,819.80
11 Aligerado h-20 cm. .
- encofrado 507.00 m2 47.00 23,829.00
- concreto f'c= 210 kg/cm2. 47.00 m3. 588.00 27,636.00
- doblado de acero 4,038.00 kg. 1.45 5,855.10
- ladrillo 15 x 30 x 25 5,070.00 un. 4b.40 22,308.00
14 Acero Estructural fy=2800 kg.
- P 1/4 779.00 kg. 8.32 6,481.20
- P 3/8 2,010.00 kg. 8.08 16,240.80
-0 1/2 2,886.00 kg. 7.73 22,308.78
- P 5/8 394.00 kg. 7.43 2,927.42
- P 3/4 1,113.00 kg. 7.37 8,202.81
-0 7/8 2,319.00 kg. 7.31 16,951.89
-0 1 651.00 kg. 7.31 4,758.81
15 Alambre N°16 140.00 kg. 14.00 1,960.00 228,243.71

5.00 ALBANILERIA.-
01 Muro de ladrillo pandereta
- aparejo de cabeza 267.00 m2. 179.00 47,793.00

- aparejo de soga 503.00 m2. 98.00 49,294.00
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B RE S RUE S RO R L L PROPIETARIO.Beneficencia.Publica.de.lca.....ov..
OBRA....Local.Central......cocns. Direccibn....... ICA. e nnnns HQJA..... SN
Precio B
N° ESPECIFICACION Metrado U Unitario Parcial T-0T AL
11 Muros decorativos con blo-
ques ornamentales de con-
creto 30.00 m2. 200.00 6,000.00
16 Dinteles de concreto arma-
do 62.00 ml. 100.00 6,200.00
17 Derrames con ladrillo 216.00 ml. 13.00 2,808.00 112,095.00
6.00 REVOQUES
01 Tarrajeo de muros interio-
res 1,090.00 m2. 34.00 37,060.00
- Jabonera con asa 6"x6" 5.00 un. 70.00 350.00
- Jabonera simple 6" x 3" 5.00 wun. 38.00 190.00
- Tohalleros con barra de
madera 24" 5.00 un. 64.00 320.00
- Gancho 5.00 un. 20.00 100.00
- Papelera de 6" x 6" 5.00 un. 66.00 330.00
08 Papelera metdlica de colgar 5.00 wun. 60.00 300.00
09 Colocacidén de accesorios 30.00 wun. 45.00 1,350.00 40,155.00
19.00 EQUIPOS ESPECIALES
07 Calentador de agua de 90
lts.de capacidad 5.00 un 2,850.00 14,250.00 14,250.00
20.00 VARIOS
02 Muebles bajos de cocina(ti-
po econdmico) 21.00 ml. 1,700.00 35,700.00 35,700.00
SUB-TOTAL: 812,890.71
Iv AZOTEA
4,00 ESTRUCTURA DE CONCRETO
06 Caja de ascensor
- encofrado 121.00 m2 78.00 9,438.00
- concreto f'c=175 kg/cm2. 11.00 m3 636.00 6,996.00
- doblado de acero fy-2800
kg/cm?2. 439.00 kg. 1.u45 636.55
11 Aligerado h=20 cm.
- encofrado 31.00 m2. 47.00 1,457.00
- concreto f'c=210kg/cm2. 4.00 m3 588.00 2,352.00
- doblado de acero fy=2800
kg/0m2. 195.00 kg. 1.u45 282.75
- Ladrillo 15 x 30 x30x25 310.00 wun b.y 1,364.00
12 Losa en caja de ascensor
- encofrado 9.00 m2 62.00 558.00
- concreto f'c=175kg/cm2. 1.00 m3 540.00 540.00
- doblado de acero fy=
2800 kg/cm2. 112.00 kg 1.45 162.40
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PRESUPUESTO Nt vvvereeneeeeonnns .PROPIETARIO. .Beneficencia. subiica.de.lca.......

_ OBRA.....kQc¢al.Centyal........... DIRECCION...vv... ICA ... ... ... .. HOJA N9...Y%....
_Precio )

N° -ESPECIFICACION Metrado U Unitario Parcial TOTAL

1y Acero estructural

g 1/u 35.00 kg. 8.32 291.20
p 3/8 288.00 kg. 8.08 2,327.04
p 1/2 423.00 kg. 7.73 3,269.79
15 Alambre N° 16 20.00 kg. 14.00 280.00
16 Tanque elevado Global 7,800.00 37,754.73

5.00 ALBANILERIA

01 Muro de ladrillo K.K.
- aparejo de cabeza 43.00 m2. 132.00 5,676.00




