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BSCUSLA HACIONAL DE INGANI=ROS
Direacibn.
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AvTOSOMA DR
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Al Pasante sefior Alberto YALACH CHABA,
P r e 538 & n t o ,

En atoncidn a su solicitud relative, me =s grate
transoribir & usted a continuucidn sl tema que, aprobado por
ssta Direccién, propuso el sefior profesor ingenierc Alberte
¥ufioz para que 1o dossrrolles como tesis en au sxamen profo~-
aional de Ingenisro CIVIL,

YPROYEGTO DE UNA =STRUGPURA DR GONCRZTO PARA CONS~
TRUIR UN 8DIFICIO DR DYSPACH® ENW LA 83QUINA DB LAS Ca-
LLES DE URUGUAY Y PINO SUaRSZ DR £3TA CIUDAD,

Se setudiari:

lo.= La solucién de la supsrestrustura sn concrete row=e
forzando. .

20.= Se harfin 1¢a cflcules nocsosarios para tomar en ousn
ta los efectos sismicos sobrs la estructura.

30.~ S eatudlard la c¢imentaosibn por el método de subn-
titucibn detslléndoss ol alstema de célculo. Se ex
plicard la secusla de ojeoucién de manera de pertur
bar 2l minimo 1ss colindantes.

40,- 36 proyectarfin con los wateriales que se elijan ==
lns mozolas optimas parn alosngar 1a resitencia do
140 y 210 kilogramos aohrs centimetro cuadrado.

Sp.~ So complstarf ol eastudio con el calondarioc de conp
truceibn y ol prasupusato aproximade de la obra,™

Ruego e usted quse tome nota del contenido ds la Cix
cular qus we permito snviarle sdjunta al presents, ocon sl fin
de que cumpla con &l raquisito s que ella alude, indiaspensable
para sustentar su examsn profesionel.

Atentamsn to.
"POR MI RAZA BAIL ARA L ESPIRITU"

¥éxico, D. F,, & 21 de febraro de 1951
BL DIRECTOR

Circulayr Anexa.
AJP/aib,
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Proyecto de unsa estructura de concreto para construlr un 8
dificio de desvachos en la esq:ina de las calles de Uruguay
¥y Pino Suhrez, de esta cludad.
PROCESO DEL PROYECTO.
1°.-La solucibén de la superestructura en concreto refor
z8do.
2°.-50¢ harén los célculos necesarios para tomar en cuen
ta los efectos sfsmicos sobrs la estructura.
39,~-Se estudiaré la cimentacién por el mbétodo de susti-
tucibn, detallhndose el sistema de chlculo. Se expli
cari la secuela de sjocucibn de manera de perturbar-
el minimo las colindantes.
L%.-Se proyectarén con todos los materlales qus se ell]s,
las mezclas optimas para obtener 1la resistencia de =~

14,0 y 210 kilogramos por centimotro cuadrado.

5%,~Se completaré el estudio con el calendario de cona-~
trucclidn y el presupussto aproximado de la obra.
En el proceso de estudlo de esta obra, he hecho las conside«-

raciones para la facilidad de los cllculos y sencillez de los

mismos.

He tomado las conslderaciones précticas recomendadas por las
diferentes agrupaciones y comitds especiallizados en el estu-
dio de cargas muertas, vivas, distribuciébn de ellas, facto =
res de transporte y demés artificlios que facilitan las opera

ciones, sin perjulcio para la segWildad de la obra.



La estructura tlene una distribuclén de planta tipo en todos
sus plsos, por lo que no se presenta en ella problemas diren
tes de plso a plso, mhs que la conslderacién de cargas super
puestas del nlvel de azotea a nilvel de sbtanos.
Por lo dicho anterior, el sstudio lo reduzco al de una planta
tipc a nivel de azotea de nivel intermedio, planta baja (co =~
merclos) y sétano (bodega) que es el aprovechamlento de la cl
mentaclbn.,
He hecho las sipulentes consideraciones respecto a las cargas,
mediante las que se calcularin los elementos estructurales, =-
considerando los datos obtenldos de la préctica y facllitados
por cesags vendedoras, ¥y a partir de ellos he obtenldo lo st -~
gulente, que lcs conslderard como reales, ya que es obvio el -
especificar su deduccidn.

Muros interiores (lliem) 150 kg/m®

Muros exteriores (28ecm) 280 ¥g/m°

Peso voltmetrico de concreto armado 2400 kg/m5

vonglderaclién de peso por planta:

Azotea 500 kg/m2

Pasillos 600 kg/m2

Despachos 600 kg/m2

Comercios 750 kg/m°

Escaleras 1000 kg/m®

Procedimiento y 6rden de célculo:

l.~Condiclonoes de carga por planta

2.-Distribuclén de la cargas

3.~Consideracién de los elementos llbres 6 continuos,
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e =Zstudio de los elementos estructurales.
a.- Marcos
be~ Vigas
c.~ Columnas
d.~- Losas
5e.-Digstribucién de cartas en los elementos de cimenta=-
cidén. CAlculo de los mismos,
CAPITULO X
Estudlo de azotes.
Carga conslderada 500 kg/mz, que incluye carga viva y
carga muoerta.
Pretiles de 70 cm, libres a partir del nivel de plso.
Crujfas simétricas en general, dimenwlones:
I.~6 claros de 5 m., cada uno. (Fachada y muro lindero).
II.~6 claros de 5 m. cada uno. (Marco interior).
III.~L claros de 6.10 m. (Fachada y muro lindero).
IVe~ly claros de 6.10 m cada uno. (M&rca’interior).
CALCULO DE LOSAS.
: Segiin como se ilustra en el plano de la planta tipo, se ve-
que se tiene tres tipos de losas diferentes y que son:
8.-losa perimstral con dos lados discontfnuos.
b.~losa perimetral con imn lado discontinuo.
ce.~losa interior.
Para el cllculo de las losas, tomd los coeficlentes obtenidos
de la tabla 5 de las especificaciones de Joint Committee, para
el usoc de concreto armado y para coeflclentes de momentos fle-

xionantés producidog en los tableros de losas rectangulsasres --
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apoyadsas en sus cuatro lados ¥ éonstruidas monoliticamente

COn Sus apoyos.

Célculo de la losa A.

Ly = 5 m

Ly = 6,10 m.

Ly / Lp = 0.82
Por la tablas ss tilene:

¥omento negativo, lado continuo, 0.06L x 500 x 52 = 800

Momento negativo, lado discontinuo, 0.03%3% x 500 x 52= Loo
Las losas se proporcionarfin con una mezcla adescuada para ob
tensr una resistencis de 14O kg/bmz., ese‘prOporcionamiento , ‘
queda detallado en el capitulo IV.

f'e = 140 kg/em®

fc = kg/cm2

k = 0.i416

J = 0.861

K = 10.74

n & 15

l 80000 - B.6 em
10. x 100

h = 8.6 ¢ 1.y @« 10 ¢cm

Ag = 80000 - 8.7 cm‘?' :
1265 % 8.5 % 0.85T n

i

vars 5/8"0. 8. co B cnme. en el claro central y a 16 en los
sxtremos, o si né, . U

11} . ‘
var., 1/2 1 cm y 28 cm. - ,
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Como segunda alternativa estudlaremos la misme losa con una
trabe secundarla:

Ly =5 me

Lp 2 3,05 m

Ly / Ly = 0.60

Momento mfx. = 0,078 x (5.05)2 x 500 = 355,

- 35500 = 5.7 em.
4 - \J710-7, x 100

hZ7cme

as C 35500 = S.lem
1365 % 5.7 % 0.E6T

1]
var. 5/8'0. ac, 12 cm y 2} em. Para la faja central y
las extramas respectivamente.
Como se ve se economlzan 3.% cm? de acero por metro y por sen

tido de loaa.

Chlculo de la trabe secundaria

Carga deblcda a la losa es = 2.5 x 3.05 x 500 = 35,800 kge
Supiniendo una secclédn de 20 x 35 su pesc proplo seria 3795 kg
Peso total T 3935 kg.

5935 x 500 - 24470 kg x m
2222 % 2D

M=
2447000 - 3 cm
d = 10.7h x 20 T
As = 2. 7000 Z 6.65 em®

3l x 0,861 x 1265
2 var, de S/u' ¥ 2 5/8'para armay
Lo que se deduce que 31 es mfis econdémica la colocaclén de una

trabe secundariea, no obstante que la mano de obra de la cim -



bra as{ como el propio costo de la misma quedan amortizados.
Ragandose por el resultado anterior, vamos a estudiar todas
nuestras losas con trabes secundarias en un solo sentido o =~

sea apoyadas &stas sobre los claros mayores.

C&lculo de 1ls losa B. g

Losa con un lado dlscontunio: o

[1° 3.05 m

L2z 5,00 m
0,60

=)
1"

[¢]
]

= - 0,069 para el lado continuo

[¢]
k]

F = 0,039 para el lado discontfinuvo.

¢ 0.052 para el momento positivo.

Nomento negativo

- 0.69 x 500 x (3.05)2 = - 320 kg. m.

0,052 x 500 x (3405)2 = 20,0 kg, m.
Y para el sentido largo

M¥omento positivo

¢ = = 0,33 para el lado continwo.

c = 0.025 para el momento positivo.

Siendo @ = 5.7 cm.

32000 - 2
As = 1565 X 0.06T % 5.7 - 5.12 e¢m“ paras el lade continuo,

var. de 3/8" ¢ a2 ¢c. 14 em y 21 cm.

21000
1265 x 0.861 x 5.7

= 3.8 cm? para el lado discontinuo

var. 3/8 de c.n.c. 20 em

Momento negativo = = 0.033 x(ﬁ.OS)2 x 500 = 15200 x cm. ‘ §

¥Yomento positivo = 0,025 x (3-05)2x 500 = 11500 x om. _ 'f

15200 “ - 2
AS = $EE 5T US8ET © 2e45 em

var. de 3/8" c. a. c. 21 cmo
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11 2
Asy =T3S ST RO = 18 om

var. de 3/8" de c. 8. c. 21 cm.

Cé8lculo de la losa C.

Loga interior.

m = 0,60

1"

0.063

=
[

T 0.063 x 3,05 x %3.05 x 500 = 295 kg x m. para el senti
do corto. »
sf da = 507 Cltle

29500

- 2
AsZ 5.7 x 1265 x .861 - be5 om

var. de 1/2" de c. a. ¢, 15 ¢m para la faja central, y a 21~

para el sentido largo

c 0053

C (8)8 025

M = 0.033 x(3.05)2 x 500 = 152 kg x me

15200
AB ITIZE5 3 G507 X 0.B6T S 2.45 cm?

var. de 3/8" de c. a. c. 21 cm

Estudlio de la sstructura.

Debldo a la diversidad de los tipos de marcos gue aparecen, és
; tos los dividirédmos sen L grupos.
H I.~ Marcos extremos en el sentido de crujias de S5 m.

Il.~ Marcos interiores en elsentldo de crujias des 5 m,

III.= Marcos externos en el sentldo de crujfas de 6.10 m
IV.~- M¥arcos interiores en el sentido de crujfas de 6,10 m

Los marcos en cuemtidn estdn marcados en la fig. No. (1) con su
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ntmero correspondiente.
La agrupacién anterlor no es exactamente la deblda, ya que ca
da uno de los marcos en la estructura es diferente del otro,-
para la facllidad del estudio de ha hecho dicha agrupacién, =
ya que en el resultado de losg célculos se ohtlenen datos muy
cercanos unos a los otros.

Marco I
Cargas que actfian sobre dicho marcos
Peso del Pretil = 980 kg.
Peso de 1la losa = 1270 kg.
Suponidndo una viga de 20 x 50 cm, su peso propio seria de -
1200 kg.
Peso total que obra sobre cada trabe del marcos 3250 kg.

Considerando las vigas como perfectamente empotradas se tiene

" _égigig_i__: 1350 kg x m

Para el estudio de los elomentos de la estructura eﬁ lo que se
‘refiere a trabes continuas y perfectamente unidas a las colum~
nas, voy a segulr el método de Cross,

Rara la apllcaclén de este método es necesario conocor las ri

gldeces de las plezas, asi como sus momentos de inerclia, pues

to que mos hace falta la seccldn de la columna, ésta temblen-

la suponemos de 25 x 25 cm.

Momentos de 1nercisa.

Para 1a viga I = 1_ bh3 = 207000 cmlt
12
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Para la colume I 2 25 x 253 x 1/12 = 32500 cmlt

Rigidéz.

207000 - ]
Viga = Y/L = 503 n 5

- 8.
Columna = -é%g%g* = 10

Factores de dlatribucién para los elementos de las ssquinas,

vigas = [Lﬁiw = 0079

Columna _——ETB-—‘—-'IUB = 0.2

Factores de distribuciédn en los elementos centrales.

Vigas = L15 = Oolgly
15 & 415 ¢ 108

Columna = 108 = 0.12
415 ¢ 415 % 108

En vista de qus estamos en el nivel de azotea y es edificio
comercial, no encontramos cergas vivas mfs que en una forma
accidental, debldo a 6sto y para facilitar el estudlo evita
mos los cfilculos en lo ¢ue se refiere a carga viva,

Debldo a la simetria que presentan los marcos en estudlo se

puede he cer la simplificaclén, estudiando la mitad de los mar

cos, ya que la otra mitad resultaré simétrica.

1 3
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~1687.5 -1285,5 -1335
By 0 - I

ll

c\

1

o O
N

[od

* o
mn

-0~
0 117, 0
o35 0 e
=535 0 0o
1558 1358 1358
'79 ] 5‘55[ ao&; I
Oaly. 0.145 Ouly
1350 lobs | oo 2 UV (NI
1070 0 0
0 5 ] 0
0 35 0
0 -0
-117. 0
13 ~5587s —22
0 - 8.5 0
—=3 -1567.0 12570
=305.5

Una vez obtenidos lns momentos y repartidos por el método de=
Cross como se 1llustra en la dlstribucién del marco anterior,-
proceds a calcular el momento producido por los efectos sismi
cos en el nivel en estudio,.

Ms = 2%‘? L=xP

Ms = Momento producldo por el sismo.

L = Longitud de la columna en sstudlo.

P = Carga en toneladas debldo a las cargas verticales.

Carga Vertical = 3,05 x 2.50 x 500 = %,812.5 kg.

Ms = Sg- X 300 x 3812.5 = 57,187 kg x cm.
Y como las pilezas en este nudo absorben sl sismo en proporcién
a su momento de inercla. '

Se tiene 57.187 x 0.79 3 15,320 x cm,
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Y para la columna
57,187 = 0,21 = 11,867 kg x cm.
En las columnas Interiores se tiene

Ms =% X 300 x 762% = 114,37h %g x cm.
20

Para la viga:

11h,37h x 0.45 = 49,885 kg x cm.

Para la colurmmas

i

11,37 x 0.12 ® 1%,725 kg % cme

En la tabla que a continuaciéin se i1lustra, aparecen los moman
tos producldos debidos a las cargas verticales y los momentos
producldes por los efactos del sismo, considerando dsts en <«
dos sentidos para obtener asi el caso mfs desfavorabls, eg ==
declir, la suma de los dos momentos del mismo signo.

El valor Cr. que es la diferencla de momento entre dos apoyos
de una viga, se obiiene del miximo que resulta, considerando~
el sismo actuado primerc en un sentido y lusgo ol sentlido con
trario, obtenlendo asi la fuerza cortante que podria producip

88 en el caso mfls desfavorable.

Eo E1 E2 E3
;i

“%05.5  =1687.5 k156 -128%.0 {~1297.0 ~13%5,0
70303 198.3 - eb:8 ! i

R R o s e C T R

- og,g nléag,g -156§°8 -1283.8 ~129 .8 «133% .g
TT58: »I%§8:7 uéoZE:S - 23622 :1#85:8 i g%EfE

Con los momentos tabulados en &l cuadro anterior, procede-

mos a calcular los elementos de cada una de las vigas talss
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como Fuerza cortante, puntos de inflexién, punto de mayor mo

mento posltivo y el valor del mismo.

Viga Ego = Ey = Eg « Bf

Mo = 17,7 kgemo
My = - 218B.3 kgom.
Ml ~ Mo = ~ 2336 kgem.
8r = 2336/5 = 166 ke,
Vo = 1625 - L66 = 1159 kg.
V1 = 1625 + Lbb = 2001 kg,
W = 3250/5 = 650 kg/m.
Puntos de inflexlbn:
X = 1159 \/(1 ™ - 2Rl

X 1.77 g 1.6l
Xl - 0015 Me

X2 2 3,41 m.

Momento m&xlmo se produciréd a los 1l.77 me a partir del apoyo

Eo

L
M masx. positivo ={(

1.6L x 2)% x 650
B

Viga Ej ~ Ep = E - E5

Mi = 206558 Ko,

}'Ya = 786. 2 kg.mo

My - M2 = 1279.6 kg.m.
Cr.T 1279.6/5 = 256 kg

Vi = 1625 - 256 =
Vo = 1625 + 256 =

1569 kg.

X = _1369 + \/(z.

650 -

1032 - 2 _1786.2
650

= 880 kg X N,
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X = 2,10 ¥ 1,4
xl = 0970 Mo

X2 = 2,5,

M max. pos. = (1.4 x 2)2 x 650 = 6L0 kg x m.
8

Tanto los puntos de inflexién como el momento positivo, estén

conslderados a partir del apoyo Ep

Viga Ep = E3 2 E; - E4

¥a = 798.2 kgem,

Mz - = 1833.8 kg.m.

M3 - M2 = 103546 kg.m.
Cr = 1034.6/5 = 207 kg.
V3 = 1625 - 207 = 1418 kg.
Vs = 1625 ¢ 207 = 1832 kg.

-+

1.56

18+ 202 - 8.2 - 2.22
X = 1%36“ - \j(z 22) 2 %%5—_-

X1 = 0.b6 m.

X2 = 3,78 m.
M maX, pos. = (156 = 5)2 x 650 = 790 kg, x ms

Da los resultados anteriores obtenldos vemos, que ls seccién
de la viga domina para el claro Ep, - Ey , con la cual proyec
tamos la seccién para todo el marco, en vista de que hemos ~
hecho las suposicién desde un principloc que el marco vl a te
ner seccldn constante an todos sus claros, varisndo Ginicamen

te ol refusrzo metdlico.
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Célculo de la Secciédn.

Por la fuerza cortante se tlene:

Siendo V 1zual 2091l.kg
: 3
da = v J=xob
Considerando que el refuerzo metflico tiene anclaje en sus

extremos y por ospeclficaciones del J. C. se tiene:

v max. = 6 % de f'c = B.l4 kg/emZ,

b4 2091 = 1. -
R 08 T P T BT, lely cm

Lo que nos indlca que el esfuerzo cortante es muy pequefio y
no necesita armado especlal mhs que el necesario para armar.

Por momento flexlonante { el mhximo que se presenta en el -

marcoe
4 = \/ 218830 = 32 cm.
10,74 x 20
h = 35,0 cm.
B El Eo E§

Momen .
Mgi? 880 64,0 790
(=) |787.5 2188.31 2065 1783 | 1795 1833
Seceb 20 20 20
c16ndg-

h 32 32 %2

35 35 35
| - 2,51 1.83 2.26
(-} &17 6,25 | 6.25 5.15| 5.15 5,25
Y
g e <. e < L
J . E; 35"
¢ \ jﬁ%/ \ 2996 s 7
[ ) LY

£9 Hatribos de 1/4| " a cade 15 cm.
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marco II

¥arco Iinterlor paralelo al marco I

Cargas que obran sobre este marco

Debldo a 1a losa, terrado y carga viva 7650 Kg.
Peso proplo de 1la trabe

020 x Oslt0 x 5,00 x 2100 = 960 Kge

Peso total que actfia sobre cada viga = 8610 Kg.
gonslderando 1a vliga como empotrada se tlens

_— Bblgax 9 Z 3580 Kgo x Cme

Momentos de Inercia :

viga I = 1/12 bh? = 1/12 x 20 x 405 = 306,500 cmt
Col. I = 1/12 bl = 32,500 cnlt

igidez : }
viga I/1 = _*i%%%QQL*._.: 2 :
Col. I/1 = _ 32500 - 108 :

500 :

Factores de distribuclidn :

Viga = 214 = 0.665
21 ¢ 108

- 108 = 06335
Cole = FI ¥ 108

vlendo estos dos factores para los nudos extremos

Los factores de distribucién para los nudos interiores:

Viga T 21l S 0.40 :
21y ¢ 21 4 108 o
Cole = 108 = 0.20 !

21l + 214 # 108 o
Distribuilmos los momentos en la misma forma que el caso ante~

rior o gsea por el método de Cross,.
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-3338 ~3609
R o
NER - [V
-12 0 -i,g
0 "9 0
75" =3 ——
-119 0 0
. 05 -5580 W‘&q -3590 0.4d | -55800
_5580 00&0 ] _3580 - 10 '5580 [O.L}O
2380 0 0
0 L76 9]
j 158 6
0
22 ~19 2o
: 0 -~ 12 0
-3280 =I5 Py isim

Una vez aobtenidos los monentoa ya distribuidoz debidos a las
cargas vertlicales ,voy @ sumarles los momsentos debldos a loa
efoctoas del ailsmo,conciderando oste caso como los sigulentes

que el sismo obra una vez sn una direccidn y lusgo en el sen

~%ido contraric para obtener asf el casc mas desfavorable a %

la gue podrias espar sujota la sstructursa.
cargas vertlcalles en las columnas extremas,
Carga deblda & la losa 7620 Kg.

Peso viga y columma 380 Kg.

Me. - 1/20 x 300 x 8000 + 120,000 Kg.x cm.
La columna aba.

120,000 x 0.335 40,000 kgxom.
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La viga Abs.

120,000 x 0.665 = 80,000 kg x cme

Las cargas verticales sobre las columnas de los nudos inte=-
riores son de 16000 Kg.

Ms. =1/20 x 300 x 16000 = 210,000 kg x cm.

Paras la columna:

240,000 x 0.20 = 48000 kg x em.

Para la viga:

H

210,000 = 0.40 = 96,000 kg x cm.

Sumando los dos momentos como ys 36 dijo anterlormente se tile

ne.:
Do D1 p) Dz
R
FLES 5187 5060 EE%B‘ 2520, II%%T)‘
S B S T
2080 3267 :H%BG 237 :Egﬂﬂ :§2H§
-3 707 -2602 2045

Con la diferencia de momentos gue se ha obtenido de la tabla
anterior procederd a calcular las fuszas cortantes, puntos de
Inflexidén, momento meximo positivo y lugar en que presenta es
te on cada claro que forma el marco en sstudlo.
Viga Dg = Dy = D5 . D§

Mo = 480 kg. m.

Mi = 5187 Kg. m
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My = Mg = [707 kge me
Cr. = L7707 : 5 = 9Ll kg.

W o= 1725 kg. me

Vo = ;305 ~ 941 = 3354

vy = 4305 + 941 = 5246

Xz 3 2 8
a0k \/( 1.95 )% - o

X z

1.95 1 1,83
Xl = C.12 Me
XZ = 3.78 Me

Mon. ¥&x. Pos a los 1.95 a partir del apoyo D,

M o= { 1.8% x g )% x 1725 = 29%0 kg x me

Viga Dy = D2 = DQ - DS

M = 1,980 kg. m.

P 2379 kge .

Mp - Mo = 2602 kge me
Cre = 2602 ; 5 = 521 kg.

Va @ 1305 ~ 521 = 378l kg
Vi = 4305 ¢ 521 = 4826 kg.
I

X 5 3784 ¢ \[(2-19)2 - 2 2319
1725 - 1725

X729 ¥ 1.3

Xl = 0076 Me
X2 = 3,62 m.
Mom., Mfx. Yos. a los 2415 a partir del apoyo Dp

2 .
)° x 1725 = 1760 Eg. x me

1 = ( L.43 = 2
O



Viga Dp = D3 = Dy - Dz
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Mb = 2524 kg. me

M5 2 4569 ke me

M3 ~ Mo = 2045 kg, m.

Cre = 2045 : 5 = 409 kg
Vo = 14305-409 = 3896 kg.
V3 = 4305 Lo9 = L7iL kg.

Tl feaTemm

X 2224 % 1,76

X1

- O.L{B Mo

X2 = j.00 m

HMomento Maximo a los 2.2l a partir del apoyo Dp

{(1.76 x 2)2

1
M= 8 x 1125 = 2680 Kg. x. m.
Do, D, D D3
k 2930 1760 2680
omentos
Méximos
-} 12080 5187 | 4980 4298 | uhdiy 4568
25 25 25
Iy Lh lyly
L7 L7 L7
As. Cm.? 6.2 3.8 5.7
(=)L 11.0

11.0
i&V

N

9ol 97
e/
s,

Estribos de 1/h 10-%20 v ol resto a cada 20 c
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CAlculo de la secciéne.

La secclén la calculo con el mayor momento,

d = 18700 -

h = L7 cem.
Hevisién por la fuerzs cortante méxima.
a - 5216 = 29 cm.
8.l x 0,361 x 25
vV oz 6 z 5.65 kg/cm2
X Oo X

¥'z 5665 = Le2 = 145 kg./cm?
2,50 x%—i%%- = 0o 642 m.

1/2 x 25 x 6l x 1.45 = 1165 kg.
Ut1lizando los eatribos de 1/ "

N = l%g% = 2 estribvos

El primero se colocard & los 5 cm. y 61 segundo a los 15 cm.

[S]
"

T

¥ el resto llevaréd estribos a cada 25 cm para armar.
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Marco III
Como se indicé anteriormente el marco III es el marco do
fachada en el sentido de crujfas de 6.,10 m. de claro y -
de [1 claros ipguales.
Carga debido a la losa 7600 kge.
Yeso del pretil 630 Kg.
carga total 8230 kg.

CSonsiderandc empotramiento perfecto se tiene:

M= 82 0. x 6.’10 = uQOO kg. Me

Suponiendo que:

b = 25 cn.

d = 50 cm.

Momentos de inercle de las plezas.
I viga = 260,400 et

I columna = 32,500 entt
Ripgidez:

En el nudo sxtremo

Viga = zggégoo = 427

Columna = 22200 = 108
300

Factores de distribucidn

Viga = 487 _ __ = 0,80
427 + 108
Columna = __108 .z 0,20

n27 + 108



Para los nudos intericres.

Viga = T"W“‘#P;"‘Erz = Gl
& TR0 45

Colugna = mh_;%%g,;.m;- ¢.11

¥ X0k

; 5176 - -3992
: -2176 -3292
[¢]

[8)
~L 200 -4200
¥ EQ .
. B.Ly5 B, O.4hh 1C.
L1200 L), 200
Q

e e,

Carga verticsl a la columns sxtrems = 3812 kg.
Mz = 1/2C x 300 x 3812 « 57,187 kg em.

& L.a columna absorbe:

57,187 x 0.20 = 11,400 kg cm.

v la viga abasorbe’

57,187 x 0.80 = 145,787 kg cm.

Para loa nudos centrales.




¥s = 1/20 x 300 x 7624 = 11,36l kg x cm.

“23

La columna absorvs:

114,36l x 0.11 = 12,364 kg x cm,

¥y cada-viga abhsorve:

114,360 x 0.L445 = 5,000 kg x cme

A.

B. Ce
o I R B O
=L57 =5EuT SnSY e
9229 1999
- ~1 =Dl -2k
Chlculo de la vigs A0 - Bo ¥ Do - Eo

Ma = 4,57 kg m.

Mb

5686 kg me

Mb - Ba Z 5229 kg. me

Cr a 860 kg

V = 4115 kg

= 1350 kg . m.

Va = 115 - 860 = 3255 kg.
Vb = }115 ¢ 860 = L9T5 kg.

= 2 ¥ 2.41 )2 o
X 555_\/( KL)% - o kST

2.41 * 2,28
0el3 m,

X2 u L6469 m,

~
u

Xa
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Momento positivo méx. a los 2.41 a partir del apoyo Ao.
M e (2,28 x 2)% x 1350 ,, 3540 kg x m
8

Viga Bo Co ® (Co. Do

b 2 5481 kg m.

Me = 3482 kg. we

¥b = Mc 8 1999 kg m.

Cr * 327 kg

vb = 4115 ¢ 327 = 42 kg

Ve = 115 = 327 = 3788 kg

X = %%gg-f \[ (2.41)2 = 21%3%.

XS 2.8 % 1.63%

X1 ® 1,17 me

Xa 2 loli2 ma

Romento positivo mix, a 2.8 = (1.62 x 2)% x 1350 - 1790 kg.xm.
8

CAleculo ds la secclén.

El cAlculc de la seccidn para el marco en cuestidn se proyec-
tard con el miximo momento que se presente y se revisa con --
ls fuerza cortante mAxima.

Por momento {lexionante:

d= \/_%%13;_09__25_‘: L5 ene
. X

Por fuerza cortante:

d

27 5 Clle

L9795 -
B x 0,061 x 25 7

h L}B cm,

<
"
13

512 kg. cm$’

4975
.86 x 25 x 15
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V' @ 5.12 = 4.2 & 098 kg. cm®
5.0% x 0,98 = 58 cm.
Z = 5

T2 0.5 x 25 x 58 x 0.98 = 715 kg.
N = T15 : 560 = 2

Se colocarén dos estribos de 1/ a 5 ¥ 10 cm. a partir del

apoyo, ¥ 25 cm para el resto de la viga.

domen
tos.,” ) 3810 1970
) <1373 =5686 ~5181 11562
Seccién b 25 25
d 45 )
h 18 148
> (4 Te2 3,65
\S.Cm
(<} 2.8 11.5 11.5 9e3%
] f.zﬁ/é" cr/"‘lé/” M/J‘/é/”g
P 7 M _— /A
$ 2578, =I5
267
{9 Estribos del/ly " a los 5,10 ¥ & los 25 cm.
Marco IV

Marco interior de cuatro claros iguales de 6.10 M. cada =-

uno.,
Carga que obran sobre este marco.
La finica carga es 1la de la losa en vista de que he conside

rado una carga de 500 kg m?




6.10 x 5400 x 500 = 15,200 kge
M=_15200 x 6.10 7720 kg. m.
12

2000 -
d = ]7-%,714 * 50 - ’4805 Ce
h = 50 Cllle

Momentos de Inercia de la secclén obtenida aproximada

I Viga = 312,500 omt
I Col. = 32,500 cutt

Rigidez:
Viga = 312,300 s 512

610

Col. = 2500 = 108
%06
Factores de distribuclén

Para los nudos extremos es decir en los nudos Ay ¥ E1

Viga = 212 o5 © 0.83
Cole = 108 = 0,17

5T5 4 108 o

Para los nudos interlores do tiene:

Mee = s ¢ OO o
7100 F o

Cole @ 108 = 0.11
TI27¢ 108 ¢ 512

Debldo s la simetria, como en los casos snterlores estudlo

la mitad del marco.
Carga vertical sobre las columas extremas es de 7650 kgo » §
Carge vertical sobre las colummas Interiores es de 15300 kg. ;

Ms. £1/20 h P



-9621 -7326

zgg 0

0 ) 710

« 3200 0

-7720 -7720

s ST O
-Z;(?_o -7728
° .
g —g
0 -11,20
] 690 0
0 - 22k
TG 29206

ba
K,

P,

., momento debldo al sismo.

sltura de la columna en el marco son estudio,

cerga vertical sobre las columnas del merco en estudio.

= 1/20 x 300 x 7650 = 11l,300 kg cm.
Le columna absorbe?

114,300 x 0.17 = 19,500 kg cm.
L.a viga absorbs ¢
11l, 300 x 0.8% = 94,800 kg cm.
Para los nudos interiores,
La columna absorbes

228,600 x O.445 = 101, 200 kg cm.

Sumando los momentos debidos a las cargas verticales

con los. .
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momentos producidos por los efectos de sismo, conclderando
este Gltimo actuando en un sentido y luego en el sentido =~

contrario para obtener asi el caso mas desfarable y con ello

calctlo la secciédn de las plezas.

A R c
- 1340 9621 =9206 =73%26

8 1012 1012 1012
- 1340 =9£21 «9206 «7326

8 1012 1012 1012
:rg%%s =B609 -T10218 B3I

Basandose en el cuadro anterior en el que aparecen la sums
de los momentos, tomo la mayor diferencla de momentos en =
tre dos apoyos de una misma, obtenlendo asi una correccién
de reacclén mayor la que auments la fuerza cortante, para
el proyecto de la vigsa.

Célculo de la wiga A] -~ By =2 Dy -~ By

Ma = 292 kg, m.

Mb = 106%3 kg. m.

Mb = Ma = 10241 kge m.

Cr = 10241 : 6,10 * kg,

w = 15200 : 6.,10 7 2520 kgo n.
va = T600 - 1680 = 5920 kg.

Vb = 7600 + 1680 = 9280 kg.

X = ggzo i \l( 2,3 )2 - 22?%%‘ , »%

X =234 F 2.7

X1 2 017 me
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X2 = L"'sl hi: 1
El momento positivo méximo que actfa en el punto de 2,34

a partir del apoyo A} os igual.

¥ = (2027 = 2 )2 & 2520 = 6510 kg m.
g

Célculo la viga By - C1 » Cy - D3

Mb! = 10118 }{ga Lty
Me = 6311 kg. ms

&

Mb ¥e 2 3904 kgeo m.

Cr

H

390 : 6.10 ¥ 6LO kge
Vbt = 7600 & 640 = 8240 kg.
Ve = 760 - 6&0 ] 6960 kgc

g;gg_ f\/( 2.77 )¢ = 2 gg%%_

X = 2,77 % 1.61

X

xl - 1016 Me
X2 - ’4. 58 Me
El momento positivo mdximo que actda en el punto 2,77 a par

tir del apoyo Cj.

Me (1,61 x gﬁ)a x 2520 - 3280 kg. m.

Cllculo de la seccidn:

Se proyecta la seccién por momento flexionante ¥y se revissa

por la fuerza cortante asi como por la adhsrencia.

dz 1063300 = 57 cm.
Oe X
h = 60 ¢cm.
)

a2 vT1v



a= 9280

=30~

T2 0. BT X B W o™
CAlculo de los estribos:
v e 9280
T 30 x 0,851 x BT

vl ow 603 ""14.02
Z = 305/6.% x

= 2,10 kge eme

2.1 = 97 cm.

S 6.3 Xge cm®

T 2 0,5 x 30 x 97 x 2,10 2 2930 kge

Si se llega a doblar una sbé6la barra del

bastarfa para absorver este esfuerzo en

tlene barra de 3/

"
Ll

acero de momento

vista ds que se~

A c
Mon. (+) .
M&x 6510 3280
(=) | 2088 106%% | 10218 823),
b %0 30
Sec~
cibén., 4 57 57
h 60 60
As.., (®) 1044 5025
Cm.2
(=) 3,65 17.0 17.0 13.%
ag s pEY L 165"
L R4 S
T 7 <
9{ 3% . 2¢%°
g
A z
264" rrs
£9 stribos de 1/l de pulgads a cada 55 cm.
v una barra doblada de 3/l de pulgada,
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PLANTA TIPO
Debido a que las cargas en todos los plsos son iguales, ya
que es un edificlc comereial, las plantas resultarian igus
las con la fnica variante que ss el factor de rigldez, puos
to que los momentos de inercia de las columnas van crecienw
do a medida que 3o baja a los niveles inferlorea.

Bn este estudio que voy hacer sn cuatro tipos de plantas

diferentes y que 3omn:

Tipd A, para los niveles 5 ¥y 6, ya que sus columnas tienen
ol mismo momento de inercla.

Tivo B, para los niveles 3 y L

Tipo C, para loa niveles 1 y 2.

Tipo D, para 1la planta baja.

Tipo L, pars el estudioc de la planta del z6tano,

C&lculo de las loaags:

Como en el caso anteriorm tendrédmos los tres tipos de losase
Losa de tipo 4, Perimetral con dos lados discontinuose

Losa de tipo B, Perimetral con un lado discontinuc.

Losa de tipo €, Interior.

Losa Al

In P Lpam= 3,05 ¢ 5,00 = 0.6

G, para lados discontinuos igual - 0,039

¢, para lados continuos igual - 0,078

€, para momento positivo igual ¢ 0,059

El valor de C, obtenido en loa tres renglones anteriores eg
para el sentido corto de la losa; y para el sentido largo -

tendremos los coeficlentes siguientes:
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C, para lados discontinuos igual - 0.025
C, pars lados continuos fgual ~0.0L9
C, para momento positivo igual ¢ 0.037

Multiplicando los coeficlentes anteriores por PLZ se ob=-

tiene:

Sentido corto,

Momento para lado continuo igual = 0.078 x 550 = -};2000kg.cm.

Momento lado discontinuo = - 0.039 x 550 2= - 21500 kg. cme.

Momento positivo = 0,059

"

550 8 & 32500 kg. cme
Sentldo largo.

Momento lado continuo = = 0,049 x 550 = - 27000 kge cme
Momento lado discontinuo = - 0,025 x 550 = - 14000 kg.cme
domento positlivo = 0.037 x 550 = ¢ 2100 kge cm.

Proyecto 1la losa con mayor momento que es de 43000 kg, cm.

4= 000 = by cma
] x 10
h = 8.0 cm.
Refuerzo metdlico para el gentido corto = 000

X [ ] X L]
As = 6,2 cm®, o sea varilla de 3/8 a cada 10 ¥ 20 cm.

Refuerzo para el sentido corto = 27000

7 - 2
TI65 X 6.0; X 0.86T = 3¢9 cm

As = 3.9 cm@, o sea varllla de 3/8 a cada 15 y 20 cm.
Losa Be

m 2 0460

G, pera lado continuo igual ~ 0.069

¢, para lado dlscontinuo lgual ~ 0.035

¢, para momento positivo igual ¢ 0,052

Y para el sentldo largo se tlene:

]
i
{
i
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C, para lado continuo igual = 0,041
C, pura lado discontinue igual ~ 0.021
C, para momento posltivo igual + 0.031

Multiplicando los coeficisnies anteriores por PLZ se tiene:
Momento para lado continuo igual- 0.069 x 550 = 29000 kg.cm.
Momento para lado discontinuo = ~ 0.035 x 550 s - 19200 kg.cm
Momento positivo = 0.05%2 x 550 = 29100 kg. cm.
Para el sentido largzo-
Mowento lado continuo = - 0.0L1 x 550 = - 22500 kg.cwme
Momento lado discontinuo = - 0,021 x 550 = 11300 kgecm.
Momesnto positive =z 0.031 x 550 = 17100 kg. cms
d = 6.4 ceme

Sentido corto.

= 000 - ©, 2
As 2000 oo = 5.55 om

Varilla de 3/8 a cada 12 y 20 cm.

Sentido largo.

P2 R0 ey T O
x 0.} x Q. : :

Varilla de 3/8 a cada 20 cm. : ' i
Losa Ce

m 3 0,60

C, para lado continuo = - 0,063

C, para momento positivo = Q0,047
Multiplicando los coeaficlentes anteriores por PL2 se tlene:
Sentldo corto: . ;

Momento para lado continuo # - 0,063 x 550 = - 3,700 kgecm ) f
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Momento positivo = 0,047 x 590 = 550 8 26000 kg cm

As = 314700

. 2
o655 b, % 0.861 & 200 om

varilla de 3/8 a cada 1) ¥ 20 cm

As positivo = 26000 = 3,75 em®
1265 x 6ol x 0. 301 ~ ’

Varills de 3/8 a cada 20 em
Sentido largos.
C, para lado continuo = - 0.033
C, pare momento posltivo = 0,025
Momento para lado continuo = 0.03% x 5950 = - 17200 Kge.cme

Momento positivo =z 0,025 x 550 = 13800 kg. cm.

As © Tﬁgsﬁxlg?ﬁox rogEr © 2T em?

Varilla de 3/8 a cada 30 ¢m., pero por especificaclones
se colocard a3d o sea a 20 cm.

C8loulo de le trabe secundaria.

Carga debido a 1la losa:

70125 x 600 = [275 kg

Peso ds trabe, suponiendo b = 15 em. d = 25 cm., el peoso
es 408 Kg.

Yeso total = 1675 kg.

K &éli_g_i_ = 290000 kg. cme

290000
4 = Io:vﬁ*—i—rs = 42 cm.
h e LI-S (Yl
As = 290000 z 6.35 cm®

1265 x 12 x 0.001
2 varillas do 3/ dobladas en columplo y dos veiillas de 3/8

para armar.
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Estudi del marco para nivel §,

Marco I. { 5 )

Yeso debido a la loaa:

5.00 x 1.52 x 600 = 560 Xg.
Peso debldo al muro:

2,60 x 5,00 x 150 % 1950 kg.
Peso gupseato de 1la trabe:

0.20 x 050 x 5.00 x 2,00 = 1200 Kg.
Peso total:

4560 & 1950 4 1200 = 7710 kg,

M=z _T730 x 5.00 = 2200 kg. m.

a: 320000 .
V/ 6.7 %26 ho em.

Momentos de inercia:

I viga = 208,300 cmd
I columna = 125,000 cntt
Siendo columna cuadrada de 35 x 35 cm.

Rigldéz:

viga = 208%00 =
g “”“56%’“”’ 1,18

Columna = 120800 = 416

Factores de distribucidén; en los nudos eXtremos:

. 18 -
e = s = O

Cdlumna = 0.3%3%

Factores de disiribucidén pars los nudos interiores:

Viga - b,18 = .
115 ¢ Li6 ¢ L6 ¥ L6 0.25
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Colunna - k16 -
e TBT I T [I5 v LI6

0.25

Dividiendo el estudio del marco en dos partes,una en gue ol -
marco o8td bajo 1la acclén de la cargs muerta y la segunda ba-
la accibn de la carga viva,en esta Ultima sc cnsaya con la --
ecarga alternandols en los difeoroentes claros,obtoniendo msf 1a

condicién més desfavorable.

Analisis del Marco I (5) con carga mueria.

Peso debldo & la losa = 1650 kg.
Paso debido al miiro = 1950 kg.
Peso proplo de la viga = kg.
voso total = L4B0O Xg.
M- 4800 X5 - 2000 kg.m.
Comsse eomplico que ol momento obténido es finicamente dsbido -

a las cargas muertas que obran scbro el marco.

-22 =1969 -200
__...}; ____g -200L
3 I -
—53 __’ié. 0
- 0
) —Y
o] -2000 | 0279 -2000 | 37m 2000
-2000 V.25 <2000 0.2 ~2000 0.25
...9.@8 ' _....__% 0
Q - 8? 0
) 1 0 1
_ .__.g 0
: 2 )
‘ 0 z .2 0
1362 ~=3661 5%
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isnslizemos anora el mismo marco I 95) con caroe viva a lo

largo de todos los claros.

= 2210 X 5 T 1220 kg m.
12

Los Tactores de distribucidn son los mismeos cue he consi

derado para 2l estudio de la carga muerta,

_=1374 -1201 -1222
R 0 B
- [ 0 - g
O - 6
0 25 0
50 0 0
- 202 0 0
. TTTT A "0 0
"0.%3 ~1220 |0.25 ] -1220 .7 -1220
- 1220 0,25 |~ 1220 l0.25 | 1220 [0.25
o5 - 0 0
0 0 0
0 - 50 0
- Zg 0 0
0 6
-0 3 0
0 - 2 0
332 - 1269 ™ 1211:]:

Para la obtencién del caso mhs desfavorable del marco en -
estudio, sumo los resultados obtenidos con la carga muertsa

¥ lo obtenldos con la carga viva alternada en diferents =-=
posicién de la carga. Comparando los resultados obtenldos

en las dos tablas, vemos que la diferencla obtenida es muy
pequefia ¥y no excede de un i ¥ del momento cantidad gque s6 pue
de despreciar y para los marcos subsecuentes haré el estﬁdio

para loa marcos con carga viva ¥y carga muerta en conjunto.
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Yomparsndo los resultados obtenldos en ol estudlo del marco

anterior, obtengo los sipulsntes resulrados:

Carga viva y carga muerta a lo largo de todos los claoros.

-%Z628 _%1%0 ‘ -3226
~2250 ~1969 | ~200N
E. #‘:l 2 E3
- 131:2 2081 - 1990
- 82 1269 12
- 2 - [4) Q
Carga muerta y carga viva alternada:s
=366 -3170 ~3226
= =130 3555
2254 ~1969 «-2004
E. 1 ¥a Ez
- 1362 ~-2081 =1990

k-

Sumendo el mayor momento obtenlido deblido a las cargas verti-

cales con los momentos producldos debido a los efectos del -

slsmo, se obtiene el cuadro sigulente:

—121ﬁ
=520

Revs '32%8 2 o "aou ':?5;3
0 +1290 1290 0 - |
2 owl e s
110 200| -1290 -1290 -
= - hehe  SIeB0 ST STose
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Carpga vertical §ue llega a la columna extrema.
3,05 x 2,50 (500 % 1200) = 13000 kg.
550 x 3 x OO = 6,600 kg.
0025 x 0.25 x %.00 x 2,400 = 450 kg.
0.35 x 0435 x 6.00 x 2,400 = 1760 kg.
Ptotal = 13000 % 6,600 4 450 % 1760 = 21,800 kgs = 22
Ms

3]

1/20 x 300 x 22 = - 33

Ns 330000 kg. one

Para la columnas

330000 x 0.%3 = 110000 kg. cm,
Para la viga:

330000 % 0¢33

110000 kgo cms
Para las columnas centrales:
5 x 3,05 (500 % 1200) = 26000 kg.
26000 4 6600 4 450 # 1766 = 34810 = 35 tns.
Ms = 1/20 x 35 x 300 = 515000 kg x cm,
Para la columma = 515000 x 0,25 = 129000 kg x cm,
Para la vigas = 515000 x 0.25 = 129000 kg x cn.

Chlculo do la viga Eg = Ey = By - Ep

Ms 109 kg. we
1918 kg. m.

My - Mo = L91E - 109 = 382y kg. m.

Ms

cr = 3824 : 5 = 715 ke.
Vo = 3855 - 715 = 31,0 kg.
V1 = 3855 ¢ 715 = 4570 kg

w = 16L0 kg. me

tons.
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x = 3140 +\/(1.9)2-2 10
s »

xT1.91% 7,5

X3 = 0.39 mo

X2 = 3,43 m,

M (¥) a los 1,91 » (1.52 x 2)° x 1640 = 1900 kge x m
3

Viga Ej - E2 = Ej - Eg

W= L6elo kg, .

Mo =z 1800 kg. m.

¥l « M2 = 2760 kg. m.

Cr = 2760 : 5 = 552 kg.

V2 = 3855 - 552 = 3303 kg.
vl = 2855 % 552 = LLOT k.

a 33%05 ¢ 2 _ 1880
X 5 - \/(2.01) 2 m

X = 2,01 ¢ 1.35

<

Xy = 0.66 m.

¥o = 3.36 o partir del apowo Ep

Momento posltivo en el punto 2.01 a partir del apoyo Ep
M= a los 2,01 = (1.35 x 2)2 x 1640 = 1500 kg x m.
3!

Viga Ep ~Ex = Ez - EQ,
M2
M3
M3 « ub = 2602 kg, m.

191 kg/m
5516 kg. m.

B NP )

cr = 2602 : 5 2 521 kg.

V2 = 3855 -« 521 = 333} kg.
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Vz = 3855 4 521 = L4376

x=% \/(2.05)2-2%2%%_

x = 2,03 1.3

14

Xy = 0.68 M.

x2 3058 Me

Momento positivo en el punto 2,03 m. a partir del apoyo Ep

M= ( 1.35 x 2 )2 x 1640 = 1520 kg x m.
g

Célculo deo la secciébn.

¥l proyecto de Las dimenclones de la scccldn de vigas para el-
marco en estudio se harfi por ol momento flexionante mhximo que
se ha presentado a lo largo del marco ¥ se rectificaré& por la

fuerza cortante mixima, asl como. por el esafuerzo de adheren-

cla.
a = %21800 . 2.5 cm.
0 X 25 *
h = L5 cm,
= 4570 = 25.2 cm.
Boll x 25 x 0.061
v =

5.0 kg cmg

4570 =
0861 x 25 x L2.5
V' = 5.0 = 4.2 2 0.8 kg, cmé

Estribos de 10 y cada 20 cm, para ol resto de la vigs.
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Marco II. (5)

Peso debido a

5 x 3.05 x 600 =

la lossa

eso debldo &l muro

(3.00 = G,

4O) x 5 x 150

C12C kg

- 1950 kg'

Poso proplo de 1a vipa supuesta.

0.20 x 0,50 x 240C x 5 Z 1200 kg.

i‘eso total =

d =

O,

i2270 xg.

M= l?éio X 2 - 5050 kg. me

05000 -
x 20 =~

,.1.8 Cle

ga
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El peralts obtenido por el momento de enpoltramiento es de:
48 em., poro como se aumenta la seccidén debildo &l momanto e
gue produce el sismo hacemos nuestra pleza de 25 x 50 cm.
Columne de 35 x 35 em.

I viga = 260400 cnlt

I columna = 125000 cmh

Rigldéz:

Viga = 260000 : 500 = 522

Columna = 125000 : 300 = }16

FPactores de distribucién para los muros extremos.

Vi 522 =
BE % et ireeyiTe - 00395

Columa = 0,307

Los factores de dlstribucibén para los muros internos:

Viga = - 522 . = 0,265
522 ¢ 116 # 522 % 416

Columna s 0,235

Como ya dije anterlorments el sstudio del marco se haréd con
la carga musrta y la carga viva en conjunto, en vista de que

no hupo gran difersncla al estudlarlo con las cargas por se

parado,
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Carga vertical sobre l1la columna extrema:
6,10 x 2,50 (500 ~ 1200} = 26200 kg
Peso trabes »z 10320 kg.
Peso columna = 2210 kg.
Peso total = 3900 kg.
Ms = 1/20 x 300 x 39000 = 385000 kg x cm.
La columma absorve:
585000 x 0.307 = 180000 kg. cme

La viga absorve:

t

584,000 x 0.38% = 225000 kg. cm.

Carga verbical sobre las columnas centrales:
26200 x 2 3 52400 kg,

Peso trabes = 13320 kg.

Peso total = 38000 kg.

T o Y
- 0 - L
0 il 1351
. 0
"mgeg 5
= 0 0
5050 50
" - 4] =5050
0.385 0. 265 4 0L 265 09
0.2b5 0.265 0. 20
=5050 ~5050 =5050
1970 0 0
¢} [¢]
0 - 262 0
13 0 50
4} 17 9]
0 - 11 Y]
=2161 -5300 5015 -
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Ms B 1/20 x 300 x 68000 = 1020000 kg. cme
La columna absorbe 1020,000 x 0,235 = 210,000 kgze cme
1a viga absorbe 1020,000 X 6,265 8 270.000 kge cme

b, Dy Dy D
5% iR . -t 0%
=9t =il =
A 7576 5752 Sz

<501 =3 7 -80 =225l 7715 =23

Chiculo do 1a viga D - D, = D5 - D¢
Woe = 911 Kgo Die
M1 = 887 kge mo
My = Me = 7576 kge me
Cre = 7576 ¢+ 5 = 1515 kge
v = 2150 kg/te
Vo & 6135 =~ 1515 = }620 kg
vy 26135 « 1515 I 7650 kg

_%§620 4 1.,80)2 = 2 111
x 55 - J( 9) E?"(”S
1,89 § 169

0e20 ma

2 %,58 m.

g Momentc positivo méximo en el punto 1l.89 m. a partir de Do

™
a

Ry,
1

&

es 3

w= (169 x g) x 2150 = 2540 kgeme

D*DﬂDIE'Dr

1 2 2




M = 8006 kg m.
Mz =225l kg m.

My

it

2 = 5752 kg. me

5752 ¢ 5 = 1150 kg.

2]
o]
13}

vi = 6135 + 11.50 = 7205

Vo = 6135 = 11.50 = 4,985 kg.
- ) - 22
or gl [t ec 2
X = 2,03 t 1.92
Xl: 0.51 Mo
K2 2 3,55 m.

Momento positiva nn 21l punto 2,0% m., a partir de Do es:

M= (1.52 x 2)2 x 2450 = 2830 kg/m

g
Viga = Dp ~ D3 = Dy - Dy
Hb = 2315 kg me
Mz = 7752 kg m
Mz - My = SLhT kg, m.
Cr = ShLT7 : 5 = 1089 kg.
V3 2 6135 = 1089 = 5046 kg.
V3 = 6135 + 1089 z 7224 kg.

x = —%&%%“ + \j (2.06)% - 2 2&%%_

X = 2.06 £ 1,59
X1 = 0.51 m.

= 3,61 me
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M B (1,55 xssz)2 x_ 2450 = 2940 kg m.
C8lculo de la seccidn.
Por fusrza cortante
a = 1630 = 2 om
olf X 0o X 3 33 °
Por momento flexlonante :
a = 8). 89 00 - 2 Chlo
1%71']. x 30 5
h = 55 cm.
C&loulos de los estribos:
v = 7650 o kg/ em?
SET AT EEE - O &/
v' = 5o = o2 m 1s5 kg/om?

Bastarfe con las barras dobladas para sbmorber

se colocarfin estribos de 1/L '* on dos ramas a

D

ese esfusrzo,

cada 25 cme

o Dy Dy Dy
Mome  (4) 3580 2830 2940
Hexe (») fSL11 -81i87 {-8006 =765l |=7715 ~7762 A
b 30 30 30
Secs 4 52 52 52
h 55 55 55
As cm2(4) 643 Sel Se%
(-=)19.8 1543 1563 13,8 13.8 1349
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Momento positivo en el punto 2.06 a partir de D2 es:
Estribos de 1/4" a cada 25 cm.
MARCO III. (5)
Peso debldo a la losa:
6,10 x 2,50 x 600 = 9150 kg.
Peso debldo al muro:
6.10 x {3.00 - 0.)40) x 150 = 2380 kg.
Peso proplo vipa:
0,20 x Co50 x 2400 x 6,10 = 11,60 kg.
Pego total = 9150 2380 160 = 12,990 kg.
M

12,990 % 6.10 = 6,600 kg. m.

12
a4z \/%%qu“z‘zg* = 49.50 em.
h = 60 cm.
d= 26 cm.

Columna = 35 x %5
I viga = 1/12 x 25 x 607 = ;50000 emt
I Golumna = ( 35/12)% = 125,000 cmb

Rigidéz
Vige X

= 150,000 . 7L0
£ MR =T
Colurma = 12%%%9_ - 416

Factor de distribuclidn.

En los extremos:

Viga = 0 = 0 -
ga 7&6‘% IR ¥%7z" = 047
Columa = {16 - o -
TGO + 16 ¢ 16 %%72 = 00265
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En los Iintariores :

Vira = 750 - 0.32
o To0+ TR0 ¢ LI ¢ 416

golumna = 0.10

Analizemos sl marco con carga viva y muerts; ya se explico

snteriormants la vrozdn.

-1782] -6432
8
- o
=5 —
Q 2l
IG)
-1‘3':0 o
6¢ &.32 56
——— -6600] .32 6600
0. 17 ’ ,
-~ 5600 H.32 - 6600 G.3%2
3100 0
0
=0 = 493
116 0
0 1Y
e -t
*o P —_W_ g
Carga vertical en las cdlumnas extremas,sn cada uns ?

Losas - 13,000 kg.
Trabes = 6,600 kg.
columnas a 2,210 kg.
Peso total . 22 toneladas
Ms = 1/20 x 30u x 22 = 330,000 kg.cnm.
Para la columns :
330,000 x 0.265 = 87,590 kg.cm.

Pars la viga:
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330,000 x Q.17 = 155,000 kz crie
Carga vertical en las colunnas centrales
Losas = 2(,000 kse
Trabes = 10,320 kge
Coluwana= 2.210 kge

Peso total 38,530 Lize = 39 toneladas.

s = 1/20 300 x 39 = 585,000 kg cme

Para le columna

H

585,000 % 0,18 = 105,000 &7 cna

rara la vige ¢

535,000 x 0,32 = 187,000 kr.chie
Ag By C
~363%2 ~7742 ~7086 ~5332
1530 ~lUYO 1370 14870
~2002 -965 -5216 -%3%2
7570
Laal
%632 -”782 ~7036 ~5)32
1550 1470 1670, 179
itz ~n912 1556 -5

CAlewlo de 1a viga A, =~ DB, = Y -

Mg = 2082 lim ne
I, = 90652 I nle

”b - I:a - 7570 I:’_)' Me

cp = 7570 i 6.1 = 1240 M.
v = 6495 .

w = 2140 g/m

Vo = 695 - 1240 = 5255 ka.
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Vp = 6495 ¢ 1240 = 7735 kg.

= 255 & Lh6)2 - 2 2082
x 21_2%_\/(2'46) 2 2002

x 7 2.46 § 2.04

x) = 0.’.[,2 Tie
XE = 1‘4.. 50 Me

Komento méxlimo positivo a 2.L6

(2 x 2.0%)2 x 2140 = L4500 kg/m

Vige By~ Co= Co~ Do

Mé = 8956 kg. me

Mo = 5450 kg, me

My = Mo = L394 kg. me
439 : 6.1 = 720 ke,

i

Cr

<
a
13

695 + T20 = 7215 k.

<3
[
"

6495 ~ 720 = 5775 k7.

x %4 \/(2.70)3‘-2 L ‘12

S x T 2,70 # 12

x] = 1.28 m,
xXp 2 4,12 m,

2
Momento méximo positive a 2.70 =(1.42 x 2) x 2140 a 2250 kge.m
xel xe

Cdlculo de la Secclbne.

Por fuerza cortante méxima.

d = BZEEE“"EEI"““Sﬁ‘ 2 325.6 cm.
4 x Co X

Por momento flexionante méximo:

dz 965200 =z S5l.4 cm.
10,7 x 30
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Vb2 - a0 = el lig/fome

Bste esfiorzo lo toman las barras dobladas,

Se colocarfn finlcamente los anillos para armar o cada 28 ome

By 3 Bs o
o éf; 11500 2250
5132 9652 4956 8302

] 30, 30

a 5le5 Slto5

h 975
L em@(4) 75

(=)]._ 8a7 1641

» 147" & 2675"

¢/ \’ 24%" /

0

Estrivos de 1/l on dos ramas 10, 20 y 30 cm,

HMARCO IV (5)
Peso debido a la losa

1,10 -5 0610 % 2.50 x 2 x 600 = 10,800 1’»'50

regso dol muro 2330 kg
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Paso proplo'de la trabe: 1500 kg.
Peso total = 10,800 + 2280 + 1500 = 14,680 kg,
H = 60 cm.
b = 25 cm.
Columna de 35 x 35 cm.
En vista de que las sseccliones tanto de la viga como de 1la
columna son ipguales que para el marco III aprovecho los =

mismos resultados de los factores de distribucién:

M o= 1u68olg 6.10 = 7.500 kg. mo

-3736 ~7308
T35 N
- b6 0
0 - go
0 302
’)55 )
-1770 g
-~7500 ~7500
6'}{-; :J) 2 5032 :35 = Ca
7500 Gele 7500 e2E
o 565
O =4
- 282 0
~132 >
0 22
“LII% 8055

Carga sobre la columna extrema:
6.1 x 2.5 ( 500 1200) = 26000 kg. ' , ~ }
Trabes = 10320 kg. '
Columa = 2210 kg. :
Peso total = 385%0 = 39 toneladas. §

Ms = 1/20 300 x 39 = 585,000 kg.cme : o
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La columna absorhba:

585,000 x 0,265 = 155,000 kg cme

La viga absorbe

585,000 x 0.47 = 282,000 kg cme

Carza sobre las colwmas verticanles:

1

Losag
Trabe =
Columa =
Peso total

g =

La colunne

1,020,000 x 0,18

52,000 kg.
13,320 Jge
2e210 k,n';o

s 67,530 kg = 68 toneladas.

1/20 % 300 x 68 = 1,020,000 kg cue

abgorbe:

184000 kg cite

Le viga absorbe:

1,020,000 x 0.32

i

327,000 kg cme

Ay
,uglo -8736 ‘9955 - 7308
10756
1287
“&ito “Po | - e 270
=5970 Z%T%%' ~11525 =105
Célculo de le viga Al - By = DI - B
My = 1250 kg me
My ® 12006 kg 1.
My o~ Mg 2 12006 ~ 1250 = 10755 1 1.
ap = 10756 @ 4.1 8 1700 iy

-
n

LILD5 lute




-56-

£ w = 2140 kge m.
Va s 6195 - 1760 = 4735 kge
Vp = 6495 4 1760 = 8255 kg

x = %%&%~ f \//(2,21)2 -2 x %%E%_

x = 2,21 £ 1,93

Xa

0.28 m,

xb = uclu e

2 .
Momento positivo mix. en 2.21 = _1.97 g 2_x 2140 = 4OLO kg.m.

Célculo de la viga By~ Cyx= (- Dy

My, = 11325 kg. m.

M. = 4028 kp. m,

"p

B ¥, = 7287 kg. me ’ | ; %
Cr = 7287 * 6.1 = 1190 kg. |
Vh = 6495 + 1190 = 7685 kg.
Ve = 6495 = 1190 = 5%05 kg

x = _g;gng (2417 - 2 L0
x = 247 ¥ 1.56

xé 4,03 m. a partir del apoyo Cf. %
Xe = 0.91 m.

Momento mhximo positivo en 2.47 = _{1.96 g 2)2 X 2140 = 2600kg.m

CAlculo de la secci6n de 1la riga.

Por fuerza cortante méxima.

a 8255 ~ 38 em.
Bl x 0,861 x 50
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Por el momento flexionante mfximo :
a = 31200600 = 61 cnme
ia OTE X 30
h = 6k cme

8255 = 5.2 keg/m®
ST 2 e

V! 8 5,2 = .2 5 100 kg/om?

v

Las barras dobladas absorben el ssfuerzo de tensién desigual.

Se colocardn estribos de dos remas para armar c. a ¢ 30 cue

A

1 By 1
tome  {$) 11030 2600
(-) 16970 12006 11526 10578
b 30 30
Soce d 61 61
h 6l ol
Asecm? §§) 6.0 329
(=) to.-4 18.0 18.0 15.8
b1 = —~— -
> 2 267"
Zagss”
' Egtriboa de 1/l a cada 10, 20 v 32 cme.

Planta tipo (B)e

A esta planta corresnonden los niveles 3 vy i como vemos en el

corte esquemitico, en el planoe

31 cdleulo de losas, se suprime en est= estudioc ya que son -«
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iguales a la planta antarlor, y se repetirén sucesivamente.

Procedemos al cAlculo de los Marcos.
VARCO I (3 ).
Peso total aproximado =z 8000 kg

Célculo de la seccidn aproximada :

M o= §29g§§;§ = 3330 kg me
d ) 350000 = 5)_{_,5 Clle
I%.7h x 25

Viga de @

b = 25 came

h = 50 cme
Columna L5 x L5 cme
Momentos de inercla.

I viga = 260400 cml

I columna - 3111700 cmh
Riglddz :

Vigpa = L = 260L00 = 521
€& T ~366__ °
Columna = 34170 = 1139.

Factores de distribucidn on los nudos externos.

it
n
ot

Vipa = 0elH

1139 - 0.1,
TI59F 621 ¢ T139

Factores de disbtribucidn en los interilores.

Golwna

- 52 = 0.l
viga = 02L = Celb

TT50 % 521 # 1159 4 501
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Lolumna = 1}: = 034
+* + +
=55 =7 o
2 0_. -z |
e - Y
o_| _ 2| 0
C 0
- 700 0 0
5 -0 0
_2330 _’:750 -1120
e 7 e 7 eI o
I [ 0.16
2370 -%330 -%330
600 0 [0}
o g 0
[¢] - ] 0
- 3 —
4 0
T -z "%"
9 __ - 08 0 _
~ZT50 =256 =353

Carga vertical que obra sobre la columma extrema;

Losa 3,05 x 2,50 (500 4 x 600) = 22200kg.

Clgas 5.,5. x 9 x 40O = 11000 kge
€ols 0,25 x 0.25 x 3 x 2400 s 450 kg
035 x 0.35 x 6 x 24,00 = 1760 kg,
O.L5 x 0.15 x &6 x 24400 = 2925 kg

Peso total = 38335 kg = 39 toneladas.

Ms = 1/20 x 300 x 39 = 585 tons. 585,000 kge cm.
Para las columnas absaorbe en:

585,000 x 0.L1 = 21,0,000 kg. cms
La viga absorbe:

585,000 x 0,18 = 105,000 kg cm.



Carga que obra sobre las columnas intermedlas:

Losa = Lhloo kg
Vigs = 8.05 x 5 x 0D = 16100 kg,
Col, = = 5125 kg,

FPeso total =z 65,635 kg = 66 toneladas.

Mg = 1/20 300 x bb = 990 tonaladss = 990,000 kg. cm,.
Las columnas absorben:

990,000 x 0.3 = 336,000 kgs cme
Las viges absorten:

990,000 x 0,16 = 158,000 kr. cm.

E. By o _Ep E

R IRR | RN B s RE

T Tnr | TR W | AT b
31,36 5027 2166

2750 =5a6L | =2277 -3
5¢0

-1050 1580 ¢ 1530 1550 1580
TEBgﬁ SEOUE Ly IR0 | <I0R 21%52"

——— e

Célculo de 1» vicra Fy « Ey = Eg - Eg

Mo = 1700 kpe m.

M1 = 5163 kg, m.

ML - Mo = 5163 = 1700 = 3L63 kg. m.
Cr = 3136 : 5 = 692 kg,

w = 1590 kyg. m.
v = L0000 kg,
Vo = L4000 ~ 692 = 3308 kg,

V1 = 4000 692 = 4692 kge
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x \/(2 08)2 1 00

x = 2.08 1.48

X} = 0.60 me

X2 = 3.56 Me

Momento posltivo en el punto 2.08 m. es:

y = (1.48 g 2)% x 1590 = 1750 kge m.

Viga By -~ Ep = By ~ Eg

M= 4957 kg. m.

‘Mp =z 1730 kg. me

My = Mo = 3227 kge me

Cr = 3227 : 5 = 645 kg.
V2 = 4000 = 645 = 3355 kg

Vi = 40O ¥ 6L5 = L6LS ke.

x = V/(2.11)2 -2 1{30 -

X 2 2.11 - 1.52

Xl - Oo 59 Me .
X = 3.63% m. %

Distanclas medias a partlr del apoyo E2.
Momento méx, a los 2,11 es:

(.52 x 2)° x 1590 = 1840
- :

Viga Ea - E} H ES - Eu

M5 = 1746 kg. m.




OF
1
e
O
Pir]
e

kg e
3 = M3 = 3166 kg me
3166 : 5 = 633 kg

(9]
21

113
-

vy o= oo - 633 = 3366 kg.
V3 = Looo ¢ 633 = 4633 lge

- 3366 4 2.12)% - 1746
ﬁ'i59-\/( ) T%LO"

x = 2.2 1 1.55
'xl - 0059 Tie
6‘5 Mo

omento positivo max en el punto 2,12 a vartir de Ep ea:

Xp = D

M o= 1e55 x 5)2 x 1590 = 1880 kg me

Por fuerza cortante mixima,

daz 26 cm.

L692 -
olp x 0,861 x 25 7

Por momento flexlonante méximo :

d 2 516300 = °
ST WAL E o = bhoom
h = L7 cme
- 1692 “ . 2 .
VI o rimrys - 95 ke/en

vy 3 195 = 12 = 075 kg/cm2,
El r~afuerzo de tensidn diagonal lo absorben las barras doblaw

das, 1llevari {inicamente estribos para armar a cada 25 cme
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Ey By E2 E3

Mom. (%) 1750 1840 1880
Max.
()] ~3800 -5163  |-4957 4890 -h9oe  ~912
b 25 25 25
a i nn Ll
h L7 L7 L7
As 2(4) 3,65 3,89 3453
cm
(=) 795 107 { 10425 10,25 10,30
¥y 'M%L \iz”" el I
47
9{ 295"
- 145" L
s
22§15 Yk /@ﬁg'
£ mstriios  1/L" o cada 25 cm.

MARCO II (3).

Carga total 13000 kg.

b =25 cm,
d = 50 cme
Columna L5 x 1,5 cm.
1 viga = 260400 cml
T columa = 341700 cntt
Como son los mismos datos que los del marco I que es el antg

rior, aprovechsmos sus mlsmos factores de distribucibn,
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-533!; “Sllii _5522
] G )
- % 0 %
0 5%
= Q
158 0 4
bt 0
=5400 =500 ~51,00
018 U SIE.
9.16 Qolb Us161
~5400 =51100 -51,00
Q 0 0
—5 — —
0 - 0
- 39 —TL3 ——3
_~_%g 0 - 6
- 7)' (4]
0O 0 0
- 57 5&81 "SL',
Carga Vertilcal zobre la columna externa,
Losa 2 6410 x 2,50 (500 L x 600) = LLLOO kge
Viga = 8455 x5 x hoo = 17100 kge
Columma = Be55 % 5 x 400 = 5135 kge

Peso total = 66635 kg = 67 tonoladase

Mg = 1/20 x 300 x 67 = 1,000.000 kg cme
Las columnas absorbon @

1,000,000 x 0,18 = 1804000 kg cme

Carpa sobre las colwnnas intermedias @

Losa £8,800 kg
Viga 11.10 x 5 x 1100 22,200 Xge
Colwmnas ‘ 5,155 Itge
Pago total 116,135 kg = 116 toneladas,

g = 1/20 x 300 x 116 = 1,740,000 Iz cm,
Para la colwimas
1371404000 x 0u5h = 5904000 o3 cime
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Para 1ls vipga:

170404000 x D.16 = 27B.000 kge cma

2o e D2 D3
<4157 -581u ~51 81 -)uE ~5L06 =539 7
1800 -2 2780 -2710 2760 -2780
=2657 %ﬁﬂ' :?%UT 2626 =BT
5937 5608 5551 ’

=LL57 -581) =5l 81 =5433 | <506

-1800 2780 | -2780 5780 | -2780 -2533
<E25T -)051 -8261 :Eéﬁg :8%86 32%17

Viga Dy = Dy = D5 - Dg

Mo

2657 kge m,
My

85914. k{’,a Me
rﬂl - }do - 5937 lfgc e

Cr = 5937 : 5 = 1187 kg
Vo = 6500 - 1187 = 5313 kg.
V1 = 6500 ¥ 1187 = 7687 kg.

W = 13000 : 5 = 2630 kg. m.

Tz ‘%2%%‘ : \J/ka.ou)a -2 ~§%%%——

x =z 2.04 ¥ 1,53

xX) = 0.51 Me

X2 = 3‘57 Mo

Mouwento positivo méximo en el punto de 2,04 a partir de E,

es: >
(1,53 x 2)° x 2600 = 3050 kg m,
d

Viga Dy = Do = o, - Ds




- 66 = é

1 3261 kg ne
Mg 2652 kg me
Mi - Ma @ 5608 kg e

gr = 5608 5 = 1121 lge.
Va2 = 6500 « 1121 = 5379 kge
vi -~ 6500 ¢ 1121 = 7621 kge

=
1

2600 kp/m.

= o ogm \/ (.06 -2 2653
x = 2,06 % 1,50
x1 ® Oa56 me
X = 3/56 me
Abscilsas medidas a partir del punto Ep

L

lomento positivo ndximo en ol punto 2,06 a partir de Ep es: |

2
1 - {1.50 x%)_ x 2600 = 2930 kg me

Vige Dp = Dz = D3~ D)
My, = 2626 kg me

My B177 kg . : . ;
My M) = 5551 kg me ‘ o '~'§
Cr 5551 3 5 = 1110 kge :
6500 - 1110 = 5390 kg.

B o 1t

11
1

Vl

y3 = 6500 ¢ 1110 = 7610 Ige

- 0 2.06)° ~ 2 2626 :
* - 22%6 ! \//( ) 2500 i
x = 2696 1 1659
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0.1]7 Me
3065 m

X1
x2

Momento positivo en el punto 2.06 a pertir de E2 es:

wo= (159 x 2%2 X 2600 - 3300 kg. m

Céleculo de la seccidne

Por fuerzas cortante méxima

d = 7687

S BT oo geTE S - 00 o™
Momento flexionante mhximo.
as 858100 - 51,5 cm.
1077 = 30
h = 54 cme

. 68 . 2
Vi smprioury - 0-7 kee em

vl 2 5,7 - L4e2 = 1.5 kg em@
Lo absorben las barras dobladas y se colocan Gnicamente es-

tribos de 1/it" para armar a cada 25 cm.

Do Dy, D2 D3
Mom (%) 3050 2930 3500
Méx  (-)] 6257 8591, 8261 8213 |B186 8177
b 30 30 30
Secs d 51,5 51s9 515
h 5k 54 54
As. (%) 5.6 5e2 5.8
cmé  (~)| 1120 15.2 1502 Ul | il o3
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IARCO IXTI (3).

Carge aue obra sobre la colwma externa.

Losas = 3.05 x 2.50 (500 I x 500)

Traboas = (265 4 3605) = § x L100
Peso de la colunna
Peso totale
M = 7000 kgeme
Seccibn aproximade de las plezase
Viga 50 x 60
Cole 1§ x 45
T viga = 5L000O cmlte
I cole = 341700 emits
Rigldéz,

viga o % = 5&8_%%9 - GBS
Cal - i - 5&1%00 - 1139
wiile -t E - -

Pactores de dlstribucibn,

Para los nudos extremos.

Viga -

885 -
BO5 ¢ 1139 ¢ 1139 7

Colwyma - 11 - 0,56
St

Para 1o0s nudos Intermediog,

- 885
Vit® - pEE T BOS & TI39 ¥ 1159

Columns %%%%~ I 0,28

-

"

0
I\
n
O
o

¥ie

| 4]
d
=
(@]
(o]
o

Vge

& 5135 lg.

ko

1]
M

o
Aol
N
o

0628

r:%%“ - 0,22

39 tons.
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=777l -6916
- .
0 :_1_0§
-3 —3
=7000 |- =7000
~7000 Q.22 =7000 0.22
1960 0
0 Y
=108 "“"“g
30 0
Y - 6
=5I18 =

Momentos producidos debla al sismo.

Jarga vertical sobre la columna extrema = 39 tns.
Ms = 1/20 x 300 x 39 = 585000 kg cme

La columna absorbe 585,000 x 0.36 = 212,000 kg. cm.

La viga = 585,000 x 0,28 = 160,000 kg. cm.

Carga vertical sobre las columnas intermedias, debido a las

Losas = Lhoo
Trabes = 17200
" Columnas = 5135
‘Peso total 66735 kg = 67 tons.

Ms = 1/20 x 300 x 67 = 1,010,000 kg. cum.
Para la columna 1,010,000 x 0428 = 283,000 kg cm.

Para la viga 1,010,000 x 0.22 = 222,000 kg cme
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Ao B, c
~5115 =777 | ~7209 ~6916
1640 =2220| _2220 =2220
=51475 =999 ~0h959 ~5136
~6519 ~1a7
-5115 ~77h| -7209 ~7916
~1640 : 2220] 2220 2220
=675 _ =555 =7h25 =5696
Céleulo de la vige Ag - Bg = Dg = T,

1)

Ha 375 kg cme

999, kg cm.

3

Iy
iy = Mg & 6519 kg cm.

Cp = 6519 : 6.,10 = 1070 Ig.

w o= 2270 kg/me
Vg = 6950 =~ 1070 = 5880 ko,
Vp = 6950 ¢ 1070 = U020 lg.
; s~ 3
- 5880 4 \ﬁ2.58)2 2 3
*C 7

%oz 2,58 % 1.%9
X1 = 0069 me
xo 8 helt7?7 m,
slowonto mAximo en el punto 2,58 es do @
(139 x 5)2 x 2270 - 1{100 itz me

Viga Bg » Cg 5= Cg = Dy

o= h989 kg me
e = 9156 ko me

Mo =~ b o= b7 kg owm,




“Tl=

or = B1LT : 6.10 = 680 kg.
Vi = 6950 4 680
6950 + 680 = 7630 kg.

- _g%;Q ¥ \//( 2,75 12 2 %Z?%

x 2 2.7 % 1.79

Q
1]

e
1

xl - 0.96 Me

= LoSh m.
Momento méximo = (179 x 2) & 2270 = 3600 kge me
Céleulo de 1e seccién.

Por fuerza cortante mbxima.

d = 8020
0.861 x . xj
Por momsnto mlximo.

- 37 cma

- .00 - '
d= \/mgggh Q gz 555
h - bo Cllle

- 8020 - 2
VI grmprego e - 0+ ke om

- 506 - uoz b= 1.’4 kg. cm?
Lés barras dobladas absorben este pequefio esfuerzo de tensién

dlagonal.
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“g Bo ¢
Core  (4) 110U 3600
LiAXe
(=)} 6755 agoh | 91129 4156
SCCQ b 30 50
d 99e5 5945
h 60 60
hs  (9) 6ol 640
Co? (=) |11 16,5 | 16.5 15,0
l‘..f'*”’?//" o] -2 fl:n L 4%”
7 g 2 ﬁl ,/fb/
24787 4"
5{ 5 o 278
W)

Lstribos 1/l " a cada 30 cmg

Compruebe esta seceldn nor esfusrzo de adherencla.
u = leH x 0,03 ?é 2 1e5 x 0,03 x U0 & 0.3

az v _

S Ju

- Fe . AR 81?25 =~ 26 eri,
u J 4 " E.3x 90.861 x 6905 ~

85 que tengo en el apoyo Ag gque 83 el que estd a mayor ea~w

fuerzo cortante.

1@ = 8e cma
2 ¢ 1/2 = 8s cme
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2/5/8 =210 cm,
1/ 3/8

Total 29 cm,

3 CcMe

Lo que nos indica que por adherencla esté correcto el acero
¥ por la misma razén en los demés puntos.
MARCO IV (3)

Carga que obra sobrs las columnas extremase.

Peso de losas 88800 kg.
Pexo de vigas 16100 kg.
Paso de trabes 5135 kg.
Peso total 110035 kg = 110 tons.

My = 8000 kg. m.
Seccién aproximada.

%30 x 65 para la viga

4s x 45 para la columna

I viga = 686600 cmit

I cole = 341700 cmb

g Rigidez.

é Viga I _ _ 686600 - 1125
; L ~ §1i0  ”

! Columna % - 341700 - 13139

Factores de dlstribucibdn.

é - 1129 - 1125 . o,
! viga = —ram i Iiss v 139 - 3E5% T 0.3
: Col. - 0.55
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Factores de distribucibén, para los nudos intermedios:

) 1125 - 1125 _
vige = s iY56 TR0 41159 - ESZg = 024
Col. = ,%%%§~ < 0.26
I"2020 -2880_
a% |
- 0
0 ) 1 8.
N_J%y-
=1320 ay
) ()
-8000 -8000
0.3% O 2t Al
e 0.2}
~-8000 Doy L8000 i
2640 “m{§_
0 - 316
=TS8 - 0
“‘J%%‘ 19
9 ~ 11
“ShE5~ =B308 ™

Momentos producidos por el sismo.
Carga en el exbremo = 110 toneladas.
Ms = 1/20 300 x 110 = 1,650,000 kg cm.
La col. absorbe 1,650,000 x 0.33 = 550,000 kg. cme
La viga absorbe 1,650,000 x 0e33 = 14140, 000 kg. com,

Carga en los extremos Iintermedios:

Losa = 177600 kg.
Trabes = 17200 kg.
Columnas = 5135 kg.
Peso total = 199935 kg 200 tons.

H]

Ms = 1/20 300 - 200 = 3000,000 kg. cm.



La columin absorbe.
3,000,000 x 0.26 = 780,000 kge cme
La vige sbsorne: ‘
3,000,000 x 0.2 = 720,000 kg. cme
A B3 C1
51165 =902¢ -8208 =7880
16185 11828 .
-5465 ~9020 -8308 -7880
-5500 7200 7200 7200
- T6565 TIEL {1 =680
e

Célcule de 1la via Ay - By = Dy - By
Mg = 35 kgo m.
Mp = 16220 kg. m.
My = Mg = 16255 kg m,
Cr = 16255 : 6.1 = 2570 kg.
Va = 6950 - 2570 = 4380 kg.
Vy = 6950 4 2570 = 9520
x o 4380 4 J(1.95J2-22§%_
x = 1.93% % 1,91
X1 = C.02 m.
X2 = 2.8 m.



“76&

2
Momento positivo mix a 1.93 z (2:92 % 2% % 2270 - 4170 kg me
Viga.Bl-,- Clz Cl" D
iy

M,

1

"

15508 L we

680 ks MMe

M, = M, = 1828 kg m.
Cp 1,828 : 6.1 = 245 g,
v = 6950 ¢ 2ii5 = 9395 kg.

121

6950 - 2hk5 = 1505 kg.

<
(o>}
u

x = 1.981 1.53
Xy = 0.15 m. A partir de Cj

Xa - 5081 Me

v

2270 = 3860 kg e

lomento mAxe. positivo a 21,98 = (1.3 z 2)
- 8

i CAlculo de 1a seccibne

Por fuorze cortante méxime.

a - 9520 =~ hh
= Uslp x 2861 x 350

Por momento mAximo,

a - 1622000 " 70 cme
- ° p 3 -
h = T3 cle
v - 9520 - 5.3 lg/cn®
- 30::.801:4"(’(7-55 &/
v? hod 593 - }4_.2 - 1.1 1:{;/0“12



~uta gsfinrso 2o toaardn las barvas Jouladas,
A B G
1 D \,] g

e (4) h170 5560
Chie )

(-) 1310965 16220 15500 15030 §

L 50 30
CZe G 70 70

b 7 {5
As_ o {t) 5 e _ 5,05
cr-,

(-1 b _21.3 21.5 . l9.8

/34-, }}f "
r-. A{ 4 / =) -
f f»% _
: \3ﬁ"li
- ._lf{‘}/ j
ol
2’9‘}2’"
[ mstrivos 1/b a cada 35 cm. para armar.

Como hemos visto en ol estudlo del nivel anteriar {(3) que log ~=

valores de los momentos varian muy poco, ¥y en caabio ol volor ==

del momento producido por cl sismo es casl del nlasmo valor que -

el obtenldo al regolver el marco, para los niveles inlerioras =-

consldoramros que:

" Los marcos son porfectamnente empotrados "o

s por ollo que nara su resultado final tnicamente hacenos

venir ol sismo dirsctamentc en el cdlculo,

inter
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Con eco fijard la scceidn do las trabos 33 x 50 para los rar-
cos I v I, o zoun los claros de 3.00 n y 30 x 60 nara losg -w
marcoas IX vy IV o sean los ¢laros de 6.10 e

I viza de 30 % 50 = 312000 cmlte

G \Jl

I viga de 30 x 80 = 540600 culte

I columna (55 x 55) = 762600 crlt,

Riziddz.
Viga 1 312000 = &2l
T - “Ego -~
Cols %- 752600 =~ 2sh2.

500

factores do disiribucidn pura los oxtromosy

o~ .
visa 62l - 625 - 0,11
om e v N § 2RLE - ‘5’8570 -
Col - 25h2 - Ooith,
T ooosRm- O
Para las centiales:
viza o 620, - 0,10

Lol % 02, ¥ 2502 T OGN

ol

Coluing - z.LZ - 0.0
15e =

Los datos anteriores los utilizamos nara los marco I y IIe

Rigidéz.

Viga

Loz 20000 - 45 iy,
G 1 I - }
Columna £ = :ZG?%OO - 2542 kg.

Factoros de distribucibn en los extremosy




\ . 88 - 885 . o,
Vige = ggesgesyann © gy © O M8
Columa = _%%%%_ = 0.426
Para los nudos centrales:
- 2502 = Q37
Viee 2 g EE s T s

Golumna = 23%% — 2 G 37

Estod datos servirfn para los marcos II1 y IVe

MARCO I (2)e

M- a§99%2§_.5__ - 3330 kge m.

Carga sobre la columna extrema = L7,457 kg.
Mg = 1/20 x 300 x 47457 = 714000 kg. cm.
Las columnas absorben:
T1L,000 kg em. x. OohilS = 218,000 kg. cme
Le viga absorbe:

711.{,,000 X 0sl) = 78,700 kgo Clle

Eo £ Ep E3
-5330 =33%0 | =3330 =3330 {-3330 =5350
~-1200{ =1200 -1208 -1208 ~1200
- 1987 ' 21100 - 21100
~3330 »35301 =5330  =3330 [ ~3330 =5330
- ? ; 1200 »}aoo ~1200 |-1200 -1200 |
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Carga sobre las columnas inbermedias (300?.;5 e 5
lise = 1/20 x 500 x 800K5 = 1,200,000 Iz cile
La coluwma absorbe s ;
1,200.000 x 0.0 = 1EO0,C00 1 cne E
La viga abaorbe

1,200,000 x 0,10 = 120,000 I cre

ch o g wisas o - n = 4 - 13
Caleulo de lag vigas 1 1 5 T Y4

o = 25[;5 lig me
My = 5150 ke ma

L= Mg & 1907 g ome

Q
b
1

1937 ¢ 5 = 377 g

v = 1590 keo/ite

Vo = HOOO - 377 = 5625 Ipe
vy = Looo & 377 = 377 g
3
e w oz SRV : 25k
Xz %9_8%3 \/(2.:@)3 -2 53 ;
P . .
e = 2028 i 1‘50 ’
X1 2 0.70 me
g i
Xp = 370 1te [
Lononto positivo ndxino en sl mambto 2626 65t ‘ '

o= (1.50 x 2 3990 1785 ke

s

Chlculo de la viga 5y - g = ﬂl.l = =g

114

! 50 11; e
I‘l 2130 A ]

. - Yiemo Tope
Hn 2 05500 Ly v

1

lp = dpoE




«Ble

Q
e
"

2470 2 5 = 1480 k.

!
wda
8

4000 % 480 = 14,80 kg.

<3
Y
1]

Looo - UBe = 3520 kp.

5520 ~ 2.22)2 - 2 2130
50 4
Aw 2,22 % 1,18

4
1

OQTL{. Tie
5-70 o

Momento positivo méximo en el punto 2.22 es:

(1,48 g 2 )2 x 1590 . 1755 kg. m.

o)
L1

>
J
i

M

Para el chlculo de la vige Ep - Ez se obtiens sl mismo re
sultado que la viga anterior ya que los momentos son igua

les los puntos de inflexién se medirén desde el apoyo Ep

Eo E1 Ep E
3 dom.
; Mhxe (%) 1785 1759 1755
(=) 4117 1530 | L4530 11530 | 4530 1,530
b 25 25 25
Seccl.d Ll I L
h L5 5 45
As (+) uuo lLeO L}nO
Cm2
(=) 9.2 10.1 10,1 10,1 10.1 10,1
— o £2) L~
[ \ 2 Zé.' tzﬂ';‘;a
Y,/ ' 57
¢ iﬁf ‘//ngf WA
Zgﬁ Y /
Lstribos de cdos remas dobladosz en U a ceda 25 ¢cme
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joe]
3N

1

Célcvlo de 1a seccibn,

Por fuorza Covtante mfxima posible:

az . li8o = 21,8 cna
Oalp x 0,061 x 25 -

Por monento Ilexionanie:

[
a = 55000 -~ h1 en
~|T0.7 x 25 I eme
nox )5.5 Clle
v 7 530 -~ 3.76 Xg/em2

Ge UL x 29 2 [11 =

v es nayor que v!
Esto wme indica que no es aecesarid colecar »efucrzo esvecial
para la tonsibn dingonal wfs el necosario para armar gue hor

pgpocificacidn so coloeca o cada &/2

lisreo IX (2),
Bl wowonto de onpotramionto es ijual al considerado anterior
rientce
oz 5hO0 L e
La carja yue obra sohrs la colwna cxbrena es de B1,365 lge
s = BL,565 x 1/20 x 300 = 1a230,000 13 cne
La coluwina absorbe @
1,250,000 z 0015 = . 550,000 1z cue
La viga absorbo @
162%0.000 x 0411 & 125.000 1z cite
La ca za que obra sobre las colimmnas intcornas es de 11,5l 0lg.
Me = 11.540 % /20 x 500 = 26220.000 kg cmae

Lo colwnia absortoe




2,120,000 x 0oi0 = §504000 k5 cme
La viga abaorbe

24120.000 x 0010 = 212,000 kg cris

D_ b, D D,
~511.00 -5L00 -5l;00 ~5L00 -5hoo - -5l00
1370 -2120 2120 -2120 2120 -2120
-4 o7 ~7520 | =5280 7520 | =3280 7530

| ~511.00 ~51,00 -5l00 ~51100 ~-51100 -51,00
~1330 2120 -2120 2120 ~2120 2120
YT . SBE00 0 <7520 =3280 | <7520 3200

ASs]

Célculo de las vigas D - Dy = D ~ Dge

ilo = LO70 kg me

7520 ki Ne

]

i,
L - Mo = 3450 kg me

Gr = 3450 : 5 = 690 kge
v = 2600 lg/m.
Yo = 6500 ~ 690 5510 Ig,

vy = 6500 ¢ 690 = T190 lpe

3

L
It
P
gca
ot
(o3
o
-
n
°
N
N
I\
]
n
g;_
o

b
n
n
.
n

W
-
=
-]

AN
o

A

0087 Ile

.,
v

[
L1

i Xo = 359 1

liomento positivo méximo en cl punto e abscisa 2,23 o8 i

o= £1e76 2%2 % 2600 = 2380 kg me
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Célculo de 1a viga Dy ~ Dp = Dz - Dy = Dy - Dy

M = 3280 kg w.

M2 = 7520 kgo m.
Mp =~ My = 240 kg m.
Cr =

L42lo : 5 z 848 kg,
w = 2600 kg,

v{ = 6500 - 848 = 5652 Ke.

V2 2 6500 % 88 = 7548 1w,

X - 5652 % | 2 _ o 3280
- 052+ /( 2.17 ) 2 5200

X = 2,17 1.7

xl - 0070 e
Xp =  Febl me

Momento positivo en el punto 2.17 me.

M = (.47 x2 )2 x 2600 _ - 2620 kg, me
8

CAlculo de la seccidn,

Por la fuerzs Cortante HMi%. que pueda presentarse:

d -

7348
B 1.3 % 0.861 = 25

Por momento méximo posible:

¢ :Jm‘%x?—o‘qgr—rgz 46 em.
. x p.4 '

h 2 50 cm,

v = 731,8 = Toly kg.cm®
Oe X X

VI Z Tek = 55 = 1.9 kg. cm@

Voy & demostrar lo que he dichc acerca de lass barras. dobladss

gi calculamos el acero que est@rf pare el momentc positivo.
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en el centro de la pleza, vemos que este acero se podria

donlar desde los puntos de inflexidn camblands on estose

puntos el sisno del momento. Para nuestro caso ol momene

to positivo en 1z viga en estudio es de 2620 kg. m. la =~

arega 4e acero necesario pszra este momento es de $.2 cme~

cuadrados o sea 2 de 3/4 de pulrada.

S1 doblarfa una de esnas varillas tendré 3300 kge que es

la capacldad de estna varille trabalsndo a 1a tonsgién, sin

embargo la tensién dlagonal que se presenta es de 1090 kg.

se coclocearhn astribos de 1/L " a cada

/2 oara cumplir --

con lss esnecificaclionss,
D Dp 95
Aom. (+) 2380 2620 2620
bx (-)l16730 7520 7520 7520 [7520 7520
2 2 25
Seccibn, 2 2
d L6 L6 L6
h 50 20 29
;;2 (®) 525 525 525
(=034 13.} 13,0 13.0] 13 1%.)
2 &4 55 Gy ‘A 2 o
;{;é - Pl Z.f J o jﬁ& //; 2.95,
¢ /’/ ’ 26 35" //
. 2{7?/ \d/ &fs.,// 26
Ry st
sstrivos de 1/ " a cada 25 cm,
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larco IIX
(2).

= 7000 iy tle

o
—

Loy

Vv oz 0950 I
w = 22?0 lii;/lllo
La carga que obra sobre la colwma exbronia os de n7h50 kg,

g 2 1/20 % 500 x hhso o o= 7111, 000

.
H

L cile

La viga absorbe @
711000 x 0,143 = 106,000 Iy cr.

La carga que oura solre las colinaas iniernas os de 31365 kge
s = 1/20 x 300 x 81365 = 152304000 Ly e

Lo viga absorbe @

1,230,000 x 0,1% = 160,000 k0 crie

Ay B, ¢,
- 7000 - 7000 - 7000 ~ 7000
1060 - 1600 10600 = 1600

- 5910 ~ U000 THI00 = 0600

-2660 =3200

- 7000 - 7000 - 7000 ~ 7000
1060 1600 - 1600 1600
=060 ~ BIC0 -~ 2600 <500

CAlculo do la viga Bg = i

da = 5940l e
b = 3600 ki ne

Ma - b = 2660 kg e

Gp ® 2660 : 6,10 = L37 kg
va = 6950 - 137 = 6513 kge
6950 % L37 = 7307 lge

&



X
X

A2

1

- 07 -

l” ¢ V/( 2007 )2 - 9l,0

E.U _ .._.7[_, Tla
lel3 m,

Je81 0

2
{ lo7h = 2 ) x2270 - 3470 Iy .

Cdlculo de la viga Bg - Co

i
lie
Mb
ir
b

Ve

*b
*e

Moento méiximo positivo a 2.83 = (1.8 x 2%2 X,

=

R}

=

o
-

5&00 g g

3600 1z wie

e = 35200 kg ne
3200 ¢ 6,10 = 525 ..
6950 - 525 = [h2
6950 4 525 = 7h75 )

8%%% # \/( 2.85)% - 2 2%%%

& &

2,83 1 1.8
1905 Me
)-1-065 e

2270 = 3700 Iz me

Clleulo de la seccidne

d

775 - .
Btz—'- X eZ‘)vD‘l x 50 x T.g - 26"5 Clile

Por momento méxinoe

a :\/ 860000, = L5.5 ma

I07, x 30 x 1.5 =
50 cme
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Ao Bg
Mom. (%) 3470 3709
Max {-) 18060 8600 | 8e00 8600
i D 2 30
d L5.5 L5.9
h 59 . 50
As. (%) I O N T4
om® (=) {1642 17.3 17.% 17.3
| e afr
= = o e - e
§
&:‘f‘fl" 2
sofl /{ 3 =
adss i
batribos de 1 " a cada 25 em para armar,

MARCO IV (2)
M = 8000 kpg. m.

Carga en el extremo

Ms = 1/20 x 300 x
La columna absorbo:

1,200,000 x 0.426
La viga absorbe:

1,200,000 x 0.1,8

800&5 kgo

80045 = 1,200,000 kg. cm.

X

511,000 kg. cma

= 178000 k. cme

Carge en los nudos Intermedios = 1/,1%400 kg,

Ms = 1/20 x 300 x 141540 = 2,122,100 k. cme
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“a columne angorbe:
2,%22,100 x 0,37 = 785000 kiz. cme
La viga absorbe:

2,122,100 x 0.15 = 276000 kg. cm.

A By Cy
-?ogg -§020 -8000 ~8000
7 -2760 2760 «2760
<6220 -I6;66 ~5250 T ;66
4540 5520
-8000 ~-8000 ~8000 -8000
1780 2760 -2760 2;60
9%86 5200 15760 =520
L

Gdleulo de la viga Ay - By = Dy -~ Iy

Ma = 6220 kg, m.

Mb = 10760 kge m.

Mb - Ma = L540 kg. m.

Cr =USLO : 6.1 = 745 ke,
v = 7850 kg.

w = 2580 kg. m.

Va = 7850 ~ 745 = 7105 kg.
Vo = 7850 4 745 = 8595 kg.

x = ;%g% + V/(2.76)2 -2 _gggg

X = 2.76 % 1.56

X1 7 1.20 me

x2 - u.§2 Tle
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Momento méximo positivo a 2.76

1.56 x<§2 % 2580 - 3140 kg, m.

CAlculo de la viga Ay = Cyp 20y -~ D

-

Mb

1

5214,0 kgnv Me
Mo = 10760 kgo Me
Me « Mb = 5%20 kg, m.

Me = 5520 : 6.1 = 905 kg.

Vg = 7850 - 905
Ve = 7850 905

"

5945 kg,
8755 kg,

g%%%~ N \//(2.70)2 -2 28

x = 2.71 % 1.8

11

X

xl - 0.91 Ms
x2 = 451 m.

Momento mfiximo poslitivo a 2,71

1.8 x 2% x 2580 - L2, kg. m.
8

Célculo de 1la seccibne.

- 85 -

¢ 2 s S X Ioy 5 003 om
_| 1076000 - 5045 om.

3 {/;0-7h7x 35 ~ 50.5 cm

h =z 5% ¢m.
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2
i

Voo 8595 = 5. kg. cm=,
T 13 x 30 x 0.861 x 50.5

v!

S = Le? = 0.8 kgo cm?

El esfusrzo de tensidn dilagonal lo abisorben las barras dobla=-

daﬂo
Ay By c
Moms (%) 21,0 11200
Max.  (=)| 9780 10760 10760 10760
Sec. b~ %0 30
d 50.5 5065
h 53 53
15.82 (;‘) 5072 7965
cm
(=) 37.7 19.6 19.6 16.6
Zﬁ/'f’ .. 287" )
2T ] L /gf{‘fa'
e P Pt
- < / T <
f§ " /: %
Ve 77 /297
tstribos @ de 1/ " a cada 29 cm. para armar.

1 cdlculo del nivel No. I lo suprimlmos por considerarlo ~
practicamente igual al niveo No. 2. En réalidad las socclo-
nes de las vigas pueden permanacer iguales va que la varla-
cibn de momentos es debida ¥nicamen'e al sismo, ¥ como he -
conslderado qua estos niveles Inferiores se Lhan a tomar los

marcos perfectansnte empotrados, considerard cue ol momento=
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se distribuve en lus misma forma que el nivel anterior.

Célculo del nivel Cero(Planta comercios).

Como se vé en al corte adjunto, la planta baja difler:z de
las anterlores vor verlaz razones.

Por principio de cucntas 1la conslderacidén de gue como es
una planta para comerclos nrcesita una superficlie mayor
de iluminacién, sereacién y aln la posibilidad de 1insts
larse mezzaninas, 1o que nos obliiza a dar una altura de
500 m de piso a techo, diferliendo de los nlvelss anterio
res en dos wmetros ds alturae.

3l segundo problema que se prosenis sn esta planta es el
caso de la necesidad de marquesina nue regilere por el ==~
proyecto de la obra en sf, lo cual ss rosolveré modiante-
trabe calculada a torsién, figadas entro columns de los -
marcos de fachada, las que soportardn la carga del voladi

zo deo dicha marcuesina,

i
i
i
H
i
{



L E T

« gontintacién orozedn a celeulsr la loss on voladion de
la mer~ucnine v osu vigs de apnovo.

SAlculs de 1s losaa

Supeoniendo qw la caprsa vive sorre le losa va s ser muy
eventual, ls consliderard do pegueitn mapgnitud, mhs al --
considerar 0 relleno, el poso prounio d2 le losa, la --
naris de cantevra v probablenente lz sulecibdn de carteles
de an'neio, conzideraréd una csrga total de 500 kg, me,

M- Pl - 200 x 1.5Q - 375 kg ox m.

- 3700 e~ & cm.
W 0T % 100 -

GeTH C“ba

[
t

¢ 3/8 a cada 12 cm.

Por el esfuerzoe cortunte:

éa = 130 - 10 cm.
Sl x 0,861 x 1.0 -

h = 1l%.

AsS = 31200 = %35 cm2

- 1265 x 16 x 0,861
# 2/8 & cada 20 cm.
Ikevisién por adherencla.

8, X.u x

N

o= 9 x =z 15 cme

I~
u

Bef % x 140 = €u3 kge eme

.
n




d -

759
04861 xx 15 x 6e3 -
Bstd correcta al esfuerzo de adherunclo,

Longitud de anclaje,

P

=~ 1265 % Q7L = o .
L e T 7lecem

Estos 71 cm. de lonsitud de anclaje requeridos ge arisunzarén
gobre 1la trabe de sostén que a le vor servirin de estrlnos -
para rmara

Chlceulo de lop marcos del nivel O,

Seceidn vigas. Hercos T v 1.
b = 30 ;I = 512000 cwmh.
h = 50
Seccidn vigas. Marcos ITI v IV.
b = 20
n = 60 I

540000 enit,
Seccidn colwinase

1 & 55 cme secclén cuadrada; I & 762600 ot
MARCO I qo)

Rigidéz;
Vlga - .,II.:— - LO——-';:‘Z?)OO - «52)4.
Col. = 1 . 762600
- - z*gua* 2 1525
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Factores da distrituclién pare los extremos,.

viga = 62l - C.l
& 1525 & 625 % 252 T 33

C 10 - 25u2 -
Ol F yems 6L v 2542 0s5h2

C lon hd 11:25 - .7,
Otefo = e o T ¢ Ot

Carga que onra sobre las columnes extremas,
P = 68,737 kg.
Ms = 1/20 x 500 x 68737 = 1,725000 kg. cm.
La viga absorbe.
1,725,000 x 0.33 g 228,000 kg.
Las columnas absorben:
1,725,000 (0.326 % 0,54)) & 2,497,000 kg. cm.
Carga que obra sobre los nudos intermedios = 112,85 kg.
Ms = 1/20 x 500 x 112,485 « 2,770,000 kg. cm,

Pectores ce distribucibén para los claros intermedioss

vigas - 5 62% - 0,118
Col. n]_ = _%g%__ OoLlr(s

Cole ny, = "%%%%”

Las vigas absorbe:

0.289

2,770,000 x 0,118

328,000 kgn Che

kns columnas absorben:

2,770,000 (0.289 % 0.475) = 2,114,000 kg. cm.



Homento méximo pesitivo a L1081 :

M = 3350 I3 vie )
B, i3y By
(2350 3% |25 2330 |25 "o
' 5560 - 6560 6560
e R |m IR E
E1050 =50 | =50 570 |~ %6 =TT
Cdlculo de 1a viga B, - By = I!:‘.r) - Ig

M, = 5610 Il ma

iy = 50 lig me

Mo = M3 = 5560 kg me

Cr = 5560 : 5 = 1112 kg.

v = Looo x

= 1590 kg.

Vo, = L4ooo +11l2 = 5112 kg

vy = Looo - 1112 = 2808 kg.

x 1590 2 \/(1.81)2 2 E%g—

x = 1.81 3% 1.64

Xy = 0,17 me

X = 315 me

i
¢
t
g

i




= =
[\C I
1] 1]
o
[e))
\J1 | nd
< o
v Ox
R M
°
g .
e o
®

Cr 2 65060 ¢ 5 = 1%12 ke

<
Ha
[

= LOOO = 1312 = 53122 ke.
Vo = 1000 - 1312 = 2688 ke,

26688 & 1.69)° . 0
~Teg5— .. \/‘ N -2 s

x = 1,69 ¥ 1,50

"
1

x1 = C.19 m,

Xz = 3,19 m

Momento mhximo vositlvo a 1.69 =

1.5 x 22 x 1590 = 1785 kg. m.
5 -

Chlculo de la secclén.

d - 55‘12 ‘2LL.3 Che
® B x 0.861 x 300 ¢
- 661000

a - «1 cm.
- \//10,7u X %0 = b

h = 48 cem.

v = 9312 = LeS5 kge om®

30 x 0,061 x [[5.1

El esfuerzo. de tonsidn dlagonal lo absorben las barras

tladas.

do-
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EO Eq E2 E5
Mom., (4} 2140 1785 1785
Méx,
(=) Bblo 6610] 6610 6610] 6610 66190
Sec. b 30 30 30
d 45 45 L5
h L8 U8 18
As, (%) Lo 35 %6 08 7,65
em2
(=) | 11.4 13.0%  13.45 13.450 13,45 13.4
L
ﬂ/ 'r-ff“ = : o
7 11 //
72%% //5402' 2434
Eetritos & 1/ a cada LS cm para arumar,

MARCO II( oy
M = 5LOO kg. m.

Targa sobre la columna extrema = 11,2L% ke,

Ms

La vipa absorbe:

-

1/20

2,860,000 x 0,133 = 380,000 kg. cm.

Las columnas absowben:

500 x 114,245 T 2,860,000 kg. cm.

2,860,000 x (0,541 + 0,326) = 2,480,000 kg. cm.

Carga sobre la columna Intermedia = 194,70 kg.
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1/20 x 500 x 194740

Las vigas absorbon 3

4,880,000 x 0,118 =

Lasg colurmas absorbon

577,000

= 1,880,000 kg cnme

kg cme

11,380,000  (0.475 + 0.209) » Le303.000 kg cu.
D, Dy D, Dy
e b e el g
=t5a Tt | Fo T | 4 T
9579 11540 11500
~51100 -5.00 ~5100 ~5400 -5100 ~50;00
S O e oo |aH SR

Cdlculo de 1la viga D - Dy = Do - Dy
Mg = 1600 kg me
Mg = 11170 kg me
My = 1o = 9570 kg me
cr = 9570 : 5 = 1914 kg
V = 6500 kg,
w = 2600 kga
Vo = 6500 « 191y = U586 kga
V = 6500 4 191 = Bhil kg.
x = 2486 \/71.76)2 -2 3600
x = 1.76 E 1.37
xq =z 0439 me




X3 z 3.13

Momsnto mhAximo positivo a 1.76

~-100~

1.38 x 2% x 26
8

Viga Dy -~ Dp = D, - D5 = Dy = D5 = Dz - Dh
M) = 370 kg. m. |
Mo = 11170 kg. m.
Mz - Mp = 11540 kg. m.
Cr = 11540 : 5 = 2308 kg.
V] T 6500 ~ 2308 = }j192 ke,
Vo z 6500 4 2308 = 8808 kg
x =z

25t

Xz 1.61 & 1,51

X1 = 0.10

xz - 5012 Me

m

Momento méximo positivo a 1l.61 =

z 0
(1.61) 2 —pls-

1.51 x 2% x 2600 - 2980 kg, me
2 =

Célculo de la secclén.

h

1t

8808

d.ip x Obbl

x30x1.3

1117000

\/,10.7h x ;O x la5

= Sh cm,

310 3 Chnle

51.5 cm.
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4008 - 5,1 kp/ond
v " 30 x LU6L = 51.5 ;.;—1'5 - 2t [)/

¥ T 5,1 - 2 = 0.9 g/ cm®

131 esfuerzo de Gensidu diggounal lo absorbe las barras dobladas,

D D

o 1 D, D,
dg? () 2150 ] 2930 ‘ 2630
T (<) fozo0 11170 {13170 11170 | 11270 11170
Sece b %0 %0 30 ’
d 51{5 5105 5105
h sl sl BN
As. () lialy 5% 563
B12 (-) 1643 19.8 | 19.8 19,8 119,8 19,8
7" 2 ) ) A
D=t %gff‘ﬂ P 24
o \ ~ ; / v A
| PRV A AL
) a Batribos a cada 25 cme para srmar £ 1/L"

MARCO III.
" = 7000 kg me

Carga sobre la columna extrems ,s 68737 kge

Hs = 1/20 x 500 x 68737 = 1,720,000 kg cme
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Rigidez
vigaz I = 540,000 - 88
¥ 510 = o7
Col =

I 62600  _
I 1;366"“ = 1925
Factores de dlstribuclén.

Para los extremos.

- 887 -
vige - g s amn - 00t

Col. Nl -

]
™
—iNo
it
<o

L ]
A
P}
3

Cols Ny =

L]
foud
v
1t
O
L]
N
o
[s03

Por carga.

La viga absorbe:
1,720,000 x 0.179 = 308,000 kg. cm.

bas columnas absorben:
1,720,000 (0,51 + 0,308) = 1,412,000 kg cm.

Cargs que obra.sobre las columnas Intermedias 114245 kg.

Ms = 1/20 500 x 11h2L5 = 2,870,000 kg. cm.

Factoraes de distribucidn:

iga - 887 = 0.1%52
VIS - eerw BT Toas v e © O C

-%%ﬁ%~ = 0.435
Collo z 1525 o 0.261

La vipa sbsorbe:

Col Ny

114

2,870,000 x 0.152 = L3B,00Y kg. cm.
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Las coluwmnas absorben @

2,870,000 x  {0:435 + 0.261) = 14998.000 kg cr.

AO BO CO
- 7000 - 7000 - 7000 - 7000

- 5980 - %%%o . gggo - %280

- 7460 8760

7000 - 7000 - 7000 - 7000

- 10go 1330 - 11380 1380

Calculo de la viga A =~ D = D - &

1o

it

5920 Il ite

i1 11380 kg e

Cp m  Th60 : 5,1 = 1220 kge
v = 6950 kge

2270 kp/me

11

u

33

Vo = 6950 - 1220 = 5750 Xg.
Vi, = 6950 ¢ 1220 = 08170 kg.

- 2730 w o 2 - 20
= c R JesR - e g

X - 2252 2 1072
X}y = 0@80 Me
32 - hoah TMe

Momento mAximo positivo a 2,52 &

2
"LIEXZ x 2270 = 53370 ky cme
o




N
aV;
~J
<Ol

Viga By -~ Co = C., - DIg
Mf) = 2620 kg. .
NMe = 11380 kg me
cr = 8760 Y 6.1 w 1349 kg
Vp = 6950 = 135 + 5515 kg.
Vo - 6960 & 1035 = 8385 ko
X = fald f V/ (2.13)2 - 2 2020
X I 247 kg
Xy = 0.5h4 me
X2 Z [he3%2 m

Vomento mAximo positivo a 2.43 =

2
1.89 x 27 x 2270
8
Chlculo de 1lu secclédn:
. 8365

= 1200 kg, m,

~ B x 0.E6T x 30

30.7 C e

/

1175000

TG &

)

o
v X 6861 X (;YJ
5-6 -1 02 - l.”

= 50 cm, h = 50

ol
. - Oeb kg cm®

o]
kz. cm=

CMMe
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Ag B Cq

Bome (4) 3370 Li200
¥hx. (~) 10080 11380 11580 11500
boce b 30 30 .

d 58 54

h 60 60
Ace (%) 5030 6465
Cm2 (=) }15.8 18.0 18,0 1840

3/({/,, " L. e
T M/Z 7% ,,/A‘ S / 24%

<

//";%

7
Safs Tagn

Estribos £ 1/ a cada 30 cme

MARCO IV (o)

K = BOO00 kgs
7580 kg
2580 I/,

v

H

W

4

Cargea scbre las columnas extremas : = 112,185 kge
Me = 1/20 500 x 11285 = 2,820,000 kg ome
La vipga absorbs:
2,820,000 x 04179 8 505,000 kg cme
Las columnas absorbon:
2,820,000 (04513 + 0,308) = 2,315,000 kg cme
Larga sobre las colunnas intermedias =  194,7L0 kze
Ms = 1/202500 x 1970 & 4,870,000 kg cme
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Les vigas absorbe:
44,870,000 x C.152 = 742,000 kg. cm,
Las colamnas absorben:

4,870,000 {(0.435 4 0.261) = 3,386,000 kg. cm.

Al B c
-3000 ~8000 =-8000 -8000
050 E%kég 70L20 =720
w3350 - - 0 -
12),70 148lLo
-8o000 -8000 8000 ~8000
~5050 120 120 20
_I%U%E‘ = 580 —I%H?U‘ “1%86“

Célculo de 1lm viga Ay - B1 =z D1 - Ei

M1 = 2950 kg. m.
Y2 =z 15420 kg. m.

Cr = 12470 : 6.1 = 2050 kg
va = 7980 « 2050 = 5530 kg.

Vb ~ = 7580 #2050 = 9630 kg.

% = 0 + (2.11)2 - 2 _2950
T s "%%36 - \// 0

x =z 2.1 F 151

X1 = 0.635 m.
X2 - 5.65 Tle

Yomento mAximo positivo a 2.1h

2
1.51 x 2580 - 2950 kg. m.



Célculo de la viga By = C; = C; = Dy
I, = 580 k3 .
e = 15520 1y .
e o= 8o ¢ 6,1 = 2380 kza
vy = 7580 =~ 2380 = 35200 lg.
ve = 7580 + 2380 3 9960 kg.
x= 2 -%%83 \ﬂe.oz)a - 22‘%%%
X = 2,02 % 1.91
X3 = 0.1l me
X2 = Fe99 Yie

lomento méximo positivo a 2,02 =

2

1.91 x g,x 2580 = 1760 ki me

Célculo de la seccidn,

9960

Jell % o061 % 30 3 13 =

0

a- V/ 151,200

h

!

10,70 x 30 x 1.3

63 chle

9960
50 x o861 x 60,5 x 1.5 -

1].09 - }.Loz

0e7 kg/cmle

35«5 cme

- 60.5 Clle

o9 Xg/cm@
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Al B3 Cy
Mom. (%) 2950 4760
M&x. (=) 13050 15420 15420 15420
See b 30 30
d 60.5 60.5
h 63 63
As  (¥) Lol 7s2
cme  (-)]19.8 23,0 | 23.4 LA
2 3B
. ‘fé’f/ 62’,6/‘12* s
I’; s ‘;‘7 e
9{ ~F5F
G PR
- ,
s Zf/’é -
watrivos g 1/ " a cada 30 cm para armar,

Chlculo
En este
niveles
nuir ol

termedl

del nivel 0 (Piso comerclo}. Loaa.

nivel tendrémos los mismos tipos de losa que en los
anteriores., Haré la mlsma consideraclén para dismi-
claro de las losas, es declir proyectaré una trabe in

a que me subdivird el claro en 2 partes lguales.

Trabessecundarlia,

2205, x 2 x 750 = 1145 kge me

W=~ 5x 1145 = 5725 ke.

Peso pxr

opio = 600_ kg,

M= 6_22_3_5.2_ = 3950 kg. me
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a = wﬁ%ioﬂ‘l_ - %3 cn.
N e
N = 10 cme
As = . 595000 - 55 cm@
1265 x ,ubl x 58 2 990 *
v 6325 = 5,85 kp/eme
- 5X P25 % BhLl = 38 -~ 7 CT

Ho reguiere estribos, llovard Gnicamente sstribos de £ 1/L4" a
cada 20 cnes para arual.

Célculo de 1a losa, para el nivel en estudioc, o sea ol piso de

la planta do comorclons.

Lo tlione cono en los casos antorilores, tros tipos de losa: 4i,-

tipo Be. v tino Ce

Losa A, s

=

Lado conte; ¢ m 0s078 3 il= 04078 x 3205 x 750 = 5h5 kam.

Lado dise 3 ¢ = 04039 ;3 I ® 0039 x 3385 x v50 = 270 lign.

12 1z me

.
14

2
AL contwro.: ¢ & 0,059 ; i = 9059 x 3305 x 750

Sentlido Lar;o.

. . . - ~ e =7 <: 1cgr
Lado contd: ¢ = Q09 3 I 8 0.0:9 x 3305 x 750 & 350 g me

f1

a

b
3
|l:\)
Ny
IS

!

Lado disce: c = 00255 1! = 17 ki me

n
<
o
¥
w

2
AL controe: ¢ = 04057 3 Li = 04037 = 5.05 = 750 = 255 kg me
- 11500 “ o
Clle

¢ - 2 (i % 100 =

= 10 cue
Sentido cortoe

as (=) 3 511500 - 7415 cm?

1

T % Ueubl x 120f




=110~

# 3/8" a cada 10 y 20 cm.

As (*} - %1200 - 5._’4_ cm2
- X 0o x
g 3/8" a cada 13 cm.
Sentldo larpo.

As (=) = "IEBB’SFW”ﬁéggggI“: Lely cm2

g 3.8" a cada 16 v 20 cm.

As (4) = 2280 oy 1 33 o’
g 3/8" & cada 20 cm.

Losa B
Lado conbs = ¢ = 0. 0.069 sentido = L83 kg m.
i cortoes
Lado disc. = ¢ = 0. 0,035 = 242 kg. m.
Pos,. = ¢ =0, 0,031 + 2i kg. m.
d =7 cm.
as () = W00 2 6035 en?
x O, X
4 3/8 a cada 11 v 20 cm
A 1) - 61100 - L. 2
(4 2 P e = W5 em
g 3/8" a cada 15 cm,
Sentldo largofl
E As (=) = 28200 - 3.7 em?

7% 0. 861 % 1265
# 3/8" a cada 19 cm.
as (+) 3/8" 8 cada 20 cm.

Losa C.
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B

Losa Inturlor,
Lado conte ¢ = 0.063
Sont.
liome pose c = 0,047
Lado conte c = 0.033
' Sente
iionie POSe c = 0.025
da = 7T cm,
h = 10 cum,.
Sontlido corto.
- W00
As (=) - OO
B 3/8" a cada 12 en vy 20 en.
As (g) = 52600
T T W 186y Oeund
5/3"  a cada 16 cua
Sentido lar;zo.
%) __) 22100 [
( TeLd0h 3 Quul™ =
g /8" a cade 20 cn.
17500
LS .
vo () i ::12%)‘_)  0.d06L
g 3/8" & cada 20 cue
divel Sobanos
Garpgr deblda a la losne
-.‘! E‘ —-%‘-’.5.9. e '.750 - lr(OO i< Y
2
Pago do la viga.
b = 303 = 60 cm.
0.50 x 0,40 x 5,00 x 2400 =
Peso sonal L1700 4 2140 = 83L0

~ Lo kg me
+ 320 kg e

cortoe

- 227 kg me
largsos
4+ 175 g me

5675 cmee

la’ cn?,

1

30 cue

a

2.26 em?,

2110 kge

e
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Mz 68hgzx S5 - 2850 kg x m.
bz 30cme I =~ 312000 cmh

h = 50 cm,

b« 30 : I & 540000 cmh

h = 60
Columa 55 x 55 3 I = 762600 cmb
Rigldéz,
Aprovechado los célculos obtenidos anteriormente, se tisne =
los factores de distribucidn, puesto gue los momentos de Iner
cla son los mismos.
Sigulendo el mismo procedimiento, considerando vigas perfects
mente empotradas y aplicédndoleos el efecto del sismo, se tiene

Pera las columnas extremas:

[l

Ms = 1/20 x 300 x 80,807 kg = 1,215,00C kg cm.
La viga absorbe:

1,215,000 x 0,133

161,000 kg. cme

La columna abgorbe:

1,215,000 x 0,541

it

658,000 kg. cm.
Y la del nivel interior (0):

1,215,000 x 0.326 = 395,000 kg. cm.
En los nudos intermedios:

P = 131,305 kg.

Ms = 1/20 x 300 x 131,305 = 1,970,000 kg. cm.
+a viga absorbe:

1,970,000 x 0.118 w 232,000 kg. cm.
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La colwma {s) absovbe:
Le970.000 x 04175 = 9524000 g cms
La colwma (¢) abksorhe:
1,970,000 x G209 = 570 Iy cnle
Bl nonento debido o las cavgas verticaloss
o= 2050 5 .

Se tiocne:

-216350 -2850 ( 2
-1610 2320 1-2520 _2520 | 2320 _2320
~[160 ~0550 | ~5L70 ~ oov ~5f70 550

~2250 -2050 | =250 ~2-.50 | ~2850 ~2050
1610 2320 | 2320 =2520 | 2520 ~2520
Ry =5I70 | =550 Z5I70 =755 =570
Cllculo do la visa ¥g - i3 8 kg = g
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X1 0.21 m,

xz - 3.65 Me

Momento positlvo mhximo en el punto 1l.92

M(+) = LLeTL x82)2 x 1568 - 2450 ku.
Viga By -~ Ep =z Ep - Ez=z By~ E =z B - Eg

Ma = 530 kg m.

M3 = 5170 kF m.

Mz - M2 = L6LO kg, ma

Cr = 930 kg.

w = 1368 kg m.

Vz = 3420 - 930 = 2,90 kg,

V3 = 3420 ¢+ 930 = 4350 kg.

x = .%%g M \/(1.80)“'..1_%%8_

x = 1.80 § 1.57

XL 2 023 m

X2 = 3.37 m.
Momento positivo mhxzimo en el punto 1.8 m.

W($) = 1.57 % 52 x_1368 - 1580 kg me

Eo E Ep E3
Mom. (+] 2450 1580 1580
Max (=) L)60 5170 5170 5170 5170 5174
Sec. b 30 50 30
d 41 L1 L1
h U5 5] L9
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Bstritos en u @ &/" a cada LO cm.

S4lculo de la seccibn,

) 1760 .
4z \/[10.72 X 50 - ho.5

Por esfuerzo cortante:

5350 - 20 cm.
Bolp x 0.861 x 30

<

350 = L . cm?
TR 0BET T30 © el ke em

vt 2 L.19 = 4.20 = - 0,05 kg. cm?

Lo quo nos dice que hoy un esfuerzo cortante menor que
3% f'e

MARCO II (s)

Moz lli{%szjL___ - 4,800 kg. m.

Carga sobre 1la columna exterma = 133285 kg.

Ms = 1/20 x 300 x 133285 = 2,000,000 kg, cm.

La viga absorbe:

el
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2,000,000 x C.133 = 266,000 kg, cm.
La columna (s) absorbe:
2,000,000 x 0.5L = 1,082,000 kg. cm.
Carga sobre la columna intermedie = 226,580 kg.
Ms = 1/20 x %00 z 3,%80,000 kg. cm.
La viga absorbe:
3,%80.000 x 0.118 = 100,000 kg. cm.
La columna (s) absorbe:
5,380,000 x 0475 = 1,6),0,000 kg. cm.

Considerando el sismo en ambos lados.

Teoo  Looo|lces  os| Hose  lioed

R S e SR e i
6660 8000 8000 v

4800 4806 | -4800 =800 | ~LB00 ~1800

-2660 ~11000 | =000 —%ooo ~11000 =1,000
%5 1Y4) =BBGo | < 800 =8800 | = BOO -§866

Célculo de la viga Dy = Dy - D5 - Dg

M, = 2140 kg. m.

My - 08B00 kg. m.

My = My z 6660 kg. m.
Cr = 1332 kg.

w = 2300 kg. me

vV = 5780 kg.

Vo =z 5780 ~ 1332 = LLL8 kg.

Vi e 5780 4 1332 = 7112 kg.
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H
t

M CEEE
X2 1.93 ¢ 137
Xl = 0.56 Me

X2 =2 3.0 m

M(3) o (137 x 3)2 %X 2300 = 2150 kg. m.

VigaDl— Do = Dz - Dy = Dy = Dg

My = 800 kg, m.

M> = 8800 kg. m.

My - My = 8000 kg, m.

Cr = 8000 3 5 = 1600 kg.

Vi = 5780 - 1600 = L,180 kg.

V2 = 5780 4 1600 = 7380 kg.

- 4180 % . 2 . 800
X = %363 ¥ \/ {1.82) 2 5%

X = 1.82 % 1.62

X1 = 0,20 m

X2 T Jelfy m.
M(4) = (1.02 g 2)2 x 2300 = %3020 kgo m.

Cédlculo de 1la sacclédn,.

Por momento:

a - 880000 -
00 x %0 -

53 Clle

h = 56 C,

Por fuerza cortante,
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- 7380 - .
2 0BT X B X 50 z b em

7380
5% x 0,861 x 30

v

= 535 kg. cm,

vl = 5.35 « [o2 = 1.15 kg cm. @
Me.indica que el esfuerzo es muy reducido ¥ es absorbido por

los estribos que se colocan para armar a cada 25 cm.

Mom. (%) 2150 %020 3020
Méx. (-))7160 8800| 8800 8800 | 8800 8890
Sec., b 30 30 30
d 53 53 53
h 56 56 56
Be. (1) 2,70 56 542
em® () 12.3 15,1t 15.1 15,4 15.1 15.1
- P Agh | AFH A"
™ = =4 L= 3 Lo
$
Y edls
Estribos @ 1/4" ac cada 25 cm para armar.
MARCO III (=)

Carga debldo a la lcsa

6,10 & 1,20

2

= 9,00 me
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9,00 x 750 = 6750 kg.
Peso de la vipa :

0.3 % Cs5 x 6ol x 2400 » 2150 kg
Peso total = 6750 ¢ 2150 =& #9900 kg.

o= .Q.Q%ﬁ.ﬁ_.}.‘l = 1,520 kg me
Aprovechando los factores de rigidéz obtenidos en los casos ane
torlores se tione:
Para el nudo oxtremos:
Ms = 1/20 x 300 x BOH0O7 m 1,220,000 kg cm,
La viga absorbe:
1,220.000 x 0,179 = 217.500 kg cme

La columna absorbe (s)

1,220,000 x 0,513 = 0304000 kg cme
Para los nudos interiores:

Ms = 1/20 x 300 x 133,385 = 2,000,000 kg cme
La viga ebsorbe:

2,000,000 x 0,152

305,000 kg cm/
La columna absorbe:

2,000,000 x 0.1135 = 470,000 kg cme

Ag R, Co
~4520 =520 -14520 -h520
=21 $5050 -3050 43050
~%§20 <1520 ~u328 -ugeg

3050 4 -




“#Alculo de las viza Ay -~ By = Dy = Eg

Ma = 2345 kg. .
¥b =

[
-3
o
-3

O

kg, .
b = Ma 2 5235 kg. m.

cr

i
wn
N
o
A1)

= 860 ki,

Y

Vo= uuSO kg.

Vo = Bi50 - 86U = 3590 ke,
V1 = 4450 ¢ 860 = 5310 ke

£
'

= 1460 k. na

2 3999 4 \](2.14%2 - 2 235

X - 26&5 i 1067

"
!

X] = GQ?B Me
xa = h.lZ Me

2
M(4) = (167 x 2)7 x 60 = 202C kge me

5
iga By = Gy = Cp = Dy
Mb = 11470 kge me
e = 7975 ke me
e - ¥b 2 61C0 kg. m.
Or = £.100 3 6.10 = 1000 kg. |
Vb = 450 = 1000 z 3450 ke
Ve = LS50 % 1000 = 5150 kg.
X =z

B0 4 \/(2.57)2~2 Lo

X = 2‘37 i 1087

- -

X1 COSO Me
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X2 h-EM Tle

M (3) B (137 x 2&)32 2 60 = 2560 kg m,

Ao By Co
frigr;: (+) 2020 2560
(=) | 23l5 75790 7519 7579
Sece b 30 50
4 L7 L7
b 50 50
As. () %.55 o3
cu? (=) | )il 1.8 1.8 1.8
/4/;%?¥”‘4//”2§”éﬂ ;///?%égg 4({7/1:3§9£r
¢
-
Fudrs” 251857 gk
Estribos de 1/I" a .cads 25 che

C8lculo de la seccldne

Por momento,

-

4 -

h = 50 cme

Por fuerza cortanitee.

550

d

UJ|.0 x vO.BIJl

x 30

255000 - ) .
1 .7 X 3 - k7 om

25

Clle




S <5 = LT Xgeen®

et

ooy - - - I
Vo2 LT e hed on 025 kg, ené

Lgfusrzo que oo neccsite aprmado aspoainale

Carga de la losa = _Qgiﬁm:i_lzl_ T 2% 2.90 T80 =&

o

reso de la vigs.

N - 15700 x 6.l

£ &

8000 kry me

M3 = 1/20 z 300 x 171309 = 1,970,000 kg. om.

[ Y

Pare loe nudos exbrenmos

Las columnas absorhent

1,970,000 x (Ca5h1 0326 ) 2 1,TOR,000 Kge Cme
Lniviga ahscrbe:

1,970,000 % 001733 = 262,000 g, cme
Para los nudos intermedics:

Ms £ 1/20 x %00 % 826280 = 7%,4,000.000 ¥i. o
Las columnoa absorben: ‘

3,000a070 % (04289 % 0.L75) = 2,505,000 Ve oM

2 [APRRRArE S 1

¥ et e e Yeien g g %
Laa virnn ohisorban:

B.L00.C0 o {0L0T18Y 2 LO2,000 kg. oms

kﬁa
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‘ T
- ST - U0 T 2000 - Ll
4 2620 - hu20 g 1U20
= TIZ050 SR

e e e = e}

GAdlevle da dag vismz .y o~ Bpoxo o4 - By

T = 54300 Yoo,

b u 120200 1 .

op B GLLD 1 LWl = 1082 .

= TA50 0 kg

r = 2540 lp/me

ya oo 850 - 1022 =z 67810 ko

Vb o= 7850 ¢ 1002 = 2932 1.

< ozogel freen? -2 g

bl 2 2.05 1 154

Xg = 0499 1.

x, o= he3l ma

2

Gomento mAximo rositivo a 2.635 = £ 2580~ 3650 ke e

1.38 X Eg

Vipo Dq - Cp = Cl - D1
I.Z,_,‘) = 39050 ki we
e = 12020 kg me
an o= HOKO ¢ 5.1 = 1315 kg



vy moO7ES0 - 1315 = 6555 kg
v. = 1415 = 9165 Lge
- 6535 4 (a6 -2 3589
= I gt e 5550
< u 2t 1,70
x{) 2 0670 Mie
Xe = ).'.016 Me
2
tomento mAxIno pesitivo a 2,46 = 1.7 X}g x 2580 = 57L0 I me
8lcnlo de 1a seccldn.
- 9165 -~ Nh2.1 en.
d = Wo!], X 8361 X 50 - l
- 1202000 - el ome
= \/10Q71L 230 x 135 = ok em
h - 57 cme
v = 9165 =~ beb Xp/em?
50K W80 T BL -~
¥1' 2 hab = Le2 = 244 Yr/en®
z = 395 2 : 111 en,
T o= 1/2 111 x 2. = L1000 kg
i = l%.;lg_g_ = U estrives g 1/i en dos ramas,
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lon, [ 4) 3650 birike ﬁ
vax (=) 10620 120200 12020 12020

b 30 30
Soce @ 5l N ok

h 57 57
Se (%) 6.2 Hels
em® (=) 18.0 20,100 20.40 20440

LD T e
. s

ERVILE

e .
L3685 6335
Vma’x po - = ——\EB\ _\.K

— 263~ S g3zl g0 A \\\ 0165
~
\ \.\\

Estribos 4 1/l " & cada 5,16,25,38,50,65,85 v 110 cm
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CALCULO DI LAS COLUMHAB.

Para focilitar el trebajo de este ecapitule, que correspon
de al estudlo de las colwmas, estudlard una columna cualqule=
ra por el método directo, coma en este caso casi todas las co-
lumnaa son con cargs oxcentrica y fuera del nucleo central, «
se traterdn como vigas doblsmente armadas, las demas colunnage
se obtendrdn de las griflcas para facilitar Gnicamente bste —=
trabajo.

Bn vistn de gue todas las colwinas forman partc de 18 ese
tructura, v su finica variante es la intensidad de la carga ene
cada uno de los niveles, cualguier método usado para ua nivole
ge utilizard ol mismo para los domas nivelese

En cada nivel encontramos cuatro tlpos de coluwmas y que=
son?

Tipo 1 coluwnna central

Tipo 2,columna lateral de las ecrujies de .00 do clnro.

Tipo 3,colwmea lateral de las crujias de 6,10 m.de claroc.

Tivo li,columna de esquinas,

NIVEL 4 7
Col, tipo # 1,
P & 20 890 kge

a = b = 30 eme

1/20 x 20890 x 300 = 31,000 kg cm,

o/b = 15/30 = 0,50

sl p & 0,035 da Age

P1I/P = 0,35

P = 59 x 0. 35 = 20 800 kg igual & 20 290 kg,

Hs

it
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As = 3C x 30 x 0.03 = 27 cm?

8¢ 7/8 "

La columa anterlor se resolvié con la ayuda de unm - ~--
gr&flica, la cual nos da directamente la cantl-ind de acaro=-
quoc se debe de colocarse en forma simetrica es decir 1/2 ==
ds As a cada lado. Como la seccidn obtenida es parn la car
ge concentrade y ol momento do temblor que actia en un sen
tido conclderado voy a revisar la canti-<ad de acero que que
@z pera absorber el slzsmo cuando éste considera actuando -~

en sentido perpendicular al ya considerado.

Es = 31 000 kre cm.

E - Uy 000 - 13 em®
T Fs & 30 x 2y ~ ’

Ze tiene de las B verillas obtenidas las cuabro que estan -
en Ins esquines, estas absorben el sismo nara el egstudio -~
cue se conclderando, =stas li varillas si absorben ol slsmo~
rera el sentido considerando ya que 13 cm? s menor que la-
srea que tlena la LF de /87,

Tivo § 2.

P = 11 295 kg.

By = 134 000 kge cme

¥s = 11 295 x 300/20 = 170 000 kg. cm.

>4 30l 000 Kg. cme

n

o = Ch 000 - 27 cm

-



az = 27 em® o sea B 4 de T7/4"

TIrO ;7 3

P = 11575 kg

My = 128.000 kg o,

Ma = 11 575 x 300/20 = 17l 000 kz.cm.
1 = 302 000 kg cm,

) 1 26 cme

puesto que tanto il como P son cagl iguales que para la 2
se tlene aue Lz = 27 em® o sea 8 g 7/8",
TIPO 3 Iy

6 1182 kge

91 500 kg cme

682 x 300 / 20 = 96 500 kg onm.
188 000 kg cme

=m0
B d
noon

17

- 188 000 . o

[} - 7 9 cn,
61!-83

5% p igual al l.00 ¥ de Age. slendo Az, areca de concreto.

P'/P = C.1L5

P » L9 x 0,145 = 7 200 kg mayor de 6 1i82 kz.

An = 30 x30x 0,00 = 9 en,

En vista de que son LT £ de 3/li en las esquinas servirin-
tante para el slsmo considerado, como para el sismo cuando ===

actila en sentido perpendicular,

NIVEL # 6.
TiQO -"E le

p = Ll 535 kpe
Me = Iy 535 x 300/ 20 = 670 000 kg cme



a-»%Y%ea~4no em

e/b = 15/L0 = ¢,375
SL . = C,0% de A,
PV/P z Ok

Pz 10hel x Oelili = 116 ton mayor de Lli.5 tone

/

. o)
Ag = Lo %z 40 X 0,03 = 4§ em”

¢ ¢ 11/8",
P oz 2L R60 k.
Moo= B11000 Kol cne
Ms oz bl 560 x 360/20 = 267 000 kp. cm.
No= 778 000 ke, ome

8 - Zgﬁtggg“ = 31,5 cm
- P

a=">bzL0cm.
o/b = 315 L0 = 0,78
PY/P = 0,25
P o» 1048 x U.29 = 26, ton mayof de 2.5 tona
Ag = [0 x LC x Cu.03 = L8 eme
8¢ 11/8y,
Pz 25 000 kg,
Mv = 3516 100 kg. cm.
¥s o= 25000 x 300720 = 3795 000 Ugs cme
¥o= 291 100 k. com.

oy
- ¢
= 27,0 on.
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Pr/y B 0,265
B 108 x 0,265 @ 28 ton mayor de 25 ton.
Ae = L0 x 0 x 0,05 = U8 cml,

841 1/8"

"

P = 1l 292 kg

v = 363 200 kg cm.

Mg = 1 292 x 300/20 = 212 000 kg cm.
M = 578 200 kg om,

e

5E8 200 . 40 cme
e/b = 1
Sjendo p ® 0,02 do Age

PP = 0,17

P 2 96,8 x 0,17 = 1665 bon mayor de 13 tone
As = 4O x L0 x 0,17 = 32 cm®

6 g1 1/8"
NIVEL # 5
Columna tipo T

P = 6818 kge
s = 68180 x 358 - 1,0203000 kg cm.
C = 15 cme

a = b = L5 eme
o

%—'—- = 052, slendo p m 0403 Age

0430

i




P - 1%2,1 x 0,52 = tons, mayor de 63.18 tons.

As = L5 x L5 x 0.03 = 60,5 cm?

8 & 11/L"
As' = acero pera el sismo cuando actfia en el sentido
normal.
L& 114"

As total 8 4 1 1/L"

Tivo # 2

P = 37825 kg.

Mv = 111000 kg. cm.

Ms = 37825 x 300

M

570,000 kg. cm.

411,00 +570,000

e = 981000 = 26 cm.

= 981,000 kg. cm.

a = b = L5 cm.
c- .
E-%g__:O.E\E\
51 p = 2.5 % AgZe
Rp'= 0.30

P

P = 1276 x 0.%0 = 38,2 tons. mayor de
As = €.025 x 15 x 15 = 50,5 em@
8¢g11/8

2
AY o Aggglgggg = 16.0 cm®

i 1 1/8" mayor

As total = 8 ¢ 1 1/8v

37,825 tons.

de 16,0 em?




-132-

Tipo # 3.
p =z 38,485 kg.
Mv

316,100 kg. cm.

Ms = 38485 x 508 - 575,000 kg. cm.

M

it

316,100 % 575,000 = 891,100 kg. cm.

891,100 . 3.} .
3,8 - 3ol om

o
1]

8zxbzy5cem,

e 231t = 0,52 cme
5

§1 p = 0,02 Ag.

P "= 0.%1 cm
P

P = 122.5 x 0.31 = 38.8 tons., mayor de 38,4 tons.
As = [45 x 45 x 0,02 2 40.50
8 ﬁ i

Ag = 900 = 16.7 cm?

L F 1" 2 20,12 mayor de 16.7 cm2
As total = 8 ¢ 1",

Tipo # h
p = 21,977 k.
Mv = 363,200 kg cm.
Ms = 21,977 x ég%_ = 329,000 kg, cm,
M = 5651200 x 329100 - 692’200 kgo Cile

e - 6221200 - 32 ¢
- ”
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g = E;;l__: 0,72
1

5L p =z 1.5 75 Lge
P! . 0,205
p - .
p = 115,8 x 0,205 = 23,6 tons.mayor de 21,98 tons,
As = U5 x 15 x 0,015 = 30. cm.
6 g 1%,
A 2 6 P

As total = 8 g 1",

P & 92,595 ke

s = 92,395 x i% = 1,385 kg cre

e = 15 cm.

a ~ h = 55 cme

2 = %_% = 0.272

Sip = 0.02 aza

2' - 0.53

b

P = 183 x 0.5% = 97.1 tons. mayor de

As £ 55 x 55 x 0,02 = 60,3 emPe
7 8411/l
Tino 2.

p = 51,660 kg

Wy m 0b11,000 kg ome

92,.ly tonse
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Ms = 51,660 x ig% = 770,000 kge
M = 511,000 ¢ 97703000 = 1,181,000 kg,

e = 1,181,000 .

- _%T,—é'éﬁ_‘ = 23 che

b = 50 cme

8 -

g = %% - 0,146 cme
Si p - 0002. 386

2' = 0.3l

5 343

P T 151.2 x 0,343 = 62 tons, mayor de 51,66 tons,
As = 50 x 50 x 0.Y2 & 50 cm2,

8 41 1/8",
05000 ot 20 Cm2e
%%O x EE -

20 cm® manor de 4 £ 1 1/8",

A3

Tipo 3.
p = 52540 kg
Mv = 316,100 kg.

Ms = 52,540 x ig% = 788,000 kg cm.

5 = %16,1000 ¢ 788,000 = 1,104,100 kg.
- 1,104,100

e - ~1_§%fgﬂa o 21.2 cnie

= = 21le2 ,

b ——5-'(.7——— iy 0-1,25

a = » = 50 cme
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Sip =2 % Az.

B' . 0436
s = 365

P = 151,2 x 00265 = 5.8 mayor de 52.5) tons.
A3 = 90 cm?

8¢ 11/8"

Mipo f I

p = 30,232 kg.

Mv

tt

263,200 k. cm.
MS = 30,232 % 300 - 1154,000 kge cme

M =z 36%,200 + 154,000 = 817,200 kr.cm.

6 = ”gl%ﬁgggE = 27 cm.
_%% - 0.54

Si p = 0,01 Ag.

e
b

B' 2 o.308

= 137,% x 0,308 = L,1.20 mayor de 30.23 tons.

g = 50 x 50 x 0.01 = 25 cm?

L g 11/8%.
v pera el sentido normel i 41 1/8"%,
Total = B8 1 1/8".

Hivel Fo. 3

P = 116,610 kg
Ms = 116,610 x i%%. - 1,740,000 kg. cm.




a = b = 55 cm.

2 = %’ s 0,272

=1 P = 0405 fime -
Bz 057

T o= 189.2 x 0,57 = 116 igual 11é,
As = 55 x 55 x 0,03 = 9l eme

12 41 /1"
Tipo 2.
p = 65,495 kg
v = 546,500 kg cn.
e = 65,195 =x 300 ~ 6305000 kg cm.

1 = 980,000 ¢ 546,500 = 1,526,500 I c.

1,526,500 . -
——%5—,5—3‘5—— - 2503 Cllle

% - g%éé : 00).!.22
sfp = 0.02 Age

[}

D' = 037

p = 185 = 0378 678 mayor de 05.5 btons.
55 x 55 x 0.02 = 60,25 cm2,
8221 1/4".

Debldo al slsmo para el sentido normale

=
[&]
1)
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A's 2 88 200 = 297 em€ wenor do L &1 140,

Luego queds con 8 ¢ 1 1/4" en total.
Tlpo # 3
Pz 66,595 kg.
Bv =z 511,500 kg. cm.
lis = 66 o x 00  « 1,000,000 kg cm.
' 3995 zg-o—- o4y ’ g

o = 1é5115200 ~ 22,7 om.
b}

<) : 220 Ind O-”lb

b

58 p = 0.02 4g.

R' = 0.375
p

P 2183 x 0.379 = 67.8 mayor de 6b6.b
as 2 Bg 1 1/4".
Tiopo #
p = 38,487 kg.
v o= 4}5,700 ko oem.
Ns = 38,457 x é%%~ » 570,000 kge cme

Mz 1,025,700 kg. cm.

o = 015,700 . 26,5 cm,

- NN

%: g_ggi = 0.8



Slendo

Para el

"3

ke’

114

- 138 -

0sCL iirse
16642 x V.29 = Lled tonse maror de 52,137 tonse
55 x 55 x 0.0L = 30,2 cm2,

6 g1,

sentido-nermal 6 @ 1%,

Total

= 12 81",

Colunnas nivel 5/ 2.

Tivo 1.

2&?0 2o

it 34 11

1t

P

13

1

i 1 181

51

U150 Xz
1,50 x ig.g = 2,1303000 Kg cm.
15 Chle
15 - o o
55 T 0.5

= 0,032 A
0.60
239 % 0,60 = 141,95 tons.mayor de 141,6 Hons.
60 x 60 x 0,032 = 103,2

18 g1 /8.

80.0L5 o,
515,500 Y cna
80,045 x i%% - 1,200,00 kg cme
1,7h6,500 kg cma

1 zhé,goo -
2 2 L] L
55 - 1.7 em
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gz 2T - 0,365

s1 P - 0-015 fi{;.

p' .
Sz 00395

P = 205.9 x 0.395 = 81,6 tons, mayor de 8005 tons.
As = 60 x 60 x 0,015 = 54 em"
12 4 1
Tipo 3.
¥v = 511,500 kge cme
p = 81,365 kg.

Ms = 81,3%65 x é%g - 1,220,000 kg. cme

M

1,735,500 kge cme

o = Lif2 30 s 21,2 cm.

2

1t

a 2Leb - 0,35
- B < 352
Sf5 = 0,015 Ap.

%n - 0,12

D = 205.9 x 0.2 = 86 tons. mayor de B81.!; tons.
As = 12 g4 1v,
_Tipo #h.
P = 47,157 kg.
Mv = 35,700 kg. cme -
¥s = 47,457 x 2%% = 682,000 kge cm.



2547 Cite

= 639

11

Sierde 1w oigual o 0,008 do Ane

o= 19L.5 x 0u39 = 75.2 wayor de h7,h5,esto ns iniicn
gue podria camblar ia scccién a 55 ome vor ejemplo, 1Cld 1o

; corls wnd cimbra oswecial.
o~ Sy e 4O YO - 28 val
As = GO 2 60 x 0,005 207 cncq
: ho = b Q 1

para el centido mormnal también 6 4 1Y,
Total 12 & 1",

Coliznas del nivel 1.

; B = 166,380 g

Q
i1

15 onme

clo
1
Sl

SL p = 0,05 Ag.
pt - 0,62
p "

o
13

278.8 x 0,62 = 172 mayor a 166.,9 tons,

An = 65 % 65 x 0,03 = 127 om2,
as = 16 £ 2 1/4".

Tive 2

3

<

o Yoos
45,005 liz.

1



=1i 1=

=
<
t

s 546,500 k7.

s - 95’005 x 2:0(03 - 1,.’450,000 k(_:. Clle
M= 1,976,500 kr. com.

. 1976 200 . 20.7 e,
a —‘-“?5‘:@69- w 2Us( CIn

=)

£ 2%%1 = 0.317

5L p = 0,01 Ag.

]

'
% = 0ulihs5

Pz 232,1 % 0445 = 130 tons. mayor a 95 tons.

As = 65 x 65 x 0.01 = 2.2 cm®
16 4 3/4",
o'z 12 ¢ 7/8".
0’=38 ¢4 11/3",
Tipo #3
P = 96,545 ko

As

Bv = 511,500 kg. cnm.
Mg ¢ 963511-5 X 22~O.r_.‘8 ot 1,450,000 kg cm.

M = 1,961,500 kg

o = 1 b1 Q0 = 20.!4. Clite
369325»5

e _ 0./ -
g = 20sY = 0,313
%': Gol15

P

1

232,1 x 0«45 = 10L tons msyor de 9645

tonse
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&n 55 x 0,01 B el cii-a

.
o
w
14}
{7

\

Aoz 16 g3/,
& = 12 £ 7/,

g g1/t

-7

ko]
1]
N
[eaN
-
2
(&3]
-3
o7
K

[
4
. a0
s = 56,237 x cg% ~ 805,000 Ji;3 Gide
3
I = 1,290,700 13 cme

- 20 o
e - 1 = JﬁyOO = =) CTe
55,257

[3] ™ 3
v T 2 oo sk
L p = 0.008 Ag.

ikl 04110
p

P Y 232.1 : 010 = 9502 tonse

Se podria disminuir la coluuna unos 5 cm. pero no vale la ponae

65 x 65 % 040080 = 335.7 em2,
681 1/8",
Para el sentido normal 2 4 1 1/8%,
Total 8 g 1 1/4",

18

As

Colwane Ho Cero (Ylenta couerciosle

Tipo 1.

Pt Susealond SN

Carga Azial p = 194,740 kge

e
—

= 1 PH = 1,70 x 500
20 20
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M = 4,900,000 kge cm,

Ms = % x 146 x 0,367 x 75 x 712 = 3,200,000 kg cme
Ms s 4,900,000 - 3,206,000 =z 1,700,000 kg, cm.

- _3,20C,000 -5 cm? a 1la tensibn.
A% T AR NESE T T 1Y

dy = 67 cm.

1,700,000
x

27.5 cm®

A32 -

Aé « X.700,000

- L2,
= 5%%7?357“ - 42.5 cm
191y, 74,0 - 212 cm?
_ngﬁw,___ -

As = 57,5 ¢ 27,5 = 212 = 137 cm?

AS3

Ag

137 ¢ L2.5 = 179,5 cm® = 3.2% de Ag.
16 & de 1 1/2%,

As

Anillos de 3/8 a cada 75 cm. para cada l varillas.
31 recurrimos a una gPAfica que tenga por ordenada p' y por

p
obsclisa % con las curvas de diferentes porcentajes se oOb=e

tisnee.

0 = 22 = 033
3=
P = 0.035 Age.
%‘ 2 0.52
Para la columa de 75 x 75

P % = 0.035, p = 368.5.
%6845 x 0.52 = 152 tons.
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Este nie comprusba cue si puedo utilizar leos sriflecas sin

oY a error HLlgunos

Tino 2.
D
18

H

11

t s

P

112,hfis X ig% = 2,0203000 ki cite
2,120,00 & 800,000 « 3,620,000 I crie

2 Cie

.
o
w10
o
WO
(@]

1t

WM

00)4.0

= D.05Aa,

Con soecidn de 70 x 70

p =
206 .1t
rg o
Ag =

Tino 5,
HoOR
1 =
e o
c -
no-
L
A
r

26611

x 0,38 = 113 tons.

0,02 x 65 x 65 » 101 cm?,
16 ¢ 1 1/6".

(11,205 = 5_9),%) $+ lHog000

2,870,000 ¢ L{'0,000 » 3,550,000 l;; cri,

24460,000 o 90,9 A
e -1-!-5-- - —..9;2. Clie

—-—«——-,7-6 - O.'!_;.S

bt O



-ll+5.

Sececidn de 70 % 75
P = 0002 k] 296..‘-{-
2966l x 0.39 = 116 tons,

hg

1

70 x T0 x 0,02 = 101 cm?
As = 16 £ 1 1/8"
Tipo # L

P

68,737

( 68,737 x 229y 4 700,000
1,720,000 @ 700,000 & 2,’4,20,000 kg. cm,

o = 2,%205000 - 35 cme
il %%:0.5

h
8i p = 0,01

=
n

P & 269,0 tons.

2" . 0.24
P

269 % 0,28 = 75 ¥ons.

70 x 70x 0401 z L9 cm? para los lados.
49 em? para los lados normales.

Ast = 49 x L9 = 98 am®

As = 16 g1 1/8",

Columnas planta sbtanos

Tipo # 1.
P = 226,280 kg,
Ms = 226,280 x 390 - 3,400,000 kg. cm.



Tino 2

i

1

114

11

1

'3

11

i

i

0,62 2 566,1 = (27 cons. navor de 226,

:

y o,

o

Gl o2

ThoxYh x 0.0y e .

241 10,

P = = 5 - Yo
171,505 2 - 1,970,000 Lz on.

2,770,000 ¥p crie

2,779,000 . 27 Cile
31,505 =

20047 x Qoli7 = 13245 tons, mayor de 131,30 tons,

70 x 70 x 0,015 = Thl.8 em2, 12 4 1 1/8".
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Ms = 133,285 x égg = 2,150,000 kg cm.

M

2,630,000 kg cm.

2,630,000

e = ® 1 Clla
“Ehs T

e - 19.7 - 0,082

) %U:

Sf{ p « 0,015 Ag.

% = 0.49,5

p » 280.3 x 9.5 » 138.5 tons. mayor de 133.3 tons.

As = 70 x 70 x 0.01 = 73.8 cm?,
As = 12 ¢ 1 1/8"
Tipo Jd:'

P s 80,807 Kg-
My = 452,000 kg cm.
Ms = 80,807 x 388 4 1,210,000 kg cm.

M= 1,662,000 kg cm.
1,662,000

& = m——- = 20-7 CcHl.

e _ 20,7 -

£= ,761 T 0.297

8{ p = 0.008 Ag.

B' -

p = 0el7

p = 2647 x Y.j6 = 112 tons. mayor de 80.8 tons.

4s = 70 x 70 x 0,008 = 38.2
Ag = 12 g 1 1/8"0
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COLULIEAS o .
itofusrzo Senarfe-
Nivels. Tinoe Soecibdn. Carra. ilone 7 2 «Anillos. cibn,
1 55%35 20,20 3.l 8x7/8  1/h 35
2 50:56 11,265 5.0& Bx7/8 1/h %o
7 50150 11.575 %.,02  8x7/8 /L 50
a 30:250 642 1,98 8x3/L 1/L 30
1 L10xh G hhl.535 £.70 8Bxar/ /L L0
2 Lo 0 2, éf) 7478 8:«‘:11/§ 1/L 1.0
6 ? o0 25,00 5,01 3x11/8 1/ ho
1 hoxho h.30 5,78 Sxil/8 /0 10
1 Li5xs L0150 10,20 12x11/h 1/ Ig
2 . h%th 57402 Og0L 5111/% 1/l L5
) ? Ll 5018 o1 12x1" 1/l hs
I h&=ns 21,9¢  5H.02 12x1 1/l L5
1 55x5 92,59 1%.95 12xX1/lk 3/8 55
2 5Oxgg 51056 17,41 Hx11/8 3/8 50
h % 5ox5e 5o.5h 11.40  8x11/8 3/8 50
Iy 50x50 50,23  H.17 8x11/8 3/8 50
1 5555 116461 17.40 12x11/l 3/8 59
2 55x5E 65,50 15.26  8x11/l, 3/8 55
3 5 55255 66,60 15,11  Gx13/Ly 3/8 55
I 55x65 56,50 10,15 1l2xi" %/8 55
1 60x60 141.5& 21.? 19x11/8 3/8 60
2 60x60 80,05 17.L6 12x1" 3/8 60
2 ? 60x60 B1a36 17033 l2xi® %/8 60
I 60260 7.5  11.27 12x1" 3/8 60
1 65x65  166.9 25,20 16x11/ll 3/8 65
2 65x68 95.0 19.76 12x7/8 3/8 68
1 E 65165 96,55 19.61 12x7/8 3/8 65
: 65x65 56,21 12,90 Bx11/, 5/8 65
1 7575 W7l h9.00 Léx11/2 3/8 75
2 70x70 1128 36.20 16x11/8 3%/8 70
PsBe 70x70  1lle2l %3.50 16x11/8 3/8 70
Z 70x70 68.Th  2h.20 16x11/8 3/8 70
1 75x75 226628 31.00 loxii/l 3/2 75
2 73x$o 13130 é7.7o l2xll/% /2 70
S, E 70x70 135.28 21,50 12x11/8 LF2 70
: 70270 0.80 16,62 12x11/8 1/2 70
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SAPITULO I1X.

tLstudio de la cimentancidén por el método do substitucidn.

En el cuadro I aparecean las cargas que oaran sobre las ~-
columnas, de alli obtengo lus cargas finales en los table

ros inferlores, para lua obtencibn de las contratrabes y -

losa de cimentaciédne.

I.
r.._.._S_-ae._.’.._SgeQ_q.i____i-_.oz__r,-- 5. = S
8ab /33 PRV S /3%-5 a3 L33 &
12333 2R6 3 2863 2263 2263 2363 1333
4333 2263 2463 2463 248 3 2863 1333
sa33  2P63 25¢3 223 2263 23 sas
8o8 21343 73/ 1303 431D L33 Go.88
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La carge total del «dilicio es la suma de todas las cavgons
que se han transmitido a lss colnmnas:
13143 x 8 = 1050.% tons.
80.8 x Ly 3 323.2
13343 x 6 = 799,8
22643 x 12 =z 2715,8
Total = 4,889.00 tons.
Yego de la cimentacidne.
Suponiendo una losa de 0,30 me
720 x 0.% x 2.4 = 518 tons.
Suponiendo tra“es de clmentacibn de:
1.00 x 0,30 se tendrén:
1e00 = 0,30 = 0.70 me restando ol grueso de la losa qus
vya se tomd en cuenia,
0.7C x 0430 x 1,50 m x 2ol4 = 75,6 tons.
0,70 x 0o30 x 114 mw x 2.4 = 72,6 tons.
Peso total:
4,889 & 518 4 756 # 72.6 g 5,555.2 tons.
S1 descontamos el 20 * de la carga:
55555 x 0.20 = 1,155 = 14,100 tons.
En vista de que el terreno tenla construcclédn anticua, po-

dria conslderarle una fatipa de 5 t/m2

Wt . lggioo - 8% md
w - 5,00

El area de austontacidén necesarla, debido al peso del edificilo
as mayor a laz que tiens el tarreno, esto mo indica que la cl-

mentaclon debe ds hacerse por una losa corrida,



S S I TR St T Sl .

«151-

Profundidad de 1o cimentacién

(Por compensscidn de neso).

1) 0G - 3,50 me
73§—E~f776—~ T Je0Um

rrofundldad que se :lobe de escevar para oblener un posod --
equivalente en tierrs al peszo del edifisio,

Dado el resultado anterior a sea los 3.0 w., 5 aprovecha
rd la escavacldn en sbtanns, que tlenen un sinfin 49 usos,
tales como hodegas, astacionamiento ds coc-as, etec.

gtudlo de las losas de cimentacibne.

Como 2zn los cnasls anterioras obhiendré 3 tlpos de logas:
lo.-~ Losa con dos lados discontinuos,
2e- Losa con un lado discontinuo,.
3,~ Losa interior o sea Iy lados contfnuos.

Célculo de la losa Te

Carga - 6 tons me
13 = 5:00 me
6.10 me.

[
[\V]
"

1221 zm = 0.82

C, lado continuo = 0,062

C, lado discontinuo = 0,031

C, mom. positivo. = 0,048
Los cooflcientes anteriores son para el sentido corto, pars
el sentido largo serén:

C, Ladn continuo - 0.0L9

C, lado discontinuo = 0.025



- 152 -

D aome positivo = 0.037

Sentido ctrice

1, {negativo) = 0.062 ¥ 5280 z (5)
He (positive) = 0.0h6 x 5280 x (5)2 =

a I T%§§%9§2166 = 21,6 cme

a 25 chle

h = 30 cmae

Le (=) £20,000 -
25 x 1265 » 0,857 =
Siendo £' ¢ I 210 kzlcre

11

30 cm?,

i = 0 al}29

J = 0.857
I = 1702{,7

B ©5/8 a cada 6.5 cr. ¥ a cada 1340V cm.

o

As (¢) 2 610,000 - 22,5 o2,
Z57x 1265 x 0857 -

g 5/3 a cnda 8.5 em,

Sentido largoe

0.0L.9 x 5280 x (5)2 6480 kg me
"0.37 x 5280 x (5)2 = ).1.900_ kg me

: A (=) = 618000 - 5l e

; ° - 55% 1205 % 0,057 - 2 e
: £ 5/8 a coda 8y 16 cm.

§ - 1490, 000 - 2
: As () O e 18 ome,
é 4 5/8 e cada 11 om.

2 = 8200 kg me
6100 kg e



Lossa tiEo 2a

Sentlido corto.

M, negativo = 0,055 x 5280 x 52

7250 ke cme
M, positivo = 0,041 x 5280 X 52 2 SO0 kre cme
Como vemos guc los momentos producldos per 13 losa del tivo 1},

son mayores que los produclidos por la losa del ti»no § 2, lo -

qua mo indica qus 1la secclén gue obligads por 1o # 1,

Revisi6n por adheroncia

1 200 - '~ lile
S0 = pox 0?557 X I0.5 ~ o9 em

As = 26,5 em?

g de 5/8" c.suc. 7.5 ¥ 15 om.

13.2 4 x5 = 6.0 cm. mavor de 59 cm. ' ;
Luego dueda comprobado aque lz loga o tenida por momento esth
tamblen correcta al esfusrzo de adherencla, por lo que hace-
mos tordas las losus, o secan los bLtres tipos lguales. '

Chlculy de las trabes de Clmentacidn,

Viga Eg - By Ey = Ep e...eev. Eg - g
5 x 2,50 x 1/2 x 6000 = 22 500 kg.

Camo la carga es triangular se aumenta en 1/5 el psso.
22 560 x b/3 = 30 000 kg.

Zonsiderando un momento de empotramiento Pl 2/10 ' IR

M = _éggg%_i_i_ = 15 000 kg, ma é
J[1500 000 _ - p
d - I’?Tﬁ‘rm ht 4,1}.-5 CMe

60 cm.

=
t

= 0,029 , J = 0.857 , K = 17.47
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g = h, iy v dg sea e Yo = D

G x 2 x 2 /2 x S000 5 LS 00 kg,
kseot x 4/3 = 6D 700 ke

Bo= 30 000 It 1.

d

h
As 2z 36.7 em€. B og de 7/H".

7562 CIMe

o.C0 em.

1

Rovisidn por la fuersa coertante,

IR
o
.
ke
.
[
.

v o= 210z 0.06 = 12.5 g/emé.

d - 22 500 -
- 30 x 05T x 17,0 ~
51 resultado anterior me indieca aue si e¢sth correcty la seceibn

TU cme

a la fuerza cortante, lo {inico que hay nue reforzar la secclbdn-
para 1a tensidn dlagonal.
vl oz 12,6 - 6.3 2 6.3 kg/omd,

z I 1l.25 n.

1}

B 0.5 x 125 X 0.5 x 43¢ =z © 150 kg.
usando ontribos de 5/8 en dos ramas.
9 150 @ 1600 = S.7 = 6 estribos.
Utillzando el diagrame uno de libro de conereto del Ing. Ay ==
Mufioz, so tlene oue los estribor se coloearén en forms Sig,
8,19,55,46,07,130 7 el resto de le viga c.a.c. 35 cm.

Revision por esfuorzo de adherencia,

So = Beheo — = h2.5 cm
TUXOLGT Y IO - e ome
8 & de 7/8" tienen 56 ¢m oue cs mavoer oue el requeride -

paro la adherecncia.
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Vigas A - B, ~ B ~ C, B -~ E

6,10 $ 1,10, 2.50

x 6000 = 27000 kg.

27000 x 4/3 = 36000 kg.

U = 22000 kgo m.
= 61 cm.

h = 65 cm.

v z 8.6 kg em?

v

12.6 = 6.3 = 2.3 kg cn®
As = 34.5 om?
761m,

Ystrivos.

z = 3.05 x éfg'

E = 0.5 x 82 x 30 x 2.3 = 2850 kg,

82 cm.

Usando estribos de 3%/8" sn dos ramas se tiene:
2850 : 1600 = a 2 estribos.
Se colocarén los estrivos a 10, 20 y el resato de la viga 30

Vigas Al - Bl’ Bl - Cl,....,-- Dl g El

9:&9_3_1-_.19__ x 2.5 x 6000 = 54,000 kg.

54,000 x I/3 = 72,000 kg.
¥ = 1,000 kge m.

d = 8)_‘, Crle

h - 90 Clie

As = 48,5 em®
vl =

1246 = 643 = 643 kg. cm@

-

z = J3°5 % é.é‘ = 152 crmi.

Che



E = 0.5x 152 x 30 x 6.3 = 14,400 kg.
o sean 9 estribos de 3/8" en dos rarmms, oue se coloecarfn -
a 3, 12, 32, 32, I, 58, 72, 90, 120 y los restantes & )0 cm,

Socuela de ejecucidn de maners de no porturbar las colindantes,

Una de les formas a seguir para la cjecncldn de la excavacidn -
de los 3.50 m., que resultarédn al hacer ¢l estudio de la cimen-
tacidn por substitucidn sin pertubar las colindentes,es retener
los muros colindantes asi como sus cimentaciones ya que &stos -
0ltimos alcenzan mlximo, una profundidad de 1.00 a 150 metros,-
en vista de aue son conatruccidnes viejlas y de dos o tres pleos
Para la retensibén de estos ruros sc puede tablestacar loa lindg
rog de la obra, este tablestacado debe de calcularsc para el em
puje de tlerra a la profundidad de excavaclbn, evitando asf cue
les colindantes priedan desmoronarse.

Pero cote sistema resulta muy caro, debido a que los tablones -
que se utilizan pare su e jecucldn es muy diffcil sscarlos, una=
vez colades, la cimentacibn y las columnas del sbdtano,

Una forma en que se puede aprovechar el tablestacado, es 8l ine
car viguetas de flerro que gervirin de apoyo para el ruroc de re
tensibn, redusiéndo de esta rorma considefablemente el espesore
de)l muroc de retensién.

Las viguetns se incarfin en el terreno, a una profundidad tal, =
consideréndolas &atas, como si fueran a trabsiar en cantiliber,
pero con coeficiente do segurldad muy bajo, ya aque una vez cola

fla 1a primera trabe del sbtano, ésta vigueta trebajeré como do-
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blemente apoyada, aumentando asf{ el factor de segurfdad en
vista_de que estaré menos fatigadn.

Una vez incadas las viguetas al rededor de la obra, la ex-
cavacién se harf por partes, por ejemplo, se excavard un -~
metro y se colocaré el muro de retenclédn en este metro exca
véndo, oste muro, no es més nue una losa comGn, apoyado en
dos extremos, cuyos apoyos son las vipuetas incadas, y asi
se volverd g oxcaver otro metro, hasta llegar a la profun-
didad requerida.

"La secclbn de las viguetas, os un dato que queda Intimamen-
te ligado con la separacién que se qulera dar entre una vis
guseta y otra.

Una separacién convenisnte podria ser por ejemplo, 2.00 me-
tros, con este dato 2.00 metros se calcularf al area tribue
taria del muro sobre dicha vipgueta, asi como el empuje de -
tisrras cue obraré sobre la misma, y considerandc ésta trabs
Jando como en cantiliber, con bajas coeflclentes de seguri-
dad, debldo a due estard trabajando durante un lapso de tlem
po durante un lapso de tlempo muy corto en esa condicibn, y
en Gltimo de los casos, 8! llegase a fallar, siemprs hay ma-
nera de apuntalar las vipuetas dentro de la obra, o anclar ~
las sobre la banqueta, como lo indica la ligura, ya que en -
definitiva estafé trabajundovcomo doblemente apoyadas.

Cdlculo de las estacas., (Vipguetas).

8i consideramos para el empuje de tlerras, § = 33° L', para
el fingulo de reposo y W = 1600 kge. m2,-y H= 3,50 me
Por 1a f6rmula de Rankin:

E = YWHS1 - Senf
o 2 I ¥ Sen B
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E = 229 x (3.9)¢ = 2,800 kg.
Qe as el ompuje unitsrioc por 1 metro de ancho,.
Génsiderando viguntas do 8", S = 233

Ps I &= g*%9§"§~%*i" 2 15400 kg/en?,
Como va dlje anteriormente,ane se puede fatigar el acero de laa
viguotas hasta ¢l pundo de doformacidn, voy s considerar un va-
lor de 2,000 kg/cm2, para F's, obteniéndose asi una separacién «

de 1.40 m. entre cada vigueta.

PROFUNDIDAD DE EMPOTRAMIERTO DE LAS VIGULTAS.

De la figuera auc a continuacldn ge ilustra, se tieno:
F = 0,5 x 35,000x L = 1,5001L,
1.500 L x % -3 = WL .

'?-.

5,270 Ki.m.
12 3 h.5 m2,

L 2 2.9 m.
Debldo a que las viguetas tienen uns longltud standar de 12 m.;
la mited serfan 6 m,

3.5 % 2,55 = 6,05 m
Para rno despordicier materlal al recortar laas viguetas, acepto

una profundidad de empotramiento de 2.50 en lugsr de 2.55 m,.

. ‘Li::—:anoa "%'
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CAPITUIO IV.

Proporcionamiento de los materiales en las mezclas, para cb--

tener la resistencia de 1,0 y 210 kg. sobre camntimetro cuadra

do.

Con la aparicién de la teoria del Dr. D. A. Abrams, fué posi-
ble para lcs proyectisbtas, conocer de antemano la resistencia
del conreto , para el diseflo de sus estructuras,

La teorfa del DIir. D. A. Abrams, se expresas sn la forma sigulen
te: La resistencis del concrate queda determinada por la rela-
¢i6n de volumen de agua de ls mezcla, al volumen de cemento -
empleado, pars materiales dados y slempre que se obtengan mege
clas pléstlcea y mausjables. La =2xpliceciédn de 1o anterlor sn-
que la cantidad de agus interviane en la rescls e un factor -
de Importencia, es que, se aumenta por ejemplo la cantidad de-
ague para una cantlidad de cementc determirade, slendo el cemen
to un matsrizl de composiclén quimlca definida, éste reaccliona
réd con el apua tomando tinicamnte la cantidad necesaria para -
dicha reaccién y el sobrante se evapora dejindo el concretc po
»oso, 1o que lo hard menos registente.

Proporcionemiento del concretc de 140 kg/eme.

Materiales.

Densidad del cemento %.10

Dansidad de la arena 2.5

Humedad de la arenas, l %

Densidad de la grava de 1" de didmstro 2.6
Humsdad de la grava 2 %

Utiligzendo la gfafics dsl Dr. Abrams, para una resistencia de -
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140 kg/cm2, me requlers 33 litros de zgua por un saco de 50 kg.
de cemsnto.
Suponiendo 300 kg. de cemento por m3 de concretc, o sea para
da saco de 50 kg. de cemonto se tandrd 165 litros de mezcla, o«
cupando ssos 165 litros los 50 kg. de cemento, los 33 litros de
agua y los restantes deberdén llenarse por los agregados.
El voliimen absoluto del cemento es det 50 3 3.1C = 16,10 1k,
El voliimen de la lechada es de 16.10 ¢ 33 = 49,10 1t.
El volimen absoluto de los agregados ss: 165 - 149.18 = 115.90 1t.
En laboratorio de concreto de la Comisidén Nacional de Irriga--
cién, recomlendan al uso de 34 % de arena y ol 66 ¥ de grava pa-
ra los agregadod,

Arens 1 115.90 x 0.34 = 39,3 1t,

Grava § 115.90 x 66 = 76,6 1t,
En las obras no eos poslble dar las medidas en litros, sino 1o =
que B6 acostumbra dar edtos par pese, por lo gue convirtiendo =~
las cantidades anterlores de litros a kilos se tieneg

Cantliladea en pesoy

Arenal! 39.3 x 2.5 = 98 kg.
Grava:-76.6 x 2.6 = 198 kg.
33 Kg.

Cementot! 1 saco = 50 kg.

Agua @

Tanto ol agua conio el cemsnto es rdcil de determinarse la canti
dad en la obra, mientras que la arcna y la grava né, para éato-
se hacen unos cubos de madsra de unz dimensién que sea fdcil -~
transportar entre dos obreros, se pesa ésats, varims vecea, 1indi

cando o)l limite a donde debe llonarset
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Proporcionamiento del concreto de 210 kp/cml.

Comp en el caso enterior, obtengo de la tabla del Dr. Abrams:
Para un saco de cemantc de S0 kg., o sean 16.10 1litros se ng-
cesltan 27 1t. de sgua; sl volimen de la lechada es de te=--=
27 + 16.10 = }3.10 1itroa.
Suponiendo 00 kg. de cemento por 1 m3. de concreto, o sean,=-
8 sacos de cemsnto., Cada saco de cemento ocupari con el agua, -
la octava parte .el m3., o saan 125 1t.
E1l volYimen de los agregados ssrd 125~ [;3.10 = 81,90 1t,
S8iguiéndoe la secusla del estidio anterlor se tlene:

Arena: 81.90 x V.34 » 27.89 1t.

Grava: 81.90 x U.u6 = 54,05 1t.

Arena: 27.85 x 2.5 © 69.65 kg.

Gravay SL.05 x 2.6 = 140,50 kg.

Agual 27,00 kg

Cementog 50 .00 kge.
Tanto en el primer caso con €n el segundo,hay que rovimaf la -
mezcla por su revenimiento, que debe de ser de 10 cm,; dste -~
puede diferirse debido a que los agrepgados pueden tener la hu-
medad considerada ¢ bien menos, para eso, en toda obra se¢ deo--
ben de hmscer las pruebas de revenimiento.i
Le prueba de Revenimlento, consiste en medir el hun@imfento -~
que sufre un cono de concreto fresco al retlrarle el apoyo, es
ta pruéba ae hace en un tronco-cénico de 10 cm. de base supg--
rior, 20 cm. de base inferior y 30 cm, ds altura. Se coloca el
molde sobre una base horlzontal y se llena 6ste en trea capas-

de igual espesor, de la mezcla on que s& dessa conocer su plag




- 162 =

ticlded, cada caps 8e pica con una varilla de 5/8" 25 veces -
para aplsonar la mezcla. Se saca culdadosamente ol molde hacia
arriba, la revolturas se¢ ensancha sobre la superficie de descan
80 ya que gqueda 3ln apoyo lateral, se mide la altura de la megz
cla y la diferencia en céntimetros sntre la orginal que es de-
3V om. ¥ 1z finasl es el revenimiento. En las mezclas més ususz-
les, tamles como para losa, trabes, muros, stc., se recomlenda-
un revenimiento de 10, otenidndo as{ una mezcla plAstica y de-

fdcil manejo.
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CALENDARIO DE CCNSTRUCCION.

El calendario do construccidén es un programz de trabajo que de
bo ser proyectado antes de inlclarse cualquler obra, y on espa
cial lez obras de gran magnitud, tal cowmo el edificlo que esté
en estudio.

Les ventajas que ofrace este calendario son miltiples y todase

ellas de gran importancia, & continuacidén voy & enumorar algiue

nas de mllea:

1.-Do los materiales:
Con la ayuda dol calendario, se podri saber con muchs sproximg
cién 1z cantidad de materiadles que s e neceslta para cade dia,-
y #8%f se pueden hacer los contratos necesarios, como por ojem-
plo en el caso da colado, se podri precisar la cantidad do ce-
mento necesarie por diz, ya que ésta estd sn funclidn do la cg-
pacided de la mszcladora, ovitando asi tener que embodegar en-
1z obra los materiales.

2.~Do los obreres.
Tambfen por el calendario ase f1jard la cantidad de trabajo por
desarrollar y por lo tanto queda determinede la cantidad 4o 0«
braros, svitando qus se estorban unos a los otrog, ni que sean
insuficientes, evitando que la cbra durs més tlempo del proyeg
tado.
En muchas ocasiones un calendario bien proysctado y ordenado,-
6l Ing. puede reducir un buen porcentaje a los gaatos de o jecy
cién do 1la obra, asi como un buen rendimlento de los Jornales,
Pera poder formular dicho calendario, ss necesario conocer de=

antemeno laz cantldades de obra que se desean e jecutar, y el
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rendimlento de un obrerc por dia.

Pare las cantidades de obre hay que estudiar los volémenea de-
éstos, talea como$ mxcavaclidn, cantidades de flerro, doblado -
de Plerro, cantidad de ¢imbra, colados y otbas partidas como -
yesoris, pintura, etci.coross

Incado de vipuetas.

.10 ¢ 30 4+ %0 = 110 m,

@ sean 110 estacas.
S1i el martillo incara 20 diarlos, el tiempo que se requiere ass
de 6 dias, ‘
Excavacién « 2.600 m 2,
Usando una psla de 3/l yardad = 0,55 no.

Trabs jando 12 horas dilarias de un siclo de L5 segundos,

60 % U, 12 = 3
X 0?%51 = 530 M3/ dfa.

= 5 dfas.

2600 . .

4

Un dla para armar y otro dia pars dessrmar la pala : 5 ¢+ 2 = 7
dfas.

Colado del uuro de retensidn.

En caso de gue se eaxcazvara con plco, pale y Yundl, entonces -
‘se pusde Ir colando el muro de retensifn a medidm que se véd -~
svanzando la excavacibén; pero si ésts se hace con pale mecénj-
ca, entonces el colado del murc llavaré tismpo adlicional, ya -
que la excavacién se hace mids répids que sl colado, o sean 10-
dias.

Apisonado con ladrillo.

1 pedn mcarrea de 5 & 10 mifdla.
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8! el mplisonado es ds 10 cm.
732 x .10 = 73.2 m?
Con 10 peonssp duraente 1 dfa.
7% 16 = 70 al
S1 cada pedn aplsona § m por dla j se neceslitardn 10 peones du
rante déz dias.

Colocacidén de fierro de 1la cimentaciédn.

Como es flerro de dfametro grueso, un obrero coloca 25 kg. por
hors; o sean 500 kg. por jornade de 8 ha,
Fierro de las trabes.

30 x5 x 8 7/8 = 3,600 kg.

24.10 = 7 x B¢ 7/8 = 4,050 ukg.

Estribos.

150 ¢ 168 = 3192 m,

318 x 4 x 1.25 - 1,700 kg.
Fierro en losa.

732 x 1 = 10,250 kg,

Total 19,600 kg.

13,600 : Loo = 5v dias/obreros,
50: 10 = 5 d{as con 1V obrsros,

Para 1z obtencidn de la pglafica, es necesmrio analizar las can
tidades do obra, asf como la capacldad de un obrero en cada ~=-
Jornada, sigueindo ls s ecuela del que se ha hecho anterlormen-
te, tal como &l incado de viguetas, apisonado y colocncliédn del
fi=rro, stc., problems gue 8s sumanente largo, el cual evitaré
pera facllibar sste trabajo, ¥ 1s gfafice lao construird con ni
mero de dfas supuestos y servirdn finlcamente pars indicar sl -

mé<33c el neo de la gratica.
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