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Presentes,

De acuerdo a su solicitud presentada con fecha 8 de marzo de
1984, me complace notificarles que esta Coordinacifn tuvo a bien as’ié
narles el siguiente tema de tesis: “"Edificio a Base de Estructuras; Me
télica o de Concreto Reforzado y Costos Comparativos®, el cual se desy

" rrollark como sigue:

- Introduccidn.
I.- Propiedades y Caracteristicas del Aceroy del Concreto.
I1.- Descripcibn y Presentactén del Proyecto.
III.~ Anflisis Estructural.
IV.- Disefio de Tas Estructuras.
V.- Disefio de las Cimentaciones.
VI.- Costos.
- Conclusiones y Recomendaciones.

-Asimismo fue designado como Asesorde Tesisel sefior Ing., Juan
José Camarena, profesor de esta Escuela.

R Ruego a ustedes tomar nota que en cumplimiento delo especifi
cado en 1a Ley de Profesiones, deberdn prestar servicio socfal durante
un tiempo minimo de seis meses como requisito bsfco para sustentar exa
men grofesional. asf com de 1a disposicisn de 1a DirecciSn General de
Servicios Escolares en el sentido deque se imprima en lugar visible de
los ejemplares de la tesis, el tftulodel trabajo realfzado. Esta comu
nfcacidn deberd {mprimirse en el interior de la tesis.

Atentamente,
"POR MI RAZA HABLARA EL ESPIRITU"
Acatldn, Edo. de Méx., a 29 d¢'mayo de 1986,
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Coordinador del Programa de
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INTRGDUCC 1ION

La tarea de evaluar consiste en comparar los baneficios

y €costos de provectos con miras a determinar si{ el

scociente qua expresa 1la ralacidén beneficio costo representa
o no ventajas mavores que las qua se obtendrian con
proyaectos distintos, igualmante viables.

La finalidad de un proyecto es aportar elemantos de
Juicio para tomar decisionas sobre su ejecucidn o sobre el
apoyo que se deberia prestar a su realizacidn. Para allo
deben analf{zarse problemas tdcnicos y econdmicos, de modo
que se pueda tomar con seguridad la decis idn da apovar o no
ia inversién inmplicada aen el proyecto.Para asto se
requiere haber pasade Ja etara que constituys al
anteproyecto o estudio de factibilidad, donda se trata de
varificar que por lo menos una da las alternativas de
solucién es rentabls, ademis de ser tdcnica ¥
ascondmicamante viable.

Al probarse qua existe por lo menos una solucidn

‘técnicamente viable y econdmicamente rentable puede
Justificarse la decisién de sjecucidn del provacto.
E]l andlisis acondmico del proyscto dabe sar

esencialmente cuantitativo, partiendo de los alementos qua
aporta el andlisis técnico. :

) En el aestudio idécnico se debe incliur el andlisis da
los costos del proyecto qua resultan de las soluclonas
dadas a los problamas tdcnicos, Las decisiones qua se
adoptan como rasultado dal astudic técnicoe detarminaran la
necas idad de capital, mano da obra y equipo que tendrd que
atendsrse para ajecutar el proyecto y ponarlo en operacidn.

Er el astudio de factibiladad se deba obsarvar las
tandencias  generales de mercado y la politica econdmica
qlganto' tomando . en cuenta los precios en los insumos dal
proyecto.

Al abordar 1a evaluacidn del proyecto al problema de
los precios se debs plantsar an terminos de analizar su
fidedignidad como expresién de valores scondmicos realaes,

Con al dasarrollo de aste trabajo se pretende hacer una
evaluac idn econdmica, de un provecto soluciacnado con dos
altarnativas, una de las cuales es el concreto reforzado vy
la otra e} aceroc estructural. EI provecto es un edlficio
para oficinas con las caracteristicas dascritas mas
adelante. Se toman en cuanta unicamante las estructuras,
pues siendo al mismo provecto los acabados se consideran
iguales,

Se disedo la cimentacidén debido a que 1la carga
transmitida al suelo varia an cada edificio.

Una vez obtenidos 1los disefios de cada estructura se
calculd su costo ¥y haciando un andlisis comparativo donde
se involucra material, mano de obra y equipo se obtjienen
elamantos de Juicio para datarminar cual de los proyectos
se debe ajfacutar.

" PAGE 1
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pry
o DESCRIPCION DEL PROYECTO
ESTRUCTURA METALICA

DESCRIPCION

El edificio consta de un nuclec central del que se encuentran
suspendidos 10 entrepisos de planta cuadrada con una superficie Util
de 768m2 por planta. En la planta baja s¢ encuentra el vestibulo de
entrada 'y recepcién; cada entrepiso puede utilizarse para oficinas
con toda el area librc de csalumnas. £1 ntcleo central contiene
ascensores, escaleras, rec ntos para instalaciones, ductos y
sanitarios.

DIMENS IONES
La planta de 1os entrepisos tiene una dimensidn exter ior de 239.4
¥ 29.4 m. E] nlcleo cantral es de 9.8 % 8.8 m, Cada entrepiso tiene
una altura libre de 3.5 m. ¥y una altura Gtil de 2.78 m, El area total
dtil es de 7680 m2.
ESTRUCTURA

Las uigas poincipales del sisteama de piso se apoyan interiormenta
en &1 nbclao ntral, extariormente estdn tujetas por columnas que
trabtJan & s i
. Las fuerzas de las columnas a tensidn, son transmitidas al nucleo
central por un grupo de armaduras ubicadas en la partae superior del
nicleo central,

© El nGcleo central es el que sovporta tanto efectos gravitacionalas
como accidentales <(viento y sismo), esta formado por una serie de
marcos metdlicos contraventaados para evitar desplazamiantos
laterales.

Las columnas que trabajan a tensidn son parfiles tipo Wy no
cablas de acearo, como se& ha utilizado, con e! objeto de dar rigidaz
T al sistema.

-Las armaduras supariores estan disefadas para evitar las flachas
producidas por las cargas que soportan. En al procaso de fabricacidn
se puede disehar una contraflecha dea nitud igual
dasplazamientos calculados en el antlisls. En *otal se utlizartn 10
armaduras.

.La cimantacidn es a bate do pilas de concreto qua anclan las 12
5012TQ:S del niclao central, La estructura se desplanta sobra roca
2s ca.

SISTEMA ESTATICO

45.5
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des! DESCRIFCION DEL PROYECTO
ESTRUCTURA DE CONCRETO

DESCRIPCION

Edificio para oficinas, soportado por un nicleo central cuadrado
de]l que .se tienen suspendidos los entrepisos, cuenta con 13 nivelas
los dos primeros sirven como vestibulo de entrada y recepcidn, en el
Ultimo, azotea, se aloja la maquinaria de los elevadores, los 10
niveles restantes son utilizados para oficinas, disponiéndose de un
area libre de columnas. El! nlcleo central contiene ascaensores,
escaleras, recintos para instalaciones, ductos y sanitarios

DIMENSIONES

La planta da los entrepisos tiens una dimensidn sxterior de @28.4
X 29.49 m, el nicleo central es cuadrado de 9.80 m por lado. Cada
entrepiso tiene una altura atil de 2.70 m. El area disponible por
entrepiso es de ?76890.8 m2,
ESTRUCTURA

El sistema de piso se apoya interiormente en el nicleo central,
formado por muros de concreto reforzado, esta conexidén se considera
un empotramiento , por el extarior esta unida a columnhas que Ppor su
conexidn sdélo trabaja a compresidn transmitiendo asi la carga
directamente al terreno.

La transmisidn de fuerzas de viento y sismo al nlucleo central
sera atraves del sistema de piso., Por esta razon el nilcleo central
soportard la mayorfa de los esfuerzos, vya sea por cargas
gravitacionales y accidentales. Los muros que forman el nicleo
central serdn de aspesor variable entre 25 y 30 cm. Las columnas
exteriores serdn cuadradas de 35 cm. por lado, apoyadas sobre zapatas
aisladas. Las columnas se consideran empotradas en su basa,

: t.a cimentacidn serd mediante pilas de concreto unidas por una
contratrabe estas se colocardn en la direccidn de los muros.

La estructura se desplanta sobre roca basdltica con capacidad de
carga admisible de 680 tn/m2.

SISTEMA ESTRUCTURAL
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cart:
CARACTERISTICAS DEL
CONCRETC

El concreto ez un conglomerado pétreo artificial que se
prapara mezclando una pasta de cemento ¥y agua, con arana y PpPiadra
triturada grava u otro material inerte. La substancia quimicamente
activa de la mezcla es el cemanto, @l cual se une quimica ¥y
fisicamente con ,&l agua y al endurecerse liga los agregados para
formar una masa solida semejante & una piedra.

Una propiedad particular del concreto es que puade ddrsele
cualquier forma’ la mezcla humeda se coloca en estado pldstico en
moldee donde se endurece o fragua.

El concreto es fuerte bajo compresidn, pero quabradizo y casi
inutil para resistir la tensiéon. En miembros,6 estructurales
sometidos a otros esfuarzos, que no son compresion, se agrega un
refuerzo de acero que se introduce principalmante para soportar
los esfuerzos de tensidn y cortante.

Se llama concreto reforzado aquél quae contienae otro
refuerzo,generalmante acero, dispuesto de tal manera que los dos
materiales actuan juntos para resistir las fuerzas exteriores.

Como el concreto es una mezcla, se pueden lograr inumerablas
combinaciones al wvariar las proporciones de los ingrediantas.
Estas difaeraentes combinacionas tendran como resultado concretos de
~distintas calidades. Cuando el cemento se ha hidratado, la masa
pldstica se endurece convirtiendosa en un material semajante a una
piedra’ este periodo de endurecimiento se llama curado y requiere
de +tres condiciones durante el mismo?! tiampo, temperatura
favorable y la presencia continua de agua.

‘" Para llenar los requisitos, es eseancial que el concreto
endurecido tenga resistencia y durabilidad; otra propiedad
esencial es su trabajabilidad para colocarlo dentro de los moldes.

La calidad del concreto depende de los siguientas factorass
materiales apropiados, proporcionas correctas, mdtodos adacuados
de mezclado ¥y colado asi como proteccidn durante el colado.

l.as propiedadas del concreto fresco como la consistencia,
manejabilidad, el tiempo de fraguado, asi como la del concreto
endurecido’ resistencia a l1a compresidn, resistencia a la tensidn,
contraccidn, flujo pldstico se pueden controlar selaccionando en
forma minuciosa las caracteristicas y proporciones da los
componentes primarios del concreto, es decir, material cementante,
‘agua y agregados.

RELACION AGUA-CEMENTO .

El mas importante dea los factores que determina la resistencia
del concreto es la relacidn agua-cemento. La variacidn de esta
relacidn con respecto a la resistancia no tiene la validez da una
ley Fisica y esta sujeta a limitaciones con respecto al grado de
vibrado, +tipo ¥ rasistencia del agragado, su cantidad y tamaho
mdximo. En la prdctica puede estimarse aproximadamante la
resistencia. del concreto a una antiguedad determinada como una
funcidn de la relacidén agua-cemanto.

En la siguiente figura se presentan curvas

. esfuerzo-deformacidn, correspondientas a distintas relacioneas
agua-cemento. .

f'c kg/cm2]
1.1

400
388
200
199

(]

- 2 'y .

2  9.00l 2.082  0.903 8.904 ec
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CARACTERISTICAS DEL
CONCRETO

CURVAS ESFUERZQO-DEFORMAC ION ,

El concreto se puede considerar como matarial elastico pero en
real idad solo lo es parcialmente, de manera que las daformacionas
que le producen las cargas, excepto las de muy corta duracidon nunca
desaparecen completamente, Sin aembargo, para los cdlculos de
proyacto, se considera que el concreto tiane una componente
elastica de deformacidn y que la curva esfuerzo- deformacidn a
corto plazo +tiene una porcidn eldstica lineal y una porcién
pldstica no 1lineal. Si se aplica un esfuerzo creciente a una tasa
constante de deformacidn, la curva esfuerzo deformacidon tiene la
forma que se muestra en la siguiente figura.

f'e [Kg/em21

300 |
200 < max
° . e max .

2 2.801 9.002 9.0603 deformacion

El valor de.la deformacién unitaria (ec), es la relacidn antre el

acortamiento total,<(a), ¥ la longitud da medicion (1),
f'c [Kg/em2]

4080

300

200

108

a¥

" " A 2

%] 2.001 2.002 2.983 2.004 2.005 ac
deformacion unitaria =a/l

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMAC ION
La siguiente figura muestra curvas obtenidas ensayando cilindros

———afp— ]

x diferentes velocidades de deformacién, desdea una milésima de
deformacidn unitaria por minuto hasta una milésima por 188 dfas.
En la figura £0.001 representa la resistencia obtenida cuando 1a

velocidad de ensaye as de 0.901 por minuto. Como puade observarse
esta variable tiene un efecto notable sobre las caractar{sticas de la
curva esfuarzo-deformacién, aspecialmenta an carga méxima.

£'c/0,001

- A LA

2 0.001 0.802 0.003 ©.009 ©.003 0.906 0.007ac
deformacidn unitaria =a/l

PAGE &
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CARACTERISTICAS DEL
CONCRETOD

El concreto aes un conglomerado pdtreo artificial que se
prepara mezclando una pasta de cemento ¥ agua, con arena y piadra
triturada grava u otro material inerte. La substancia quimicamente
activa de la mezcla es el cemanto, @l cual se une quimica y
fisicamente con .el agua y al endurecerse liga los agregsados para
formar una masa solida semejante & una piadra.

Una propiedad particular del concreto es que puede darsele
cualquier forma! la mezcla humeda se coloca en estado plastico an
moldes donde se endurece o fragua.

El concrato es fuerte bajo compresidn, pero quebradizo y casi
initil para resistir la tension. En miembros, K aestructurales
sometidos a otros esfuerzos, que no son compraesion, se agrega un
refuerzo de acero que se introduce principalmante para soportar
los esfuerzos de tensidn y cortante.

Se 1lama concreto reforzado aquél que contiena otro
refuerzo ,generalmante acero, dispuastoc de tal manera que los dos
mater jales actuan juntos para resistir las fuearzas exteriores.

Como el concreto @s una mezcla, se pueden lograr inumerables
combinaciones al wvariar las proporciones de los ingraediantes.
Estas diferentes combinaciones tendran como resultado concretos de
distintas calidades. Cuando el cemento se ha hidratado, la masa
pldstica se endurece convirtiendose en un material semejante a una
piedra’ este periodoc de endurecimiento sa llama curado y requiere
de +tres condiciones durante el mismo! tiempo, temparatura
favorable y la presencia continua de agua, :

" Para llenar los requisitcs, es esancial que el concrato
endurecido tenga resistencia y durabilidad? otra propiedad
esencial es su trabajabil idad para colocario dentro de los moldes.

La calidad dal concreto depende de los siguientes factores?
mataeriales apropiados, proporcionas correctas, métodos adacuados
de mezclado y colado asi como proteccidn durante &l colado.

Las propiedades del concreto fresco como la consistencia,
manejabilidad, ¢l tiempo de fraguado, asi como la del concreto
endurecido’ resistencia a la compresidn, resistencia a la tensicdn,
contraccidn, flujo pldstico se pueden controlar seleccionando en
forma minuciosa las caracteristicas ¥ proporciones de los
componentes primarios del concreto, es decir, material cementante,
agua y agregados.

RELACION AGUA-CEMENTO

El' mas importante de los factores que datermina la resistencia
del concreto es la relacidn agua-cemento. La variacidn de asta
relacidn con respecto a la resistencia no tieane la validez de una
ley flecica y esta sujeta a limitaciones con respecto al grado de
vibrado, tipo y rasistencia del agragado, su cantidad y tamahfo
mdximo. En la prdctica puede astimarse aproximadameante la
resistencia del concreto a una antiguedad determinada como una
funcidon de la relacidn agua-cemento.

En la sigulente figura sa presentan curvas
esfuerzo-deformacidn, correspondientes a distintas ralaciones
agua-cemento. .

f'c [Kg/cm21
590

400
300
200
190

[

—, A " ]

e  0.00! 2.202 0.203 2.004 ec
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car: CARACTERISTICAS DEL
CONCRETG

AUMENTO DE LA RESISTENCIA CON EL TIEMPO

El aumento de la resistencia del concreto con ¢l tiempo es un
fenémeno muy conocido, aes costumbra casi invariable espacificar la
resistencia a los 28 dias. Las mezclas en las que la raelacidn
agua-cemento es pequaifia el concreto adquiere una resistencia mas
rdpidamente que aquellas en las que la relacidn es baja.

El aumento de la resistencia después de los 28 dias pueda tomarsae
en cuanta en aquellas astructuras en las que la carga de disefo no
sa aplica hasta mucho despuds, que @3 Jlo que sucede con mayor
frecuencia., El concreto aumenta su capacidad de carga con la sdad
debido al proceso contf{nuo de hidratacidn del cemento.

En la siguiente figura se muestran curvas esfuerzo-deformacidn
ensayadas a distintas edades. .

Se puede observar que la deformacién unitaria para la carga
mix ima s dal orden de 2.0815 a ©.002

fc (kglcmZ‘ )
300

250
200
150

100

50

0 0002 0004 0006 ec
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CARACTERISTICAS DEL
CONCRETO

CURVAS ESFUERZO-DEFORMAC ION ,

El concreto se puede considerar como matarial elastico pearo en
reatidad solo 1o es parcialmente, de manera que las deaformaciones
quae le producen las cargas, excepto las de muy corta duracidén nunca
desaparecen completamente. Sin aembargo, para 1los cdlculos de
proyecto, se considera que el concreto tiene una componenta
elastica de deformacidon y que la curva esfuerzo- deformacidn a
corto plazo tiene una porcidn eldstica lineal ¥ una porcién
pldstica no 1lineal. Si se aplica un esfuerzo crecliente a una tasa
constante de deformacidn, 1la curva asfuerzo deformacidn tiene la
forma que se muestra en la sigulente figura.

f'c [Kag/em2)

see }
200 ¥ max
109 ~ .
P g e max
5 o.001 0. 002 0.003 deformacion

El valor de la deformacién unitaria <ec), es la relacidn entre el
acortamiento total ,(a), ¥ 1a longitud de medicion (1),

£'c tke/cm2]
" aee
300
200
100

l ‘P/Area(A)

a®

] 2.001 0.002 9,203 0.004 0.08% ec
deformacion unitaria =a/l

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMAC ION
La siguiente figura muestra curvas obtenidas ensayando cilindros

. 2 "

e ]

a diferentes velocidades de deformacién, desde una milésima  de
deformacidn unitaria por minuto hasta una milésima por 100 dias.
En 1la figura £0.801 representa la resistencia obtenida cuando 1la

velocidad de ensave as de 0.00f por minuto. Como puade observarse
esta variable tiene un efacto notable sobre las caracter{sticas de la
curva esfuarzo-deformacién, especialmente an carga méxima.

f'cr/£0,.001

A 1 Y "

%] 2.801 0.002 0.003 0,004 0.005 0,006 ©,007ec
deformacidn unitaria =a/l
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CARACTERISTICAS DEL
CONCRETC

OTRAS CONDICIONES DE ESFUER20S

La determinacién de 12 resistencia dal concraeto simple a un
estado de es fuerzo cortante puro, no tiene mucha importancia,
porque dicho estado impl ica siempre la presencia de tensiones
principales de Ya misma magnitud quae @l esfuerzo cortante, las
cualzs originan 1la falla cuando al elemento podr {fa aun soportar
esfuerzos cortantes mayores. Algunos procaedimientos indican que
la resistencia al esfuerzo cortante es del 20% de la resistencia a la
compres ion,

EFECTOS DEL TIEMPO EN EL CONCRETO ENDURECIDO .
Cuando se aplica una carga a un espécimen de concreto, aeste
adquiere una deformacion inficial. Si la carga permanece aplicada, la

daformacidn aumenta con el tiempo, auUn cuando no se incremante la
carga. Las daformaciones que ocurran con oel! tiempo sk deben
esencialmente a dos causas? Contraccion y Flujo pldstico.

CONTRACCION

Las deformaciones por contraccién se deban esencialmente a
‘cambios en el contenido de agua del concreto a lo largo del tiempo.
La superficie se seca mas rapidamenta que el interior,por lo tanto
la. contraccidn tiende a desarrollarse principalmante en la
periferia de la seccién. La distribucidén irreagular de esta
contraccidn provoca esfuerzos de tensién en las fibras axtariores
y compresién en las interiores. Los factoras que mas afectan 1a
contraccidn son la cantidad original de agua en la mezcla y las
condicionas ambientales a edades tempranas.
’ La contraccién tiende a producir esfuerzos debidos a las
restricciones al libre desplazamiento del elemento.
. @l curado inicial de! <concreto se hace cuidadosamente,
disminuird el efecto de contraccién. Se puede estimar que las
deformaciones unitarias debidas a la contraccién varian entre
0.9002 ¥y 0.801 normalmenta, la mayor parte de la deformacién por
contracciédn ocurre en los primeros meses.

FLUJO PLASTICO

Se trata esencialmenta de un fenémano de deformacién bajo carga
continua , debido a un reacomodo de las particulas que ocurre al
mismo tiempo que la hidratacién del concreto.

Las deformaciones por flujo pldstico son proporcionales al nivel
de carga, hasta niveles del ordan de S0% de la resistencia, para
niveles mavores la relacidn va no es proporcional. Se ha observado
que para el mismo nivel de carga las deformaciones disminuyen al
aumentar la edad a que esta se aplica. Es interesante mancionar como
el flujo plastico aumenta con el nivel de carga, este fenémeno
tiende a aliviar las zonas de méximo esfuerzo por.lo tanto a
uniformizar los esfuerzos de un elemanto. ’

MoDULGO O E ELASTICIDAD ,
Para aestimar deformaciones debidas a cargas de corta duracion
donde se puade admitir un comportamiento eldstico sin erroraes
importantes, es nacesar o definir un valor de médulo de
elasticidad.
De las curvas esfuerzo-~deformacidén mostradas resulta obvio que el

concepto convencional dal mddulo de elasticidad no tiena
sentido en el . concrato., Por lo tanto as necesario recurrir a
definiciones arbitrarias, basada en consideraciones empiricas., El
médulo de elasticidad es funcidn , principalmente de la

res istencia del concreto y su paso wolumetrico. Se han propuesto
varias expresiones para predecir el médulo de elasticidad a partir de
ciertas variables., ,

El ACI presenta la siguiente acuaciont

Ec = wt1,5 % 1saaodf'c
Donde ¢
Ec = médulo de glasticidad kg cm&
4 = peso volumetrico del concreto ton/m3
f'c= resistencia del concrete Kgs/cm2

El reglamento del D.F. propone_la ecuacidnt

Ec = 10008 f ¢
Esta ecuacidn es aplicable a concratos fabricados con agregados
ti{picos de la Ciudad de México. Estas ecuaciones dan valoras
aprox imados, porque existen otras variables importantes como el

tipo da agregado.
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CARACTERISTICAS DEL
ACERO ESTRUCTURAL

El acero es una aleacidn de hiarro con uno o varios alementos
quimicos como carbdn, mangansso, fdsforo, azufre y cobre. De acuardo
con los elamentos de aleacidn y del tratamiento tdrmico, se obtienen
las resistencias de fluencia y de tensidn.

Para comprender el comportamiento de las estructuras de acero, es
esenc ial que &l disefador aste familiarizado con las propiedades del
acero

Las propiedadas mecdnicas dependen principalmenta, de la
compasicion quimica, 1los procesos de laminado y el tratamiento
térmico de los aceros’) otros Ffactores que puedan afectar esas
propiedades son las tdcnicas empleadas en las pruesbas, tales como
rapidez de carga y geometr{a de la muestra.

El  espécimen de preba usual es una miestra sometida a tensidn vy
se supone Qqua para todos 1los fines priéciicos el comportamiento a
compresidn es similar al comportamianto en tensidn . Dado que s mas
sencillo llevar a cabo una prueba en taensidn la mayoria de las
proopiedades mecdnicas sa toma dal diagrama de esfuerxzo-deformacidn a
tensidn, E£1 diagrama esfuerzo-daformacidn presenta una parte valiosa
de 1a . informacidn necesaria para aentander como sear al
comportamiento de! acero ean una situacidn dada.

En la grifica se muestran diagramas tipicos esfuerzo-deformacidn
para tres tipos de acero estructural, Asi{ como una curva parcial para
ng:sa 1R-SB, que por cierto rasulta ser el mas usual para disefo de
e clos. -

Un diagrama tfpico de esfuerzo-deformacidn de un acero
estructural al carbdn, sa caracteriza por la existencia de una zona
inicial en la qua los asfuerzos y las daformacionas astin

relacionados antre si linalmante, esta porcidn de la grifica as la
1l1amada rango aeldstico, siguiendo a esta sa encuentra el llamado
rango plastico, donde sa& presentan deformaciones considerables sin
.incremento apreciablae de esfuerzos, y termina en una regidn de
endurecimiento por deformacidn, en 1la cual un incremento de
deformacion es nueavamente acompahado por un incremento dea asfuerzos.

. De 1os aceros dictiles resulta conveniente marcar algunos puntos
importantes resultantes de la curva esfuerzo-deformacidn, astos son!

PUNTO DE FLUENCIA

Este se define como el easfuarzo en el material para el cual la
deformac ién praseanta un gran incremento de deformacidn sin que haya
un aumento correspondiente en sl asfuerzo.

Esta fendmenc es - indicado por la porcidn plana del diagrama
esfuerzo-deformacidn (rango pléstico), la aparicidn de un ! imite
superior de <fluencia as afectado por las tdcnicas utilizadas en la
_ pruaba (velocidad da carga, geometria de la muestra) y las
condiciones de la pieza de prueba, espec ialmente la praesencia de
asfuerzos residualas en la muestra.

LIMITE DE PROPORCIONAL IDAD

Esta s el esfuerzo miximo para el cual 1los esfuerzos son
directamente proporcionales a las deformaciones.

MCDULO DE ELASTICIDAD

Se dafine como la relacidn del esfuerzo normal a la deformacidn.

Sea determina este valor por medio da 1la pandiente de dicha
porcidn eldstica del diagrama. E1 mddulo de elasticidad as
practicamente constante para +todos los aceros al carbdn, un valor
promadio as 2.1E@8 Kg/cm2. E1l valor del mddulo de elasticidad
disminuye con el aumento de ia temperatura, un valor aproximado de
4,3E04 Kg/cm2 por cada 100 grades Farengheit (37.8 gradosC).

MODULO DE ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION

La paendients de la curva esfuarzo-daformacidn en al rango de
endurecimiento por deformacidn, se denomina mddulo de endurecimianto
por deformacion,
Su valor wvaria en un rango mucho mayor que &l mdédulo de
alasticidad, usualmente <toma valores de 700 a 9500 K81.
(49.22-83.28E03 K9/cm2), para aceros estructurales al carbén.
Otras propiedades de importancia para Jos acaros
astructurales sont .
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‘CARACTER ISTICAS DEL-
ACERO ESTRUCTURAL

RELACION DE POISGON

Sa denomina relacién de Poisson <M)> a la relacidn entre la_
deformacidn wunitaria <transversal a la longitudinal, bajo una carga
axial dada. Este valor varia para el acero, de 0.23 a 8.32 deantro del
rango eldstico y 0.3 para al rango plistico. ) .

MODULO .DE ELASTICIDAD AL ESFUERZO CORTANTE .

La relacidn del esfuarzo cortante a la deformacidn unitaria por
cortante dentro del rango eldstico, se danomina mddulo de elasticidad
al esfuerzo cortanta G y puede detarminarse mediante la ecuacidnt

E
2 1+

Para aceros astructurales G es usualmente 11300 a 12000 KSI.
(8OBEB3 a B844E03 Kg/cm2), .

RESISTENCIA A LA FATIGA

Se llama asi al esfuarzo al cual el acero falla bajo &plténclonc
repetidas de carga.

‘S0LDAB IL 1DAD.

Es la capscidad del material a ser soldado esta varia
cons idarablementa para diferantes procasos da scldadura.

EFECTOS DE LA COMPOSICION QUIMICA. DEL ACERO

Los wlamantos como carbdn, manganeso, fdsforo, azufra, cobre, -
cromo y niquel, imparten propiedades particulares al acaro ellos
influencian <tanto el método de  fabricacidn' como las propiadades
finales. Estas interralacionas , no obstante que son frecuentemente
complejas, deben tenarse en cuenta al espacificar un andlisis quimico
del acero, pars explicar al efecto que an las propiadadas dal acero
producen las cantidades wvaribles da los elementos bidsicos en ios
aceros al carbono, a. continuacidn sa enlistan por orden de
tmportancia. . :

CARBONO - :

La ductilidad de los aceros. vives <(aceros cuyo contenido de
carbono y manganeso son normalmente menores que 0.83% y 0.68%
reaspactivamente) se detearioran a medida que incramenta el contenido
de carbono. La resistencia a la tensidn crece hasta que el porcentaje
de carbonc alcanza aproximadamente ©.83%,

La ductilidad y 1a soldabilidad decrecen a madida que al
contenido de carbdn aumenta. ’

MANGANESO
Este produce una accidn banafica para la calidad de la superficie

an todos los rangos de carbono y paraticvlerment en los aceros .con
alto contanido de azufre.

Aunque en una proporcidr manor quae el carbono la ductilidad y la
soldabil idad decrecen a medida que el contenido de manganaso aumenta.

FOSFORO
Generalmente al incrementar el contenido de fdsforo se aumanta la
resistencia y la dureza del &acero, pero decrece la ductilidad, esto
es particularmente ciarto aean los aceros de alto carbono que son
tratados térmicamente para darle mayor dureza al metal. La presencia
de fdsforo mejora la resistencia a la corrosidn atmosférica.

AZUFRE
Actua disminuyendo la calidad de la superficie y en particular en
105 aceros de bajo carbonc y manganaso, asi como una disminucidn [ 1]
la ductilidad, soldabilidad. Un mayor contenido da azufre mejora
notablemaente la maquinabil idad. COBR
E

Esta perjudica la calidad de la superficie vy amplifica los
defectos de superficie inherantes a los aceros de alto contanido de
azufra. Este no mejora significativamante las propiedadeas mecdnicas,
sin embargo mejora la resistancia a la corriosidn.
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CROMO

Después del silicio y el manganeso el cromo es al matal mas
utilizado en aceros aleados.

Este elemento endurece la farrrita ligeramente y aumenta su
res istancia a la corrosidn mientras aumanta moderadamente la dureza.
En aceros de alto carbono aumenta la rasistencia a la abrasidn y . por
lo +tanto la resistencia al desgaste, su principal aplicacidn es en
aceros inoxidablasa.

Otros factores que afectan las caracteristicas mecdnicas de!l
acero son: Tratamiento tdrmico’ Geomatria’? Rango de esfuerzos!’
Estados de esfuerzos.

ACEROS ESTRUCTURALES

‘Estos aceros dependen de la cantidad da carbono usado para
desarrocllar su resistencia, atrlvds de un rango amplio de
espesores .Hasta antes de 1SEQ el " AISC en sus aspecificacionas de
ereccidn y <fabricacidn sdlo inclufa @]l acero ASTM A-7, al cual se
usaba para edificios y puentes, su li{mite de fluencia es de 33 KSI,
(2320 Kg/cm2). -

. En 1969 el  AISC ealimind a)l A-7 y A-373 pero afhadio otros nueve
aceros a la lista obteniando trece diferantes acercs estructurales
des ignacidn ASTM.

PROPIEDADES MECANICAS DE ACEROS ESTRUCTURALES AL CARBON

TIPO ESPESOR PUNTO RESISTENCIA A

ASTM o FLUENCIA TENSION
Pulg. Kg/cm2 - Kg/cm2

A-7 - 2320.90 4220-~827%

A-373 e -4  22%8.0 q080-3273

A-36 -8 2530.0 4080-5625

) ACEROS DE ALTA RESISTENCIA Y BAJA ALEACION
Este grupo de aceros incluya varios nivales de resistencia y -
tamb idn aceros cuyas composiciones quimicas se varian para  adaptarse
a los diferentes requisitos de construccidn. La resistencia d.snada
se obtiene por medio de elamentos de aleacidn.
punto de fluencia para estos acercs varia de acuerdo a los
difcr.ntcs espesores del material.

PROPIEDADES MECANICAS DE ACEROS EBTRUCTURRLEB
DE ALTA RES1STENCIA Y BAJA ALEACION

TIPO ESPESDR PUNTO RESISTENCIA A
ABTM FLUENC IA TENSION
Pulg. Kg/cm2 T Kg/sem2
A-242 o - 3/4 3s18.0 ' 4928
A-441 374 - 1 1/2 Ipas.e 4718
A-441 1 172 - 4 2955.0 ) 4430
A-572 -42 0 -4 29%3.0 4220
A-S72 -45 hasta - { 1/2 3163.0 4220
A-3572 -S5O hasta - | 1/2 3351%.0 43570
A-372 -83 hasta - 1 172 386%.08 4828
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CONDICIONES GEMERALES

Una estructura debe estar diseaRada para cumplir una misidn
éipggif&ca, para lo cual debe tener la suficiente resistencia y
rigidez. ’

Para realizar asto se deberan conocer de antemano las cargas que
estara acttando sobre esta, con astos datos se procade al analisis,
determinar los efactos que producen dichas cargas sobre los diversos
elemantos que forman la estructura, llamense astos columnas, trabas,
contravientos etc. Esto es determinar la composicidn de cada parte de
la estructura.

Las cargas que actuan sobre una estructura sa suelen dividir en
tres grandes grupos

a .- ‘CARGAS MUERTAS (CM). Las que actuan an
forma permanante en la astructura, consta el peso
propio de la estructura, peso de instalaciones,
acabados, escaleras y cualquier eaquipo que este
permanentemante adherido a la astructura.

b .~ CARGAS V1IVAS (CV). Estas difieren de las
muertas en ser variables e indefiniblas. Estas
- cargas incluyen el peso de personas, muebles,
accesor ios da acueardo con el uso del inmueble.
-Tomando en cuanta esto se puede imaginar la gran
posibil idad de combinaciones posiblas an esta
condicidn. Por lo que los reglamantos de
construccidn preveen tablas donde se indica la
carga adecuada para al tipo de edificio, estas
cargas se dan como cargas por unidad de araea.

¢ .- CARGAS ACCIDENTALES (S, VIE, NI). Este
tipo -de carga es comoc su nombre lo indica
accidentales, debido a que no actuan en forma
.constante sobre las estructuras, estas [ 313
afectadas de diferentes formas de acuardo con 1la
zona, altura, uso, por citar algunos. En nuestro
rafs 1a principal de estas es el sismo, por sar,
la fuente pPrincipal de perturvaciones en la zona
centro ¥ sur del pafs. En las costas la accidn de
viento resulta significante para al diseho.La
nieve y los efectos por cambios de temperatura en
e! norte as donde toman importancia.

Como se observa las posibil idades son muchas y muy diversas, para
este proyecto se eligieron una serie de combinaciones, las mas
usuales dentro del andlisis estructural, estas son ¢

CM + Cv
CM 4 CVs 4 SISMO
CM 4 CVvx 4 VIENTO

‘Estas combinaciones se aplicardin en ambas estructuras. Sa
explicard de donde se obtienen los datos que se proporcionaron a la
computadora para qua con astos se lograra al andlisis estructural de
los dos proyectos motivo de este trabajo.

Cada condicidn se explicard por separado. Aclarando que la
condicidn de sismo rasulta ser la mas critica por lo cual este punto
serd el que se estudie mas a fondo.

Para el caso de las . astructuras en proyacto, los nicleos
centrales son los elementos que soportardn la mayor{a de los aefectos
a consecuencia de las curgas y sus combingc!ones, aste es motivo para
que sdlo los elemantos que forman los nUuclaos sean analizados como
marcos.
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En este caso el nlclec centra{ quedo constituido por una'sarie da
marcos ,cuatro de elloz en direccion 'X', tres mas en direccion i

El acompde final se muestra en siguiente dibujo.

MUCLEO CENTRAL

3 Y
|
‘ _______ :.
'
|
2 - : -
' X
3......._._.
[._ ......
! | {
| i i
A B D

De las condiciones de carga aplicadas la combinacidn C.M. + C.V.x%
+ SISMO resultd ser la mas desfavorable, en este caso intervieanen
diversos aspectos combinados, las fuerzas gravitacionales vy las
accidentales como sismo y viento.

En las gravitacionales tenamost

a) Las fuerzas que resultan como reaccidn de las armaduras
super iores que son las encargadas de soportar los entrepisos.

b) Las reacciones de cada entrepiso en su unidn con @l nlcleo
central

c) Las fuerzas de empotramiento correspondiantes a las vigas que
forman el nluclao central (generadas por las cargas que soportan
estas)

d) Adamas se considera €l peso propio de los elemantos que forman
la estructura.

En las accidentales se presentatl

a) Las fuerzas sismicas resultado de un andlisis dindmico y sus
efectos de torsidn, estas fuerzas se aplican como cargas concentradas
en cada entrepiso, repartida entre los marcos conforme a su rigidez.

b) Dentro de las fuerzas sismicas se considera el efecto de
tinercia rotacional', aplicado en 1a parte superior dal nicleo
central, Dicho efecto actua como un momento aplicado. Estae se reparta
entre los marcos conforme a su rigidez.

¢ Lasz fuerzas causadas por vianto, son aplicadas como fuerzas
concentradas an cada aentrepiso,

Para el andlisis de los marcos de la astructura m.tdlicaimgav que

notgr qQue los marcos denominados 1AD, 2AD, 3AD y 4AD, son s tricos
razén por la que sdlo se analizan en una diraccidn.

PAGE 12




dat3a
DATOS PARA EL
ANALISIS ESTRUCTURAL
ESTRUCTURA METALICA

En  tantec que para los marcos Al4, Bl4, y D14 no son

simétr icos
por lo que se analizan en dos direcciones.

MARCCS 1A-D vy 4A-D

2 |

MARCOS AI-4 vy D1-4
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MARCO Al1-4 » Di-9
S 1S M

MOTAS: ,
: a) 1| Representa las fuerzas sismicas que 3e aplican a cada
entrepiso. : .
b) Rezr:senta los momentos debidos al efecto de inercia
rotacional.
2 2 2 2
N P ) PN
1
—
1
1
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MARCO Al-4 v D1-4
CARGAS GRAVITACIONALTES

MOTAS: )
a) ! Representa las reacciones del 2ntrepisc en su conexion al

Nicleo central.
b) 2 Representa las fuerzas de empotramiento debidas a cargas

gravitacionales internas del MNucleo central.

B!

TN T VA

Il (1'2 I'} ll 11 (J‘z ],7‘ ll

‘l 7! D) ]' '1 71 ul'
\13 Y o7
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NOTAS:
a)
entrepiso.
b
rotacienal.

1
a2

u] PARA
ANAL ITSTITIE®S ESTRU
ESTRUCTURA METALICA

MARCO 1A-D y 4A-0
s 1 MO

Representa las fuerzas sf{smicas que se aplican & cada

Represanta 1los momentos debidos al efecto de inercia
2 2 2
T ——— S
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ESTRUCTURA METALICA

MARCO 1A-D y 4A-D
CARGAS GRAVITACIONALES

NOTAS:
. a) | Representa las reacciones dal entrepiso en su cohaxién al
Nucleo central.
) 2 Representa las fuerzas de empotramiento debidas a cargas
gravitacionales internas del Nicleo central.

"7 R l'u Iy !
{13 AR D 17
‘] £} 33 LM t N l‘
\ 12 17 \]2 A
WA ' J‘/t 'y b
13 7T\ 7
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M A B1-4

Cc
I MO

[} 1]

R
$

NOTAS$
ad 1 Representa laz fuerzas zismicas que se aplican a cada
entrepisa.
) 2 Reprezentz los momentos debidos al efecto de inercia
rotacional .
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ESTRUCTURA METALICA

3
CARGAS G TACIONALES

NOTAS: .
, a) | Representa las reacciones del entrepizo en su conexiocn al
Nucleo central.

b) 2 Representa las fuerzas de empotramientc debidas a cargas
gravitacionales internas del Nucleo central.

'1 r 42 $y l’ 1] 712 4y J'
[ 1) \ML 17

d 42 £y I | ALY b
' W T )

’1 142 N " HATEET l'
l ) Ul 17
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MARCO 2AD -~ 3AD
CARGAS GRAVITACIONALES

NOTNS: . )
a) | Representa las reacciones del entrepiso en su conexion al

Nucleo central.
b) 2 Representa las fuaerzas de empotramiento debidas a cargas

aravitacionales internas del Nicleo central.

Lt A% l‘n by !
NP iy, s )

‘1 R 1 LM 1 J1
WE ) % PR
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MARCO 2AD - 3AD
S1SMO
NOTAS

a) 1. Representa las fuerzas sismicas que se aplican a cada
entrepiso.

b 2 Representa los momentos debidos al efecto de inercia
rotacional.

2 2 2
/"S V™ _—
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ESTRUCTURA DE CONCRETO

Para la estructura de concrete, al igual que la de acero, al

nicleo central es el encargado de soportar la mavoria de las
acciones o© fuerzas que llevarad la estructura. Ademnds de las
fuerzas producidas por sismo vy viento.

El ndcleo central en ezte caso quedo estructurado por muros de
concreto dispuestos de la siguiente forma.

NUCLEO CENTRAL

A B D
! | |
! I |
f ——
2 RSP . - -
3 S ¢ - =t —
b et

De la planta mostrada y debido a la distribucidn da carga

cons iderada se toman en cuenta dos tipos de marcos, 1AD y Bi4, en
.estos marcos las vigas tienen la peculiaridad de que en la unidn con
las columnas se consideran simplemente apoyadas, «iato es forma

una articulacién en el extremo final de la viga, no en la columna, y
en el otro extramo empotradas, en la unidn con los muros.

Para el andlisis de 1los marcos del nucleo central se
utilizéd el metodo de 'LA COLUMNA ANCHA', donde los muros se
idealizan, como columnas, con sus . propiedades, como momento de

inercia, area, concentrados al eje del muro.
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ANALISIS ESTRUCTURAL
ESTRUCTURA DE CONCRETO
En el método da la columna ancha se crean unas vigas

infinitamente ri{gidas en la zona del ancho del muro, a estas se les
une las vigas reales dal marco.

De esta forma los sistemas con muros <ce idealizan como
estructuras esqueletales, como marco rigido.

MURC “VIGA

Debido a que los marcos astan unidos entre si, las propiedades se
acostumbra calcularlas en base a la seccidn bruta, incluyendo al
aporte de los muros perpendicularas en los axtremos, que. trabajan
como si fueran patines formando secciones tipo L o T, en este caso al
mure qua ‘sirve como patin tiene un aspesor ‘t°, su ancho afaectivo
puede considerarse igual a 6t, a menos que el ancho raeal sea menor.

-~

6t

Al  igual que para la estructura de acero la condicidn de carga
mas desfavorable resultd sart

CM + CVs + SISMO

Para el andlisis de 1los marcos se consideraron las siguientes
comb inaciones dea cargat

&) La combinacién CM.+.CV.representada por
las cargas que actuan uniformemente repartidas
sobre las vigas que forman los marcos, ademds del
peso propio de la estructura, vy las cargas que
actuan en el nucleo central.

b> La combinacidn CM.+.CVs.+.SISMO aqui se
incluye la carga viva reducida, el peso propio da
1a estructura y los efectos de sismo rasultado
del andlisis dindmico y sus correspondiantas
efactos de torsidn, estos aplicados como fuerzas
concentradas en cada entrepiso.
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. DA TO P A E L
ANALIISIS ESTRUCTURAL
ESTRUCTURA DE CONCRETO

Para el andlisis de los marcos 1AD y 4AD, por su simetria se
analizan en una direccidn. No asi para los marcos Al4, Bl4 y DIg -

MARCO 1AD

1. T

MARCO ~ Al4

T

~ PAGE 24
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DATOS PARA E L

ANAL ISIS ESTRUCTURAL
ESTRUCTURA DE CONCRETO

PROP IEDADES DE LOS MUROS
MURG t=38@cm

177 i |

|
18 18
foa
I = .
505 0.3 475
A = 1,965 m2 Ix = 0.3?7 md
Av = 1.425 m2 1y =

5.18 m4

loa

03 3. e me 03 1x 2% . 326 ma
AV = 0.735 m2 iy = 8.96 md
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: DATOS P EL
ANALIS IS E CTURGAL

e v ]

R
T

i) B i3

u

ESTRUCTURA DE COMCRETC
PROPIEDADES DE LOS MUROS

MURO t=2%cm .

s | I 15

0525 = 1‘525755 02 Ix = 0.128 nao02d
Av = 1,194 m2 ly = 4,072 ma

]

025 2475 Y
A = 0.999 m2 Ix 0.1ES md

Av = 9,619 m Iy = 8.751 m4

MURO t=30 cm

o 1040 ‘
18
15
A = 3.93 m2 Ix = 0.734 m9
Av = 2,885 m2 Iy = 47.37 m4

PARE =2f




dat7?

= : DATOS
ANAL 1515

ESTRUCTURA DE ZONCRETO

PROPIEDADES DE LOS MUROS
MURO t=2% cm

‘ 1005 _
15
125
025
A = 3.138 m2 Ix = 9,376 m4

Ay = 2,38 m2 Iy = 36.16 md
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. DATOS P A

ANALISIS ES

ESTRUCTURA DE CONCRETO

PROPIEDADES LAS SECCIONES

De wun diseno preliminar se obtuvieron las

secciones para las , vigas y las columnas, mismas que

como datos para el andlisis estructural.

vV 1 6 A S
TIPC 1

F'e = 2,508 <tn/m2
2,30 : E = 10,000 ‘c = 1.581 ES
AREA A 3.249
AREA A CORTANTE Av = 8.22%
MOMENTO INERCIA Ix = 8.08128

0.80

TIPO 2
F'c = 2,588 tn/m2
9.30 E = 12,009 [F'c = 1.581 ES
AREA A = B8.270
0.30
AREA A CORTANTE Av = 9,23%
MOMENTO INERCIA Ix = 0.0182
COLUMNAS
TIPO
F'e = 2,500 tn/m2
8.33 E = 19,000 ]F'c = 1,381 £S5
AREA A = 8.303
2.53

AREA A CORTANTE Av = 8.273
MOMENTO INERCIA Ix = 8.0876

PAGE 28
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DATO = PARA E L
ANALISIS ESTRUCTURAL
ESTRUCTURA DE ACERO
ANAL ISIS DE CARGAS
A continuacidén se presentan las cargas que actuaran sobre la

estructura.

CARGA DE ENTREPISO

CARGA VIVA (C.V.> = 250 Kg/nmd
CARGA MUERTA (C.M.) = 410 Kg/m2
LOSA CONCRETO 248 Kg/m2
INSTALAC IONES 14 Kg/m2
MUROS DIVISORIOS 39 Kg/m2
ESTRUCTURA 58 Kg/m2
PLAFON FALSO 28 Kg-me
RECUBRIMIENTD 35 Kg/m2

C.M. + C.V. = B60 Kg/m2
C.V.% carga viva reducida

C.M. +# C.V.x = 568 Kg/m2

CARGA DE AZOTEA

CARGA VIVA (C.Vv.) = 109 Kg/m2
CARGA MUERTA (C.M.> = 430 Kg/m2
LOSA CONCRETO 240 Kg/m2
RELLENO 690 Kag/m2
IMPERMEABIL IZANTE 1S Kg/m2
ESTRUCTURA 38 kKg/m2
PLAFON FALSO 29 Kg/m2
RECUBRIMIENTO 30 Kg/m2
INSTALAC IONES 15 Kg/m2

C.M. + C.V. = 530 Kg/m2
C.V.x carga viwva reducida

C.M. + C.V.x = 480 Kg/m2
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DATOS PARA L
ANAL ISIS ESTRU TURAL
ESTRUCTURA DE CONCRETO
ANAL 1818 DE CARGAS
A continuacién se presentan las cargas que actuarin sobre la
estructura.

CARGA DE ENTREPRISO

CARGA VIVA (C.V.) = 230 Kg/m2
CARGA MUERTA (C.M.) = 469 K9/m2
LOSA CONCRETOQ 240 Kg/me
INSTALACIONES 135 Kg/m2
MUROS DIVISORIOS S0 K9/m2
ESTRUCTURA 193 K9/m2
PLAFON FALSO 29 Kg/m2
RECUBRIMIENTO 3% Kg/m2

C.M. + C.V, = 718 Kg/m2
C.V.x carga viva reducida
C.M. + C.V.x = 618 Kg/m2

CARGA DE AZOTEA

CARGA VIVA (C.V.)>

= 180 Kg/m2,
CARGA MUERTA  (C.M.)> = 480 Kg/m2
LOSA CONCRETO 240 Kg/m2
REL.LENO 60 K9/m2
IMPERMEABILIZANTE 15 Kg/m2
ESTRUCTURA 100 K9/m2
PLAFON FALSO 20 K9/m2
RECUBR IMIENTO 30 Kg/m2
INSTALAC IONES 15 Kg/m2

C.M, + C,V. = 580 K9/m2
C.V.» carga viva reducida
C.eM, + C.V.s = 340 Kg/m2
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ANALISIS DIMNAMICO

DE LA
ESTRUCTURA METALICA

Para realizar el ardlisiz dinidmico de la estructura metilica se
utilizé wun modelc matemdtico, con ¢l $in de discretizar el sistema,
para que representara los efectos producidos por unm sismo en forma
aproximada, en la realidad se requiere de mecanismos mas complejos
que relacionen la interaccidn suelo-estructura.

El razonamientc seguido para obtener el modelc matemdtico que se
ajustara mas a las caracteristicas de nuestro proyecto fue:

Se considard a la cimentacidn infinitamente rigida, por 1o que la
estructura se dice 'empotrada' al terreno.

En el momento de llagar el tren de ondas sf{cmicas a la baze de la

cimentacidn la estructura sufre deformacicnes » desplazamientos, en

- esos instantes se considera que la masa esta concentrada en los
s“‘nlveles de piso y sujeta a desplazamientos laterales unicamenta,

Los ‘tensores, que transportan la reaccidén exterior de cada
entrepiso a las  armaduras superiores, no tienen capacidad para
resistir fuerzaz horizontalas.

,Con las deformaciones que experimenta el nucleo central, que es,
quien soporta toda carga, las armaduras superiores tienden a girar un
cierto 3ngulo sobre un aje perpendiculas a zu plano, este giro
produce aceleraciones verticales que son consecuencia de las
aceleraciones cismicas del terreno. El giroc que se presenta en las
armaduras superiores producird un momento debido, a considerar, el
afecto producido por 1a suma de las reacciones de cada entrepiso
llavadas a la parte superior del nucleo central.

Este, momento, se incluye en el andlisis sismico como un efecto
de inercia rotacional, que se aplica en la parte suparior del modelo,
el cual quedd formado por masas unidas por resortas, donde la
rigsidez de cada resorte es aproximadamente la suma de las rigideces
de las columnas que forman el rucleo central.

En lo 4que respecta al tren de ondacs sismicas, o ma: bien al
efecto de representar un sismo, se utilizd el método denominado
ESPECTRD DE RESPUESTA) que e3 un caso especial simplificado, del
andlisis modal. Los modos de vibracidn son determinados, en per{odo y
forma, de la manara usual (val, caracd » las magnitudes de respuestsa
maximas .correspondientes a cada modo de vibrar es obtanida con
referencia a “un ecspectro de respuesta.
Para nuestrc proyecto toma en cuenta el corrspondiente a ZONA B (ROF)
terrano firme.
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ANAL ISIS DINAMICO
ESTRUCTURA METALICA

DATOS FARA ANALISIS
DINAMICO

vk MA 3 A S

Las masa:s concentradas que se aplican al nijvel de piso se
ceeideran comc la suma de las reacciones de cada entrepiso’

Suma De Reacciones Entrepiso = 438.21 tns
[ CM + Cvx 1

Masa De Entrepiso = 44.87 tn sg2/m
L CM + Cux 1

Masa De Azotea = 39.10 tn sg2/m
[ CM + CVx 1

Masa Armaduras = 287.983 tn sg2/m
[ CM + CVx 3

*x INERCIA ROTACIONAL

La inercia rotacional, Jz, de la masa, m, de un cuerpo raspecto a
su  centroide, se define como el momento polar de inercia de su
seccidn. transversal, multiplicado por su longitud, L, ¥y su peso
volumitrico, v, dividido entre la aceleracidn de la gravedad, 3.

For 110 tanto, la inercia rotacional respacto a un eje paralelo
cerd igual al momento de inercia rotacional centroidal sumado al
producto de la masa por el cuadrado de su distancia al eja [ Steiner
ajes isara.lelos 1, y cosiderando una placa rectangular de masa
conocida *

[

35 mommmm e - X

Ix = [ ma2 i2

iy = [ mb2 w12

lz = Jz = Ix + 1y

Iz = [ a2 + b2 Im /12

287.93 « [ 3.5t2 + 29.4t2 1 / 12
Jz » 21,033.,0 tn-m-sg2 o

Jz
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ANALISIS DINAMICO
ESTRUCTURA METAL ICA

MODELO MATEMATICO

€l modelo matematico resultado de las anteriores cos iderac iones
es: Una columna formada por resortes, donde l1a rigidez de los
resortes es aproximadamente la suma de rigideces de las columnas que
forman el ntUcleo central, las masas se encuentran actuando al nivel
de piso f‘entreplsod correspondiente, ademds del afecto de inercia
rotacicnal, actuando como un momento aplicado en la parta superior de
1a estructura o modelo. :

Maza de entrepiso (me) = 44,87 tn sg2/m
Masa de azotea {ma) = 39.10 tn sga/m

4

Inercia rotacional <i) 21,035.8 th-m-s592 : !

-+ 13 Cma )
i2 +
3.5 m
11 +
42.9
10 (me )
8
8 (ma)
2
) €

) 4
) 3
) 2
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dinac 4

ESTRUCTURA ESGUEMﬂTl’CF\
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ANAL ISIS ODIMNAMICO
ESTRUCTURA METALICA

MOMENTO O£ [HERCIA

Para detrminar ! momenrnto de inercia del nlcleo central se aplico
el teorems de los ejes paralelos de STEINER (Ix=IyB + A x d2), la
disposicidn final de las columnas, es la mostrada an la figura, dea un
andlisis aproximado se cobtienen secciones tipo WF 14x178, en base a
estas se& determina las propliedades geometricas del ndcles central,
mismas que se utilizaron como datos para la computadora. Los datos
fueron los siguientes?

Ar = 0.4808 m2

Ix = 5.2134 md

Iy = 6.4262 m4

Ix = Iy@ + A d2
by
|
i
|
i
t
i
|
! 547
]
W 057 _Hl__.

173 X
H
433
p——————
490
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ESPECTRO DE' RESPUESTA
El espectro utilizado corresponde a’
2ena B Terreno firme Q=2
¢ = 0.18 a® = 8.93 T! = 9.30 T2 = 0.8 r = 8.5

Por ser estructura del grupo A las ordenadas espactrales se
multiplican por 1.3

acel.,
c
] ]
1 1
| 1
| 1
! |
{ I
! '
a0 : :
H 1 tiampo
] Ti T2 [ sg 1
T a a' T a a'
.18  .1249 .062 .99 .19€ .088
.20 .151 .07€ .85 .181 .0896
.30 .208 .184 1.9 .186 .093
.85 .208 .104 1.1 .1?77 .089
.80 .208 .14 1.5 .152 .076
.83 .zZea .101 1.9 .13% .0867
a x 1.3 a's a/Q
zona I T < TH a = af + [(c~-aB/TII T
g2 TI<T <K T2 as=c
3 T> TR a=c¢ t(Ta/T> * rl
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ANALISIS DINAMICO !
ESTRUCTURA METAL ICA

Geometria Para

Ei € AP IV
Los analitis, tante dinamicos como estaticos de las estructuras
idealizadas ce resolvieron por medio de un progarma de computadora,
el SAP IV, este wutliza el metodo de los elementos finitos para la
solucien de sistemas elasticos lineales,

Pzra la correcta aplicacion de el programa este requiere de una
serie de datoe tales como coordenadas de los nodos que forman la
estrustura, como de& un nodo de veferencia, para que con este se
cetermine los centidos positivosde 1os esfuerzos que actuan en los
elemantos 3que forman la estructura. En otras palabras el nodo ‘K'
defineg la direccion de los ejes locales para cada barra.

El diagrama siguiente muestra la orientacion de los ejas
consider ades para los analiczis de !as estructuras.

ow

El diagrama muastra que en este caso el eja '2' local corrsponde
* global, el eje '3' local al '2' global del sistema.
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ANALISIS DINAMICO
ESTRUCTURA METAL ICA

RESUL TADOS
ANALIZIS 3ISMICO

Lo§ resultado; obtenidos por la computadora, después de realizar
el analisis dinamico de la estructura metdlica (modelod, con 1a
accidn del sismo en direccidn del ege 'v'', produciando esfuerzuo:

sobre el eje 'x'. Actuando en la direccidn Ix« de la szeccidnm.

s$ismo
CORTANTE FUERZAS MOMENTOS
42[85 tn T a2.88 tn [476.0 tnim
jf.mx —%3.29

173,49

37.39/

245.86 i 7.40 ’
.60 | 14.20

/ T 270.00 i / 18.40
/ .a7s.sa ‘ / 6.60 \
Fad-p- T .30
0.20 tn

§4Bl.00 tn-m.
WR
Para Marcos Al-4 vy DI1-4

El momento producto del efacto de inercia rotacional y las
fuerzas sfsmicas se distribuirin entre los marcos correspondientas
conforme a la rigidez de cada uno.

Moo FRECUENCIA PERI10ODO
(rad/s9) (seg)

1 4.79 1.330

2 15.19 9.414

3 32.00 9.196

4 56.16 2.112

S 82.38 8.076
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ANALISIS DINAMICO
ESTRUCTURA METALICA

RESULTADOS
ANALIS1S SISMICO

Los resultados obtenidos por la computadora, después de realizar
el andlisis dindmico de 1la estructura metflica (modelo), con la
accidn del sismo en direccidn del eje 'x', produciendo esfuerzos
sobre el eje 'y'. Actuando en la direccidn lyy da la seccidn.

sismo

CORTANTE FUERZAS MOMENTOS

4f.43 tn 4% .43 t7

71.18 45.75/

32.90 39.:2/
/xss.aa 34.?

194.90 29./re

228.49 27’. 39

/
[ |
/7242..2@ jx.ea

Fasa.w jne.aa

/ 275.08 14.60
/ 285.89 / 16.80
[ 292.70 / 6.90
292.90 0.20

9.00 tn P45.00 tn-m.

Para Marcos 1A-D y 4A-D
El momento producto del efecto de inercia rotacional y las
fuerzas sismicas sa distribuirin entre los marcos corraespondieantes
conforme a la rigidez de cada uno.

MODO FRECUENC IR PERIODO

<rad/sg) {seg)
1 3.194 1.218
e 16.370 2.3849
3 33.430 2.188
4 87.470 8.109
S 83.549 8.073
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ANAL I1S1S DINAMICO
ESTRUCTURA DE CONCRETO

Para ¢! anilisi: dindmico de la estructura de corncreto reforzado.
se utiliza un modelo matematico semejante al correspondiente a la
estructures <=  acerc, dornde se suronen las masas concentradas en el
nivel de pi:zo corraspondiente, estas se ancuentran sujetas a
desplazamientas laterale:, producidos por una exitacidn sismica en la
tase del “*erreno, Las rmasas fgualmente unidas por rescortas, cuya
riaidezr est3 dformada por la suma de las <columnas y muros del
entrepica en cuestidn, para este caso particular se tomo
extclusivamente las rigideces de los muros de concreto, debido a que
para efectos sismicos se esta despreciando la posible participacidn
de laz wolumnas.

lLas  masa: concentradas son resultado del peso del
rwntrepico tomando en cuenta CM + CV¢.

El espectro de respuesta utilizado para rescluver el sistema,
corresponde a terreno firme ZONA B con factor de ductilidad Q=@
LROF .

We = 927.2€ +tns Ma = $3.744 tn sge’/m
Wa = 468.75 +tns Ma = 47.579 tn sg2/m
12 L
Nivel 11 : '
{ MIVEL 6 - 121
16 3
A = 18.46 m2
Ix = 121.70 m4
| } Iy = 128.49
8
7 .
6 [ NIVEL 1 - 51
A = 12.%4 m2
: Ix = 155,30 m4
-] + Iy = 205,78 md
4 +
3.5 m
3 4 +
a2 L
1 SRR

Cargas de disedo sismico 610 Kg/m2 (antrepiso)
348 kKg/m2 (azotea)
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ANALISIS DINAMICO
ESTRUCTURA DE CONCRETO

SECCIONES UTILIZADAS
EN MUCLEQ CENTRAL

, Los siguentes diagramas muestran las secciones transversales del
ndcleo central para la estructura Jde concreto,se toman en cuenta dos

secciones ,

de muro de
utilizados para realizar

L]

.03

30

una para leoes niveles 1-8, la otra para 6-12, con espesores
cm y 25 cm respectivamente. Estos datos fueron los
los andlisis dindmicos.

t = 30 cm.
= 5,05 m. Yy 3 3.24 m.
= 12.549 m2.
= 285.7% m4. Iy = 155,38 m4.
18.18 m
q, 4.8
— ]
cg -
t=30
t = 25 cm. X

S.82 m ¥ = S.22 m
me

= 18.48
= 17:.70 m4 1y = 129.40 m4
10.85 m.
4.9 .
T+ 4 +
L cg )
t=25
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ANAL 1518 - DINAMICO
ESTRUCTURA DE CONCRETO

RESULTADOS
ANAL ISIS SISMICO

Los resultados obtenidos por la computadora, despues de realizap
el analisis dinamico de la estructura de concreto raforzado, con la
accion deal sismo en direccion del eje 'y', produciendo volteamiante
sobre el aeje 'x'. Actuando an la direccion Ixx de la seccion.

DIRECCTI!ION H-X sismo

CORTANTE FUERZAS MOMENTOS

81.45%n val.ae try ©.00 tn-m
. 166 {30

23976

29a.

45,88
fsT7e

482.38 15.50
302,49 10.10
9.00 tn

Para Marcos A1-4 y D1-4
El resultado de el analisis dinamico de la estructura idealizada
muestra los valores caracteristicos, asi como las frecuencias y
. periodos de vibracion, para el espactro correspondiante.

MODO FRECUENCIA PER1ICDO
. (rad/sg9) . (seg)
1 7.299 2.861
2 32.020 9.186
3 68.170 8.092
9 100.200 9.063
3 183.900 2.960
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AMNALIZIS DINMAMICO
ESTRUCTURA DE CONCRETO

REZULTADODE
AMAL IT 15 SISMICO

Los resultados 2otenidos por la computadora, despuass de realizar
el anal isis dinamico de la estructura de concreto reforzado, con la
awccian  del 3izmo en direccion del eje ‘x', produciendo volteamiento
scbre =1 2je¢ 'v'. Actuando en la direccion lyy de la seccion.

DIRECCTIION = sismo
CORTANTE FUERZAS MOMENTOS
79/'aTT 0.90 tn-m
154,90
zﬁee
788.80
/329.50 i 46.7
368.20 33.70
[ 428,80 i 377.46
427.49 : J6.30
/ 448.30 j 206.98
/ 463.208 7 14.90
472,90 3.7e
- 2,00 tn s\\i\iiwm'% tn-m.

Para Marcos 1A-D y 4A-D
El resultado de el anzlisis dinamico de la estructura idealizada
muestra los valores caracteristicos, asi como las frecuencias y
periodc: 4= vibraclon, para el espectro correspondiente.

MODO FRECUENCIA PERIODO
(rad/3g> (seg)

1 €.4714 @.971
2 29.e73 B8.214
2 gr.o7e 8.088
4 igo.200 0.963
S 121.1908 2.0682
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“DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LO0S ELEMENTOS
RES ISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

A continuacién se describe el procadimianto que se siguid para
distribuir las fuverzas sismicas que actuan en  los pisos de las
estructuras, las cuales deberidn saer absorbidas por los diferantes
elamentos resistentes verticalaes como 10 son’ marcos, miros ,
contravientos, etc. Para este procadimiento se acepta la suposicidn
de que los pisos son diafragmas rigidos en su plano. . .

El procadimianto de distribucidn de fuerzas sfsmicas as al
sigujente:; o : R

a).- Las  fusrza horizontal Fi s.‘lhllcqval centro de gravedad da-
cada mivel. . . ’ )

b).~- Se calculan las rigideces ‘da antrepisc -de los alementos
resistentes en ambas direcciones y en todos los antrapisos. s

KasP /u

¢).~ Se determina la posicién del centro de torsidn an cada
antrepiso. Las expresiones para calcular ‘aste punto son ¢ : . :

xt » £ Riy XJ / & Riy
yt = £ Rjx Y} 7/ £ RJx

X3 , Y3 son las coordenadas de los
alemantos resistentes.

Rix, RJy son_ las rigideces en la diragclén
cons ideicada.

d).- La fuerza cortante que debe sear resistida por un elamento
cualquiera serd igual a la suma da dos efectos J ’ . .
1.- El debido a la fuerza cortante del piso, que se supona actux
al centro da torsién. 2.~ La fuerza cortante que resulte de los
mognntgs de torsidn, que son resultado de las axcentricidadas de Ta
astructura. - : :

"~ Asi obtenamos?
Para el cortante aplicado al' cenro’'da torsidni:
Vi = Mtx R§x Ry / [ ERix YIt1R + ERJy XItee )
Dondea: E A

Vx -fuerza cortlnt; s{smica para el
entrepiso y la direccidn considerada. '

#jt-distancia de los lemantos
resistentes al cantro de torsidn. '

Mt -momanto torsionante en el
entrapiso, qua es isual al producto da
la fuerza cortante en el entrepiso,
por la mas desfavorable de las
siguientes excentricidades.

el = 1.5 es ¢+ 0.1 Db
e2 = as - 0.1 b
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMEMTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

Donde !

es -excentricidad calculada como 1la
distancia entre la linea de accidn de
el cortante y al centro de torsion.

b ~-la mayor dimensidn en planta
de]l entrepiso madido perpendicul armante
a la direccidn del sismo.

a.- Se calculan las fuarzas laterales debidas a la suma dal (28 % de
los efectos del sismo actuando en una diraccidn mas el 38-% de los
efectos producidos por el sismo actuando en la otra direccidn:

'V = Ux + 8.3 Vy
V = Vy + 8.3 Vx
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. - DISTRIBUCION DE FUERZAS
" SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

RIGIDECES OE ENTREP IS0

ESTRUCTURA METALICA
MARCD  1R-D

Las rigideces de entrepiszo e obtienen de?

K =P /u
aplicando una fuerza P = 18 ton. a cada entrepiso.
ENTR .DESPL DESPL . RIGIDES
. TOT REL ENTR
{ml [m1] [tn-m]
©.346170
12 9.0083714 2692.64
8.039903 :
11 5 2.003824 26138.11
2.9827079
118 . 9.0083662 2738.42
8.823417
.9 : 9.0903659% 2735.91
9.018761
8 9.083512 2847.29
0.9816243
7 . 0.083146 3178.18
8.813103 )
6 9.2038386 32983.80
.9.2010067
S ) 8.002851 3507. 18
9.807216
4 0.002296 4354.83
8.984818 .
3 9.002109 4741.90
2.002819
2 9.002028 4932.,03
9.008783 )
1 2.p00783 12774.98
2.00 :

De la misma forma se cbtuvieron las rigideces de los demds marcos
que forman la estructura metdl ica.
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DISTRIBUCIOM DE FUERZAS
SISMICAS EMTRE LOS ELEMENTOS.

[uR O RNT )

[ YO

-3 ADHBDW

ESTRUCTURA METAL ICA
CEMTRO DE TORSION

' RESTSTEMNTES DE LAS ESTRUCTURAS

NIVEL
12774.398
3] 6
? 7
2 2
[ 5
L i
3847.38 6 6
3647.38
12774.98
A 8 [v]
Yt = ERIx YJ) / £Rjx = 4.65 m.
esy = 4,65 - 4.383 = 9.32 m.
esx = 4,92 - 4,90 = 9.00
NIVEL 2
4932.03
3 3
K] 9
L] 4
5 S
7 7
2093. 12 2 2
2083, 12
4932.03
A B D

Yt = £ECRj= Y§) / £ERJx = 6.56 m.
asy = 4,36

esy = 4,98
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE L0OS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

ESTRUCTURA METALICA
CENTRO DE TORSION

Be la misma forma se obtienen, para los demhs entrepisos, sus
correspondientes, centros de torsidn.

A continuacidn se muestran las excantricidadas de cada entrepiso.

NIVEL 3 NIVEL 4

yt = 4,68 ey = 8,33 m. yt = 4.69 ey = 0,38 m.
vt = 4,98 ex = 0.88 m. yt = 4.98 ax = 8.00 m.
. NIVEL S ‘NIVEL. 6
vyt = 4,66 ey = 8.33 m. - y% = 4.68 ay = 9.33 m.
yt = 4,980 ex = .00 m, yt = 4,80 ex = 0.80 m.
NIVEL 7 R NIVEL 8
‘vt = 4.66 ey = 0.33 m. vyt = 4.66 ey = 0.33 m.
vyt = 4,90 ex = 0.08 m. yt = 4,80 ax =.0.00 m.
NIVEL S NIVEL 1@
yt = 4,66 ey = B8.33 m. yt = 4,67 ay = @8.349 m.
vyt = 4,90 ex = 9,00 m. yt = 4,90 ax = 8,00 m.
NIVEL 11t NIVEL 12
yt = 4,687 ey = 0,39 m. yt = 4,67 ey = @.349 m,
vyt = 4,90 ax = 0.00 m. yt = 4,80 ax = 0.00 m.

Con estos datos se procederd a calcular los cortantes si{smicos
asi como los que se producen por torsion.
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION

ENTREP1S O 1

Vy +.3Vx

10.87
69.63

Ux +.3Vy

Vy +.3Vx

87.68
23.46
13.94
61.8%

Vx +.3Vy

SEN v e b el e2 M1 M2
1.5e+.tb a-.1b
K 292.9 0.3 29.4 3.42 -2.62 10801.72 -767.49
Y 207.6 2.00 29.4 2.94 -2.84 814.09 ~814.09
. TEER
£ Rx2 +£ Ry2 = 8934 933,38
Yt = 4,68 Xt = 4,80 m,
Yg = 4.33 KHg = 4.88 m,
EJE RJ vt vd Vtor VTx Vy Vx+,3Vy
ix 12774.98 4;85 113,92 62.33 176.25 950.64 191.44
2x 3647.38 2.05 32.83 7.85 48.38 6.37 42.28
3x 3647.38 ©.86 32.53 -1.00 31.33 9.81 31.77
q4x 12774.98 5.16 113.92 -68.17 44,75 3%6.20 61.61
*EX
EJE RJ xt vd Vtor vTy Vx Vy +,3Vx
1y 672B.16 4.90 101.11 2€.10 129.21 34.358 1398.58
2y 4868.4%5 ©.08 74.68 2.20 74.68 3.808 ' 74.69
3y 6726.16 4.90 101.11 -28.1© 73.01 34.38 83.38
kR
ENTREPISDO 2
SEN v e b el «2 M1 M2
1.5e+.1b e-.1b
% 292.7 9.23 29.4 3.23 -2.71 961.32 -783.22
Y 276.6 B.092 28.4 2.94 -2.94 813.20 -813.20
1 3
£ Rx2 +£ Ry2 = 224 911.%7
Yt = 4,86 Xt = 4,98
Yo = 4,33 X9 = 4.99
EJE RJ yt vd Vtor VTx Vy Vx +.3Vy
{x 4932.83 4.53 102.75 43.63 192.38 41.87 164.97
a2x 2083.12 1.96 43.60 8.03 52.639 7.66 34.95
3x 2093.12 ©.34 43.60 -1.57 42.83 1.33 q2.43
4x 4932.83 3.29 102.73 -57.03 45,72 48.23 60.19
EJE RJ xt vd Vtor VTy Vx Vy +,3Vx
1y 394%.72 4.90 105.17 34.65 139.82 40.97 132.11
2y 2486.82 0.00 65.26 2.00 66.26 .08 66.
3y 3045.72 4.90 105.17 -34.65 78.32 40.97 82.81
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTAMTES SISMICOS Y TORSION

ENTREP I SO0 3

v € b el e2 M1 M2
1.5e+.1b e-,1b
285.8 ©.35 29.4 3.47 -2.58 936.38 -740.22
279.8 2.03 28.4 2.94 -2.94 793.88 -733.80
*KE¥
£ Rx2 +£ Ry2 = 357
Yt = 4.68 Xt = 4.90 m.
Y9 = 4,33 Xg = 4.990 m.
RJ yt vd Vtor VTx vy Vx +.,3Vy

Vy +.3Vx

ix 4741.90  4.68 115.38 61.41 176.89 49.23 191.76
2x 1120.85 2.08 27.32 6.45 33.77 3.17 35.32
3x 1128.65 @.22 27.32 ~0.68 26.649 0.53 26.81
4% 4741.90 S.12 115.858 -€7.18 43.33 33.86 €4.535

E 2 33

RJ xt . vd Vtor YTy vx Yy +.3Vx

182.33
15.30
8.34
68,38

Vx +,.3vy

ly  2598.649 4.88 100,17 28.25 128.449 335.24 139.89
2y 1807.98 B.20 €©69.66 8.00 68.66 2.00 69.66
3y @2598.64 4.99 100.17 -28.28% 71.92 33.24 B82.49

SEN

®
Y

20.90
S56.82

Vy+,3Vx

XX
ENTREPISDOD q
v e b el e2 M1 M2
1.5e+.1b e-.1b
273.9 ©.36 29.4 3.42 -2.58 9%7.00 -703,.%2
259.6 ©.98 29.4 2.94 -2.94 763,22 -763.82
rk kK
£ Rx2 +£ Ry2 = 318 333.1S
Yt = 4,88 Xt = 4.90
Y9 3 4.33 Xg = 4.30
R4 yt vd Vtor VTx vy Vx +,3Vy
43%4.83 4,688 1i2.27 61.40 1176.687 48.37 188.36
878.492 2.89 25.23 8,13 31.38 4.90 32.83
878.42 0.21 25.23 -Q.62 24.61 2.49 24.76
4354.83 S.11 112.27 -66.90 45, 53.35 61,38
KK
RJ xt vd Vtor VTy Vx Vy +,3Vx

Vx+.3Vy

2176.45 4.98 97,12 25.57 122.69 32.08 132.31
1464.77 02.08 6£3.36 0.08 85.36 2.90 63.36
2176.45 4.89 97.12 -25.57 71.35 32.68 81.17
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
S1SMICAS ENTRE LOS ELEIMEMNTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES S1SMICOS ¥ TORSION

ENTEREEP I SO S

SEN W b el e M1 M2
1.Se+.ib e-.!
¥ 2€0.4 2.4 3.44 -2.61 B94.47 -679.694
Y 245.8 29.4 2.99 -2.94 722.06 -722.96
EJE Rj

L2 23
£ Rx2 +£ Ry2 = 258 998.43
Yt = 4.66 Xt = 4.90 m.
Yg = 4.33 Xg = 4.90 m.

ix - 3507.15
2x 806,32

193.46 56.44 139,90 45.56 173.57
26.74 6.43 33.18 5.21 34.75
26.74 -8.75 2%5,.89 8.61 26.17
193.46 -62.26 41.280 3S0.28 S6.28

3x 906.32
4x 3507.1S
EJE R4

1y 1796.81
2y 1271.13

3y - 178€.81

SEN v
X 242.82
Y azs.2
EJE RJ

1x 3293.80

80.71 24.53 115.26 38.41 124.38
64.17 9.99 64.17 2.909 64.17
39.71 -24.55 €6.16 308.41 75.28

Vy +.3Vx

13
ENTREPII1S5O0 [
b al e2 M1 Me
1,5e+.1b e-.1b
29.49 3.44 -2.61 831.86 -632.14
29.4 2.94 ~-2.94 679.31 -670.91
XEER
£ Rx2 4£ Ry2 = 241 619.89
Yt = 3.66 Xt = 4,90
Yg = 4.33 AHg = 4,90
vd Vtor VTx Vy Vx +,3Vy
96. 19 52.8% 149.04 42.62 161.83
24.91 6.09% 30,36 .88 32.08

2x 852.78
3x% 852.78
4% 22983.80

iy 1853.36
ey 1135.72
3y 1633.36

24.91 -0.70 24.21 9.37 24.38
96.19 -58.30 37.89 47.81 S1.,99

k¥
vd Ytor VTy Vx Vy +,3Vx
84.93 22.38 107.43 27.90 115.80
58.34 0.0 58.34 2.00 %8.34
84.93 -22.%0 62.43 27.90 70.80
(33

PAGE 31



tor3

DISTRIBUCION DE FUER2AS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION

ENTREPISO ?

SEN v e b el @l M1 M2
1.3e+,1b e-,1b
X 220.4 ©.33 29.4 3.44 -2.61 757.87 -375.29
Y 207.6 ©.00 29.4 2.949 -2.94 610.39 -610.39
kX
£ Rx2 +£ Ry2 = 224 811.37

Yt = 4.66 Xt = 4.980 m.
Yg = 4.33 X3 =.4,98 m.

EJE RJ vt vd Vtor VT Vy Vx+.3Vy
ix 3178.15 4.668 86.93 49.85 136.78 40.13 148.84
ax B8Y9.83 2.08 a3.27 5.98 29.17 4.76 38.6
3x 839.63 ©.24 23.27 -0.68 22,58 ©.55 22.75
4y 39178.15 S.14 ©6.93 -%4.99 31.94 44.33 45.24
kk
EJE Rj xt vd Vtor vy vx Vy +.3Vx
1y 1421.74 4.99 76.05 18.99 94.95 23.449 101.98
2y 1237.56 2.0 95.50 8.88 S5.3%2 0.80 -55.38
3y -1421.74 4.98 76.9% -18.92. 57.15 23.44 64.18
M

ENTREPISO 8

SEN v e b el a2 M1 M2
1.5a+.ib e-,1b

X 184.8 ©8.33 29.4 3.44 -2.61  668.48 -388.68

Y. 183.3 ©0.90 29.4 2.84 -2,94 539.49 -338.48

(2 21
£ Rx2 +£ Ry2 = 201 664.92
Yt = 4,66 Xt = 4.890
Y9 = 4,33 ¥g = 4.90

EJE RJ vyt vd Vtor VTx vy Vx+.3Vy
Ix 2847.2%5 4.668 77.31 44.05 121.36 38.49 132.0
2x 741.67 2.868 20.149 3.0 .21 4.09 26.40
3x 741.67 ©0.249 20.14 -0.99 18.95  @.48 19.69
4x 2847.23 38.14 ?7.31 -48.58 28.73 39.13 40.48
1334
EJE RJ xt vd Vtor vTy Vx Vy +.3Vx
1y 1279.86 4.90 66.08 16.77 82.86 20.8l 89.10
a2y 993.15 0.00 351.32 0.00 S51.32 9.00 S51.32
3y 1273.09 4.90 66.08 ~16.77 49.32 20.81 85.36
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION

ENTREP1ISO 3

SEN Y 2 b €l e2 M1 M2
{.5e+.1b e-.ib
" {85,2 ©.33 29.4 3.44 -2.61 367.46 -431.17
\'S 155.3 ©.08 238.49 2.949 ~-2.949 456.58 =-436.58
ko Kk

£ Rx2 +£ Ry2 = 182 218.34
Yt = 4.688 Xt = 4.80 m.
Yg = 4.33 X9 = 4.0 m.

EJE RJ vt vd Vtor VTx Vy Vs +.3Vy Vy +,3VUx
1x 2735,31 4.668 65.36 37.64 1923.80 386.28 112.08 61.18
ax 721,33 2.98 17.24 4,38 21.683 3.53 22.69 1a.02
3x 721.53 ©8.29 17.24 -0.31 16.73 8.41 16.89 5.43
4x 2735.81 S5.14 65.36 -41.35 23.85 33.40 33.87 40,568
(¥ 33 :
EJE R =t Vd Vtor VTy Vx Vv 4.3V Vx +,3Vy
1y 1195.88 4.90 55.54 13.92 69.46 17.3@ 74 .69 38.14
ay 951,80 B.00 44.21 0.00 44.21 8.9 © 44.21 13.28
3y 1195.20 4.30 53.854 -13.3:2 41.62 17.30 45.81 28.79
b2 2 4

ENTREP1!S50 (0O

SEN v e b el a2 My M2
1.8e+.1b e~.1b

X 130.9 0.39 @29.4 3.48 -2.68 431.61 -340,349

Y 123.4 B.90 29.4 2.949 -2.94 362,80 -362.80

*RR%
£ Rx2 +£ Ry2 = 18% 421.79
Yt = 4,867 Xt = 4.80
¥g = 4,33 Xg = 4,90

EJE RJ »t vd Vtor VTx Vy Vx+.3Vy Vy 4.3Vx
Ix 2730.42 4.67 9S2.28 31.06 83.34 24.93 90.83 49.85
a2x 687.89 2.07 13.17 3.47 16.64 2.79 17.48 7.78
3x 687.88 0.23 13.17 -2,39 12.78 9.31 12.87 4.14
4% 2730.42 5.13 52.288 -24.,12 18.16 27.41 26.38 32.86
kke
EJE RJ xt vd Vtor VTy Ux Vy +.3Vx Vx 4. 3Vy
1y 1062.77 4.98 43.900@ 9.687 %2.67 12.03 56.28 27.83
2y 824.56 0.00 37.91 0.00 37.41 2.00 37.41 11.22
3y 1062.77 4.990 43.00 -8.67 33.33 12.03 36.94 22.03
[ 33
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- DISTRIBUCION DE FUERZAS

SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES 3SISMICOS Vv TORSION
ENTREZP 130 11
SEN v e b el ed M1
1.5e+.,1b e-.1b
X 81.18 9.349 29.4 3.45 -2.60 314,57
Y 86.21 ©.92  29.4 2.94 -2.34 _252.87

L 2

*
£ Rx2 +£ Ry2 = 174 481.26

-237.87
-252.87

Vx +.3Vy

63.81
12.15
8.92
ig.11
1 3 2

~-118.12
~126.10

Vx +.3Vy

Vy +.3Vx

35.28
5.43
2,88

23.13

Vy +.3Ux

Yt = 4.87 Xt = 4.980 m.
Y = 4.33 Xg = 4.89 m.
EJE Rj vt vd Vtor VTx vy
1x 2815.11 4.87 36.47 22.83 ¥8.58 17.71
2x 633.63 2.07 8.12 2.44 11.586 1.96
3x 653.63 0.23 8.12 -0.27 8.85 a.22
4x 2615.11 S5.13 36.47 -24.20 12.27 19.45
EJE RJ xt vd Vtor VTy Vx
iy 9351.93 4.8986 28.0! 6.76 38,77 8.41
2y 918.11 ©6.00 27.898 0.80 27.98 5,00
3y 951.53 4,88 29.91 -6.78 22,23 8.41
ENTREPI1SO 12
SEN v [ b el e2 M1
1.85e+.1b e-.1b
X 45.43 B8.349 29.4 3.45 -2.60 136.73
Y 42.89 8.08 28.4 2.84 -2.94 126.10
3 ¥ 34
£ Rx2 +£ Ry2 = 175 788.13
Yt = 4,67 Xt = 4.98
Y9 = 4.33 Xg = 4.0
EJE RJ vt vd Vtor VTx Vy
ix 2682.64 4.87 18.17 190.96 29.13 8.82
2x 674.21 2.07 4.85 1.22 5.77 9.88
3x 674.21 ©.23 4,35 -8.14 4.41 .11
q4x 282.64 S5.13 18.17 -12.049 6.13 .69
EJE RJ xt vd Vtor vTy Vx
1y 884.55 4.90 14.60 3.38 17.98 4.21
2y 922.25 0.00 13.68 0.00 13.68 8.00
3y 984.55 4.90 14.60 -3.38 11.22 4.21
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION
FUERZAS S1SMICAS
ESTRUCTURA METALICA

Una wvez conocido eal sistema de fuerzas generado por efsctos da
sismo, <que actux en cada elemento resistente, para nuestro caso los
marcos, =e procede al andlisis estructural de los mismos.

A cortinuacidn se muestran en forma asquemdtica las fuerzas s{smicas
que ¢ aplican al entrepiso de cada marceo.

MARCO MARCO
1A-0 A1-4
F2ZAS. N CTE. FZAS. N CTE.
tn. I tn. tn., l tn.
31,78 12 19.24 12
31.78 l 18.24
32.03 1 18.05 11
63.81 : | 38.29
27.82 1 17.88 10
808.33 l 56.28
21.2% 8 18.37
l 112.08 74.65
19,93 14.38
132.01 89.081
16.83 7 12.97 ‘
l 148.849 1 121.98
i2.88 & 13.82 [
161.83 115.80
11.74 5 8.%8 =
173.97 124.38
14,79 9 ) 7.93 4
. 188.36 132.31
2.49 fc 7.68 3
191.78 139.98
26.79 2 12.12 z
164.97 152,11
26.47 12.53 1
181.44 139.%8
O N SRR
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RES ISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS
CORTANTES SISMICOS Y TORSION

FUERZAS SISMICAS
ESTRUCTURA METAL ICA

De igual forma se muastran 10s esquemas para los marcos restantas.

MARCO MARCO
Bl1-4 2A-D
F2AS. N CTE. FZAS. N CTE.
tn. tn. tn. tn.
13.68 12 E.06 1
i3.68 6.96
14.30 1 6.98 11
27.98 l 12.15
9.43 19 5.33 1
37.41 l 17.48
.80 9 s.214
l 44.21 | 22.68
7.11 8 3.75 8
l 51.32 | 26.449
4.18 4.18 7
I 55.%0 l 30.60
2.84 8 1.486
l 58,34 | 32.06
5.83 5 2.69 s
| 64.17 | 24.75
1.189 4 -1.90
85.17 32.85
4.30 3 ) 2.47 3
£9.68 i 3%.32
3.49 2 19.63
66.26 | 34,95
8.43 1 -12.686 1
74.69 492.28
AR N\#\W
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DISTRIBUCION DE FUERZAS

SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES 0OE LAS ESTRUCTURAS
CORTANTES SISMICOS Y TORSION

FUERZAS SISMICAS

ESTRUCTURA METALICA

Los momerntos debidos a los desplazamientos <giros) de la armadura su
perior, serdn distribuidos conforme a las rigidaces de los marcos.

De txl forma se obtienen los siguientaes datos?

S1ISMO DIRECCION X=X

Marco 1A-D 38.17 % [ 1471 tn-ml = 376.19 tn-m ~ 3 cols

= 192.86 th-m / col

Marco 2A-D 10.83 7 (1471 +tn-ml]l = 158.31 tn-~m / 3 cols

7

= 3%3.81 tn-m col

S1SMO0 DIRECCION Y-Y
Marco A1-4 36.60 % [ 1476 tn-ml] = 548.22 tn-m /
= 133.85 tn-m /
Marco B1-4 26.79 Z [ 14768 tn-ml = 385.42 tn-m / 4 cols
‘ = 98.88 tn-m /

4 cols

col

col
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DISTRIBUCION DE FUUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTAS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

El procedimiento que se siguid en esta seccidn es igual que el
mostrado para la estructura metdlica.

RIGIDECES DE ENTREPISO
ESTRUCTURA DE CONCRETO
MARCC Al-4

L.as rigideces de entrepisc se obticnen de
= 7/ u

aplicandoe una fuerza P = 18 ton. a cada entrepiso.
ENTR DESPL DESPL RIGIDES
TOT REL ENTR
tml Ll [tn-m]
9.028611
12 2.082811 3558.72
2.825801
1 0.082837 3%524.85
9.922964
4 0.002800 3571.43
i 8.020164
8.0027438 3637.69
l 9.017415
B.002707 3684.13
2.914767
7 8.0902653 37698.32
l 2.912833
3.802644 3782.15
9.808461 1
b 0.082468 4036.63
0.9069459
4 0.002357 4243.22
0.9845842
jc 0.e02088 4768.81
9.00250108
2 8.0902510 3988.40

\é“ 2.09

Entiendase por rigidez’ la fuerza nacesaria para producir un desp
lazamientc unitario en la direccidn de aplicacidn de la fuerza.

Oe 1a misma forma se obtuvieron las rigideces de los demds marcos
que forman la estructura metdlica.
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. DISTRIBUC IOMN DE FUER2AS

SISMICAS EMTRE LQS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

ESTRUCTURA DE COMCRETO
CEMTRO DE TORSIOM

NIVEL 1
1 5485,93
3 3 3
8 9 s
3 g 9
8 8 8
4 4 4
2 9 o 2
"3
5485.93
4
1 4
A B c

Yt = £CRIx YJ) / £Rix = 4,98 m.
esy = 5.08 -~ 4,30 = 9,19 m.
esx = 4.90 - 4,90 = 0,00
Debido . a que las rigideces son iguales en todos los niveles, las

axcaentricidades en 'Y' serdn constantes entre los niveles 1-5, de
aqui en adelante serdn ! .

NI1VEL 2

i 3677.28
3 3 3
7 v 7
6 B [
9 <] 9
3 3 3
2 2 2 2
3
3677.28
4
A B c

Yt = £CRJXx YJ) 7/ £Rjx = 4.80 m.
asy = 5.928 - 4,90 = 9,19 m.
esx 3 4,80 -~ 4,80 = 0.0
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DISTRIBUCION DE FUERZ2AS
SISMITAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANMTES SISMICOS Y TORSION
ESTRUCTURA CONCRE'TO

ENTREPI 3O 1

~1308.59
-1477.06

SEM v
% 472.3
Y 5ez2.4
EJE R
ix 6485.93

2x 6485.33

360.74
168.20
xRk

Vy +.3Vx

3988.40
3988.40
3988.40

242.76
1867.47
127.80
£33 ]

-1273.88
-1447,36

Vx+.3Vy

Vy +.3Vx

6572.083

ax B6%972.93

47£8.81
4788.81

2435.93
164.10

e b el e2 M1
1.58+.1b e~.1b
0.13 29.49 3.23 -2.75 1325.18
0.0 29.4 2.949 -2.94 1477 .06
rEkkxk
£ Rx2 +&£ Ry2 = 3503 437.53
Yt = 4.80 Xt = 4,90 m.
Yg = 5.89 Xg = 4.98 m.
yt vd Vtor VTx Vy
4.98 236.950 96.27 332.77 93.24
4,99 236.58 -96.27 140.23 83.24
xt wvd Vvtor VTy Vx
4,30 167.47 57.48 224.95 859.35
08.00 167.47 B.28 167.47 2.00
4.99 167.47 -57.48 .1@88.99 $8.35
ENTREPI1SGO 2
Q b el e2 M1
1.5a+.,1b e-.1b
0.19 28.4 3.23 -2.75 1493.82
9.0 29.4 2.94 -2.84 1447.36
L REK
£ Rx2 +£ Ry2 = 303 457.53
Yt = 4.80 Xt = 4,90
Y9 = 3.8 XHg = 4.99
vt vd Vtor VTx Vy
4.98 231.60 88.18 319.78 85.44
~-4.98 231.68 -88.18 143.42 85.44
xt vd Vior VvTy Vx
4,98 164.19 62.2% 226.3% 64.25
0.06 164,10 9.00 164.10 2.00
4.90 {64.18 -62.25 101.85 64.25

3y 4788.81
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5as7.09
S287.93

R

DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE L0OS ELEMENTOS

RESISTENTES DE

LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION
ESTRUCTURA COMNCTRETO

ENTREPISO , 3

~-1232.83
~1401.73

Vx +.3Vy

- -

329.80
16G. 12
(22 1)

My +.3Vx

Vy+.3Vx

171.15
122.04

VX+.3V»

g Vs g g g Vg iy S e g sy g S L

4243 .22
4243.22

4243 .22

-11735.35
-1337.40

4520.80
4520 .80

4956.63
4036.63

236.13
151.83

e b el ed M1
1.8a+.1b e-.ib
8.19 29.49 3.283 ~-2.75 1485.77
2.20 29.4 2.94 ~2.894 1401.79
L2 333
£ Rx2 +£ Ry2 = 457 645.489
Yt = 4.98 Kt = 4.88 m.
Yg = 5.08 Hg = 4.80 m.
vt vd Vior VTx Vy
4,99 224.15 81.84 3©5.88 79.35
4,80 224.15 -81.84 142.31 73.35
xt vd Vtor YTy Vx
4.99 138.83 E2.B9 222.62 85.68
9.88 152.93 0.80 158.83 0.00
4.80 188.92 -83.63 35.24 65.68
ENTREPISO 4
e b el ad M1
1.5e+.ib e-.1b
g.19 28.4 3.23 -2.75 1378.37
2.8 29.4 2.94 -2.94 1337.40
kK
£ Rx2 +£ Ry2 = 411 888.19
Yt = 4,80 Xt = 4.90
Yg = 5.08 Xg = 4,90
vt vd Vtor VTx Vy
4,80 213.70 74.13 @287.83 71.83
-4.992 213.786 -74.13 13%.57 71.93
xt Vd Vtor VTy Vx
4,80 151.863 64.354 216.17 &8.52
2.00 151.63 0.80 151.63 0.00
4,92 1%1.63 -€4.,34 216.17 66.52

49%56.63

PAGE EL

187.05
LET 35



tor v

JISTRIBUCION DE FUERZAS
ISMICAS EMTRE LOS ELEMENTOS

a
3
RESISTEMTES DE LAS ESTRUCTURAS
co

RTHNTES SISMICOS Y TORSIOM
ESTRUCTURA CONCRETQ

EMTREPILI = S

~1101.68S
~12%53.31

4852. 19
40%2. 19

. 3782.198
3782, 15
3782.13

3677.28
3577.28

288.34
151,96
b2 23

-1812.95
-11351.€60

Vx+,3Vy

37€3.32
3789.32

E =) el ed M1
1.5e+.1b e-.{b
0.13 @23.4 3.23 ~2.75 1281.41
.00 28.4 2.94 -2.94 1253,91
kx
£ Rx2 +£ Ry2 = 376 205.01
Yt = 4,90 Xt = 4.80 m.
Yg = 5,89 Hg = 4.390 m,
yt vd Vior VTx vy
4.98 200.30 68,19 268.49 66.18
4.38 209.38 -68.13 132.11 66,18
xt Vd Vtor VTy Vx
4.90 142,17 61.77 223.03 63.64
2.08  142.17 0.80 142,17 0.00
4.80 142.17 -61.77 80.49 63.64
ENTREPI SO e
e b el el Mi
1.%e+.1b e-.1b
9.19 29.4 3.23 ~2.,73 1187.45
8.90 29.4 2.94 -2.84 1151.60
KKk
£ Rx2 +&£ R»2 = 357 585,73
Yt = 4.90 Xt = 4.80
Y9 = S.92 Hg = 4.90
vt vd Vtor VT vy
4.80 184.19 59.64 243.84 58.03
~-4.90 184.10 -%58,84 124.23 98.83
xt vd Vtor Ty Vx
4.90 130.57 %59.48 1990.05 61.33
.20 130.57 2.0 13@.537 @.00
4.92 130.37 -853.48 71.99 61.33

3768.32
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DISTRIEJCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTEMNTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES 31SMICOS v TORSION
ESTRUCTURA COMCRETO

ENTREPTIT = O 7
SEN Vv e b el el M1 M2
1.82+.:b e-,1b
® 328. 9.18 23.4 3.23 -2.75 18682.64 - 906.13
Y 348.€ 0.9 29.4 2.84 -2,84 1928.41 -1928.41
*k kK
£ Rx2 +£ Ry2 = 342 913.33
Yt = 4,80 Xt = 4.980 m.
Y9 = 5.89 Kg = 4.90 m.
EJE RJ yt vd Vtor VTx Vy Vx+,3Vy  Vy+,3Vx
1% 3488.18 4.80 :154.75 S2.18 216.84 50.81 232.09 115.89
2x 3428.18 4,80 164,75 -52.189 112.56 $8.351 127.71 c4.28
E 33 23
EJE RJ xt - Vd Vtor YTy Vx Vy+.3Ux Wx+,3Vy
1y 36%84.13 4.906 116,690 594.43 171.03 S6.284 187.90 107.5%
2y 36984,13 8.00 116.60 .00 11E.68 0.00 116.69 34.88
3y 3694.13 4.89 116.60 -54.43 62.17 396,24 79.04 74.83
;2323
EMTREPI SO 8
SEN v e b el e2 M1 Ma
1.%e+.1b e-.1b
X 282.89 0,19 29.4 2,23 -2.75 312.35 -?27.98
Y 299.3 .08 29.4 2.94 -2.84 879.94 -878.94
ik
£ Rx2 +£ Ry2 = 331 €61.17
Yt = 4.80 Xt = 4.90
Y9 = 5.89 Xg = 4.20
EJE RJ vt vd Vtor VTx Vy Vx+.3Vy Vy+.3Vx
Ix 3283.04 4.98 141,45 44.96 185.3f 42.%8 188.26 98.15
2z 3269.84 -4.90 {41.43 -44.08 87.39 42.5@ 118.14 71.72
Xk kK
EJE Rj xt vd Vtor VTy Vx Vy+.3Ux  VUx +.3Vy
iy 3837.68 4,90 89.77 47.29 147.68 49.03 161.77 93.15
2y 3637.63 2.80 89.77 2.90 98.77 2.00 89.77 29.93
3y 3637.69 4.90 |8.7? -47.e3 52.48 49.03 B7.19 .77
FUEK

PAGE B3




10;19
DISTRIBUCION DE FUERZAS
S1SMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
RESISTEMTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION
ESTRUCTURA COMCRETO

ENTREPI SO ]

SEM v e b el el M1 2
1.S5e+.1b e-.1b

A 228.2 2.18 23.4 3.23 ~2.73 730.79 -623.15

ks 22e.& ©0.82 298.4 2.94 -2.94 701.48 -701.43

EEE s

£ Rx2 +£ Ry2 = 323 944.36
Yt = 4.92 Xt = 4.90 m.
Y9 = 5.89 ¥3 = 4,90 m.

£JE RJ vt vd Vtor VTx vy Vx+.3Vy Vy+.3Vx
Ix 3174.60 4,30 113.32 3%.08 148.39 33.88 158.48 78.20
2x 3174.60 4.99 113.30 -35.88 8.21 33.68 . «
. 12333
EJE RJ Xt vd Vtor VTy Vx Vy+,.3Vx  Ux+,3Vy
ity 3571.43 4.99 79.53 37.90 117,93 39,48 .129.27 74.71
2y '337!1.43 .0.00 79.33 a.09 79.33 2.00 79.353 23.86
3y 3571.43 4.82 79.83 -37.90 41.63 39.48 93.47 51.87
P22 33

ENTREPI11 SO 10

SEN v e b el e2 = Ml M2
1.5e+.1b a-.1b
X 158.8 3.18 28.4 3.23 -2.75 912.43 -436.98
Y 166.3 9.00 28.4 2.94 -2.94 488,92 ~488.82
X%

£ Rx2 +£ Ry2 = 319 325.80
Yt = 4,90 ¥t = 4,90
Yg = 5.93 Xg = 4,90

EJE RJ vt vd Vior VTx Vy Vx+.3Vy Vy+.3Vx
ix 212%5.00 4.90 79.4% 24.37 184,02 23.49 111.03 54.635
2x 21235.09 -4.90 79.45 -24.%7 S4.88 23.44 61.91 389.90
133 3]
EJE RJ xt vd Vtor VTy Vx Vy+,.3Vx  Ux+.3Vy
ly 3524.85 4,98 85.43 26.44 81.87 2av.72 80, 19 52.28
2y 3324.8% 9.00 55.43 2.00 55.43 2.00 55.43 16.63
3y 3524.8% 4.90 55.43 -26.44 28.989 27.72 37.31 36.42
. KKK
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. DISTRIBUCIOM DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LOS ELEMENTOS
. 'RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSION
ESTRUCTURA CONCRETO-

ENTREPI1SO il

SEM v e b el [1:] M1
{.%e+.lb e-,1b
® 78.21 9,19 29.4 3.23 ~2.78 252.23
Y 78.21 ©.08 29.4 2.94 ~2.94 238.89
kKKK

£ Rx2 +£ Ry2 = 328 252.10
Yt = 4,809 Xt = 4.90 m.
Yg = 5.08 X9 = 4.99 m.

-215.08 .

-238,99

Vy +.3Vx

Vx +,3Vy

EJE RJ vd vtor VTx Vy
1x 3119.42 4.98  39.11 12.00. Si.11 11.37
2x 3110.42 4.9@ 39.11 -12.80 27.11 11.37
EJE RJ xt vd vior Ty vx
1y 3558.72 4.90 27.10 13.01 48.11 13.73 ]
2y '3558.72 0.88 27.10 9.88 27.10 9.08
3y 3858.72 4.98 27.10 -13.81 14.88 13.73
1y ay 3y
.ax
I L i
1x

EJES CONSIDERADOS
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DISTRIBUCION DE FUERZAS
SISMICAS ENTRE LLOS ELEMENTOS
RESISTENTES DE LAS ESTRUCTURAS

CORTANTES SISMICOS Y TORSIOM
ESTRUCTURA DE CONCRETO

FUERZAS SISMICAS

Una wvez conocido el sistema de fuerzas, generado por efactos de
sismo ,que actla en cada elemantc reisistente.para nuestro caso
los marcos, se procede al andlisis estructural de los marcos.

A continuacidn se muestran en forma esquemdtica las fuerzas que
se aplican a cada marco.

MARCO MARCO
Al-4 tA-p
F2AS. N CTE. FZAS. N CTE.
tn. tn. tn. tn.
44.23 1} sq.%2 11
' 44.23 I 54.52
45.836 19 %6.33 19
L 90. 19 1 111.05
3as.es 47.44 s
I 129.27 | 158.48
32.50 8 39.77 8 )
| 161.77 | 198.26
26.13 7 33,83 7
: | 187.80 | 232.09
28.55 6 29.28 8
| 208.45 | 261.35
14,38 = 26.98 s
| 223.03 l 268.34
13.10 4 21.07 4
l 236.13 I 3098.41
6.19 3 20.39 3
l 242.32 I 329.80
3.31 2 15,51 2
| 191,76 | 139,93
2.87 1 1%.43 1
| 242.76 l 360.74
?
ﬁﬂal&ms §§ssL&m&s

Aprovechando la simetria de la estructura se presentan solo dos

condiclones de carga sismica, por asil decirlo, una para el
sismo actuando en diraccidn del eje X , lo cual afecta solo a los
marcos 1A-D y 2A-D, el sismo en la otra diraccidn (Y) afecta a los

marcos Al-4 vy B1-4,
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En esta
turbulencia

ANAL P OR

seccidn se considearan los efactos causados

de

or
viento, que afecten a las estructuras de aeste

proyecto, se presenta el criterio marcado por el K.D.F.
Las construccione: sa analizardn suponiendo que el viento puede
actuar por lo menos an dos direcciones perpendiculares entre si.

DATOS BASICOS

ESTRUCTURA GRUPO 'B'

TiPO 2
ZONA  EOLICA 5
VELOCIDAD REGIONAL ¥r = 98 Km/he
PERIODO DE RETORNO Tr = 58 anos
FACTOR TOPOGRAF1CO K= 0.7
FACTOR DE TERRENO
{centro grandes cd.) Q@ = 9.33
ALTURA GRADIENTE &= 480 mts. ,
VELOC IDADES
VELOCIDAD BASICA 1

VB = K Vr = 63 Km/hr

VARIACION DE LA VELOCIDAD
CON LA ALTURA 1

Vz = vB z < 10 m.
Vz = vB [ z/10 1@ 186 < z ¢ 460 m.

VELOCIDAD DE DISENOD 3

Vd = Fr Vz = 1.3 Vz

EMPUJES ESTATICOS

PRESIONES O SUCCthES DE VIENTO :

DONDE ¢
FACTOR DE EMPUJE

p = B.0855 ¢ vdt2

c = -2.68 c = 0.73
(3ucclion) {presion)
VYd wvelocidad de disefo.

Debido & que ambas estructuras presentan la misma area expuesta,

al andlisis
cazos.

por

empujes estatico de viento serd el mismo an ambos
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ANALI SIS P OR
VIENTO
PRESIONES 0OE DISERO
En esta seccidn se aplican las formulas expuestas en la pdgina
anterior donde:
Ps = 80,0037 vdt2 Pb = 9.9841 vdt2
sotavento barlovento
, Las fuerzas «que resultan para cada entrepiso, considerando el
area =xpuaesta a=3,5x238.4m=102.89m2

F =Ps x a

TABLA v-1

N Z Vz vd Ps Pb Fs Fb FT
<md (Km/hr) (Krzhr ) (Kg/m2) (Kg/m2) (Kg) (Kg>) Fs +Fb

1 7.9 63.00 81.88 -24.82 27.86 1276.89 1414.88 2631.87
2 12.3 84.02 83.23 -25,63 28.40 2927.48 2927.48 3564.84
3 14,0 7@.40 91.%2 -38.83 34.34 3188.82 3533.55 s722.37
4 17.8 75.78 98.5! -35.91 39.79 3694.79 4094.23 7788.02
5 21.0 6£0.48 104,82 - -40.58 44.88 4165.25 4617.76 8v85.01
E 24.5 84.68 116,88 -44.84 48.68 4613.54 §112.30 9725.84
7 28.8 88,49 1{5.84 ~48.87 54.26 5»38.33 53583.30 10621.80
8 31.5 82.e8 119,60 -52.82 58.6885 5445.90 6034.65 11480.55
g 25.8 85.25 {23.83 ~56.79 62.87 5838.08 6469.22 12307.39
18 33.5 98.30 (27.79 ~60.42 66.95 6217.12 68839.24 13106.36
1{ 42.0 191.18 131{.31 -63.83 790.91 6584.60 7296.45 13881.03

Estas fuerzas se aplican al entrepisc de las estructuras, y se
distribuven conforme a las rigideces de los marcos.
Estas zon las mismas para los dos casos, acero y concrato.
En la siguiente seccidn se analizardn los efectos dindmicos
causados por turbulencia de viento.
Y 1BRACIONES GENERALES

Loz efectos, de wvibraciones genaralaes se puaden representar
como fuerzaz armonicas perpendiculares‘a la direccidn del viento,
cuyo perfodo es TK cuya amplitud maxima por unidad de longitud
referida a] eje da la estructura es WK, la cual se puede calcular
madiantes

W = 0.0085 Ck d Vita

CK - coef. do empuje por afectos
de vorticidad, adimensional.

PARA ZECCIOM RECTANGULAR @
Ck = 8.3 + 50/V1 d Vi d > 50
Ck = 1.3 Vi d < 30

d - ancho de la seccidn, perpandicular
al flujo, en metros.

V1 - velocldad de disedo, Km/hr.
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ANAL ISI1S P OR
. VIENTO

VIBRACIONES GENERALES

cont....
Para el disefo se daberan utilizar las solicitacionas dinamicas
mas desfavorable que pueda prasentarse para cualquier valor da Vd
mencr o igual a la velocidad de diseho V para empujes astdticos y
para algin valor de TK comprendido entre ! .
d/s Vd =< TK =¢ 1.3 d/s Vd
Donde ¢
s - coaficienta adimensional
s = 9,04 para saccidn rectangular
De! analisis s{smico dinimico se toman los siguientes datos,  los
cuales servirin para determinar los efectos dindmicos causados por
viento.
a .- Par{odos da vibracidn.
b .- Frecuancias.
¢ .- Modos de vibrar.

Para ambos casos (acearo, concraeto), sa toman an cuanta sdlo los
afactos mas desfavorablaes.

ESTRUCTURA METALICA.

El caso mas desfavorable es? viento actuando sobre al eja Y-Y de
la estructura.

TABLA v-2

MODO FREC. PER10DO

rd/sg. $g. -

1 5.19 1.218

2 16.37 - 8.384
3 33.43 8.188
4 S7.47 2,108 -

5 83.34 2.873

511 valor miximo de V! para empujes estdticos es cuando H=42 m.
ver V- .

Vi = 131.51 Kkm/hr. d = 28,40 m.
Con esta velocidad se obtiene !
™1 o= %3138 0™ w1 = 1.124 rdssg.
TK2 = 7.27 s9. N2 = 0.865 rd/sg.
Al per {odo fundamental le corresponde t
TL = 1.21 sg.
Vi = q ( 28.4 / 0.94 x 1.21 ) = 687.44q Km/hr.
para q=t '
Vi = €07.44 Km/hr.

Por lo que esta condicidn no es aplicable ya qua correspondes a
una altura H > 42.8 mt.

Aplicando l1a condiciédn critica astitica tanamos 1t
) TK = 1,21 sg. w1l = 5,18 rd/sg.
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ANAL I.8 1S P OR
VIENTO
VIBRAC IONES GENERALES

cont....

Como resultado de la condicidn critica tenemos ¢

TABLA V-3

H vi WK i i Fi

(m) (Km/hr ) Kg/m)d (k9) (Kg)
42.0 131.50 1434.24 5218.84 18380.89
38.3 127.79 1353.45 4744.06 178508.492
35.0 123.83 1273.80 4458.29 16765.99
31.8 119.60 1189.38 4162.83 13643.38
28.90 115.04 1101.62 3855.67 14477.%6
24.93 112.88 1089.98 3%34.83 13260.77
21.90 184.62 913.70 3187.96 11982.87
©1?7.95 98,31 811.68 2840.87 10629.83
14.0 91.52 702.36 2458.28 8180.63
18.5 83.23 582.96 2049.34 7605.18
7.9 81.98 564.83 1976.91 4668.78

Ya que para el andlisis se utilizan condiciones mas

desfavorables,y ‘asta ¢asc no es cri{tico, debido a que las fuezas
resultan menores que los efectos a causa de los sismos, por lo cual
este andlisis no ragira para el diseho de la estructura.

ESTRUCTURA DE CONCRETO

El caso mas desfavorable ess vianto actuando sobre el eje X-X de
la estructura.

TABLA V-4

MODO FREC. PERIODO
rd/sg. s9.
1 7.38 a.861
2 32.02 9.196
3 68.17 f.992
4 100.208 2.963
3 183.90 2.861

Al per {fodo fundamantal le corresponde 3
TY = 0.861 sg.
Vi = q ¢ 29.4 7 9,04 x @.861 > = 8353.66q Km/hr.
para q=!
Vi = 883.66 Km/hr.
Nuevamente esta condicidn no es aplicable ya que corresponde a
una altura H>42.0 mt, .
Aplicando la condicidn critica estdtica tenemos (igual en ambos
casos) ¢
TK = 1.21 sg. wl = 5.19 rd/sg.
De donde resulta la tabla V-3 dae fuarzas producto de viento.
Con este punto se da por terminado el analisis por viento de las

estructuras, el cual no regird para ningin caso da carga por su poca
magn itud comparado con los efectos producidos por sismo.
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aNAL 318 P OR
v ENTEOC
FUERZAS RESULTANTES
En el diagrama :ze muestran las fuerzas 'que actuan en la
estructura +tomandoc en cuenta los ‘efectos estaticos vy los

dinimicoe ,causadoc por viento. }
Estoes  efectos sesran o3 mismos - para ambas estructuras ya que
presentanr areas {gualee de =zipcsicion al wiento. .
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Aprovachande 1a =zimnetria de la estructura ce presenta solo un
diagramz de cargs por viento.
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disi

DISERI0 ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

El procedimiento utilizado e¢s el denominado METODO PLASTICO, o de
resistencia Ultima. Los elementos se dimensionan para que tengan una
resf{stencia determinada.

En este métode se definen las acciones interiores,
correspondientes a las condiciones de servicio, mediante un analisis
elastico y multiplicarlas por un factor de carga, aste puede sar
constante o wariable segiin los elemento:s para asi obtener las
resistencias de diseho., El dimensionamiento se hace entonces con las
hipétesis daea comportamiento inelastico. Be hacho se trata de lograr
que las caracter{sticas accién-raspuesta de la estructura esten
dentro de limites que se considerarn aceptables por los reglamentos de
dizeno.

COMSTANTES DE DISEND

CONCRETO . f'c = 250.@ Kg/cm2

frc = 0.8 f'c

fxc = 200.0 Kg/cm2

£''c = .89 fxc

f''c = 170.0 K9/cm2

Ec = 1gaeavf'c

Ec = 158180 Kg/cm2
ACERD

£y = 4200.0 Ka/cmd

Es = 2.,1E08 Kg/cm2
PORCENTAJE DE ACEROC BALANCEADO ([Pb1

£''c 4380

Pb = = 9.0182
fy  §y + €000)

Pb max = 9,73 Pb = 9.0143
Pb min = 8.7Vf'c / $y= 0.0028
q = Pb max fy / §'‘c= ©.3539
La astructura de concreto se considerd formada por dos tipos de
marcosz derominados 1A-D y Al-4, Conforma a lo presaentado en los
datos rara el andlisis de los marcos.

# continuacidn ee¢ presentan los disehos de los alementos que
forman estos marcos.
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dis2

DISENO ESTRUCTURA OF
CONCRETO REFORZADO

En esta seccidn se disefardn los diferentes elementos que forman
el marco denominado Al-4, Se iniciard por diseRar las vigas.
Los disehos se inician de abajo hacia arriba, por las vigas con
esfuerzos midximos a las de manores.
DISERD DE LA VIGA # 48

CM + CV« + SISMO CM + CV

14.23 20. 19 23.45 at.32

53.29 41,77

Mu = 23.4% x 1.4 = 32.83 tn-m.

Mu = 47.26 x 1.1 = 31,98 tn-m.

Mu = 36.904 2 1.4 = 50.47 tn-m.
b=38 cm., d=75S ecm. M = O%f''c bd?t2 q(¢1-0.3q)

Mr = 73,83 tn-m.

Con estos datos obtenemos e} factor M/bdt2 con el cual se sntra a
las gridficas para determinar la cuantia de acero, en las ayudas
de diseiio del R.C.D.F.

M M/bd 12 P As
pos 32.83 19.495 9.9057 12.83
neg 51.99 38.81 9.0092 20.70

En la practica se recomienda pasar dos varillas corridas a to%g

lo largo de la wviga, arriba y abajo, equivalenta a . 28%

aproximadamente del area mayor

As (+) = 12.83 ~ S5.7¢246) = 7.13 cmB.
As ¢(~) = 28,70 -~ 5.7 = 15.00 cma.

El refuerzo queda formado por:t
7.13 cm2 = 3 # 6 As= 8.35 cm2.
15.88 cm2 = 4 # 7 As= 15.52 cm2.

Longitud de desarrollo:d

Ldb = 9.06 as fy / f'c >= 0.806 db fy
Haciendo unas simplificaciones tenamos?
Ldb = 15.838 as >= 25.2 db
as = area de acero de la varilla
db = didmetro nominal de la varilla.

De este modo tenamos ¢

En las secciones donde saegun el diagrama dea momentos, Ya no se
reguiera el refuerzo que se corta o sa dobla, la longitud qua
continda de cada barra que no se corta debe ser mayor a Ldb + d ,
siendo d el paralte de la saccidn.

var # 7 Ldb = 61.68 > 55.99

Para varillas en laecho superior se multiplica por (.4 la Ld.

Ldb? = 1.4 x 61.68 = 86.3% cm.

Ldb = 86,35 + 7?5 = 161.3% cm. SsSup

Ldb = = 130.90 cm. iInf

var # 6 Ldb = 4%.42 ¢ 47.€8

Ldb6 = 1,4 x 47.88 = 67.83 cm.

Ldb ¢+ d = 142,03 cm. sup

Ldb + d = 126.88 cm. inf
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dis3
O L ONCRETo REFORZADD.
MARCO Al-4
DISENO DE LA VIGA # 48
cont...
Momentos resistentes de grupos de barras
Rafuerzo positivo.
var # 6 2.85 (23.,45/12.83) = 5,21 tn-m.
Refuerzo negativo.
var # 7 3.88 (47.26/28.78) = 8.86 tn-m.
var # 6 2.85 (47.26/20.70)

i

6.51 tn-m.

REFUERZO POR FUERZA CORTANTE

Diagrama de fuerza cortante (midximo)

| as.e5
< P
A/////,, 7.026
o
B
11.84 |~
P = 9.802% ¢ .01
Vc=FR bd (@.2+30P) fic = 7.026 tn.
Vu = 24.98 tn
VEC(A)= 24.98 - 7.826 & 17.85 tn.
VECB)= 13.02 - 7.026 = .99 tn,
= 74.25 tn,

Vu =¢ 2.5bd FR fxc

74.25 > 24.98 OK
La ssparacidn de cstr‘bos debe cumelir con:
VO = 1.5bd FR fsc = 44.55 tn. > 28.85 tn.
Por 1o tanto Smax = d/2 = 37.% cm.
separacidn de estribos @

FR av fy d
VE

S =

Sa= (B.8x1,42x4200x73) / 17930 = 19.93 cm.
Sa= estribos € 15 cm.

Sb= 3%78490 / 588G = 58.0 cm. e 35 cm.
Sc= 357840 / 198014= 35.7 cm. @ 35 cm.

Los estribos saeran de varilla # 3 av = 0.7!1 cm2
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disq .
DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO Al-4

DISENO BE LA VIGA # 52

El procedimento de disefio es el mismo que para la viga 48,
CM + CVx + SISMO CM + CV

13.286 £0.38 23,45 &1.32

.86 41.78
MOMENTOS 23.45 x 1.4 = 32.83 tn-m.
50.50 x 1.1 = 55.98 tn-m.

31.21 x 1.4 = 43.69 tn~-m.
Oxf''c bdt2 q(1-0.5q)>

73.85 tn-m.

nunau

b=30® cm. 4=75 cm.

F ¥3EF §

Con estos. datos obtenamos el factor M/bdt2 con el cual saea entra a
: grificas para determinar la cuantia de acero, en las ayudas
do diseho del R.C. D F.

M M/bdt2 P As
pos 32.83 19.45 2.0057 12.83
neg 383.85 32.92 2.0100 e2.590
. En la préctica se recomienda pasar dos varillas corridas a todo
lo largo de la wviga, arriba y abajo, equiualentc a 20%
aproximadamente dal drea mayor .
As ¢+ = 12.83 - 5.7¢2#6) = 7.13 cme.
fis (=) = 22.58 - 5.7 = 16,80 cme.

El raefuerzo queda formado por:
7.13 cm2 = 3 4 6 fs= B8.55 cma.
16.80 cm2 = 4 # 7 ¢+ | # 6 As= 18.27 cm2.

Longitud de dasarrollo?
L.db = 15.938 as >= 23.2 db
as = area de acero da la varilla

db = diametro nominal de la varilla.

PDe este modo teanemos !

var # 7 Ldb = 61.68 > 355.949
- Ldb? = 1,4 x 61.68 = 86.3%5 cm,
Ldb = 86.3% + 75 = 18{.3% cm. sup
Ldb = = 130.90 cm. inf

var 4 6 Ldb 45, 48 { 47.88

1.4 47.88 = 67,03 cm.
Ldb + d = 142 083 cm. sup

“Ldb + d = 26,88 cm. inf

!
r
-8
o
o
"
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@158 DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO Al-4
DISENG DE LA VIGA # 32
cont...
Momentos resistentes de grupos de barras
Refuerzo positivo,
var # 6 2.85 (23.45/12.83> = 5.8! tn-m.
Refuerzo negativo.
var H 7 3.88 (90.3590/22.38) = 8.70 tn-m,
var # 6 2.85 (50.50,22.50) = 6.40 tn-m.
REFUER<O POR FUERZA CORTANTE

Diagrama de fuerza cortante (maximo?

e

4/’/’/,’ ?.028

P = 8.00825 < 9.01

Ve=FR bd (8.2+30P) fic = 7.826 tn.
Vu = 24.88 tn

VECA)= 24.98 - 7.026 = 17.95 tn.
VE(B)= 13.82 - 7.026 = 5,98 tn.
Vu =¢ 2.5bd FR f¥c = 74.25 tn.

74.25 > 24.98 OK
l.a separacidn de estribos dabe cumplir cont
VO = {.3%bd FR f%c = 44.55 tn. > 29.8% +tn.
Por lo tanto Smax = d/2 = 37.5 cm.
separacién de estribos ¢
FR av ky d
-_-UE—__—~
Sa= (0.8x1.42x4280x73) / 17356 = 19,893 cm,

S =

Sa= estribos @ 15 cm.
Sh= 337848 / 5990 = %8.8 cm. Q 33 cm.
Sc= 337840 / 108i4= 35.7 cm. e 23 cm.

Los estribos seran de varilla # 3 av = 0.71 cmd
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DISENO ESTRUCTURA DE
CONCRETC REFORZADO
MARCO Al-4
DISENO DE LA VIGA # 80

Esta viga s disahada como una viga diafragma que une muros de
cortante. : - .

ACCIONES DE DISENO SECCION

86.70 87.21 tn-m
L I :
3

4.33 o 84.

MOMENTOS Mu = 97.21 x 1.1 = 186.83 tn-m.
' Vu = 84,33 x 1.1 = 82.76 tn.
Reuisién por fuerza cortante. Seccién 38 x 125 cﬁ,_.
" Wu = 2 FRbd f'c = 85.46 tn > 92.76 OK.
L/h = 230 / 138 = 1.77 ¢ 4

&Por 1o tanto se disefa como viga diafragma.

Tu = Cu = As fy
Yu = B Tu sen a
As Vu /' 8fy sen'a

As = B276@ /[2 x 4280 x sen (27.5%)1 = 23.87 cm2.
As =4 M S = 85.64 cme. , - <

REFUERZ0 POR CORTANTE

Ver = 8.3 FR bd fxe [ 3.5 ~(2.5 M/NVd)]
Ver = 28300.0 kg = 28.3 tn.

Este cortante se tomard con estribos varticalus y horizontales.
VE = 82.76 - 208.50 = 64.26 tn. '

VE = VEh + VEv VEh cortante estribos hor.
VEv cortante estribos var.

VEh = 0.083 FR fy d Av (11-L/d) / sh
VEv = 8.883 FR fy d Av (1+ L/d) / sv

av = drea de la varillac(id = 1.27 cm2)
d = peralte de la seccidn

L = longitud da la viga

sh = separacién horizontal

sv = saparacidn vertical

VEh = 912430,042 / sk
VEv = 2828899.360 / sv )
VE = (912430.042/15)+(282839.360/1%)
VE = 79.68 tn > €4.48 OK

Longitud de dasarrollo de # 8 = 143 cm.
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DISEND ESTRUCTURA DE

CONCRETCO REFORZADO
MARCO Al-4

BDISENO DE LA VIGA H 80
ARMADO FI!MAL DE LA VIGA 80

vee.cont

l

19"

’/#4@]5

™

¥4 @15

Pl

)

P
| shers DISEND _Z LA VIGA # 83

Esta viga es disefhada como una viga diafragma que une muros de

cortante.
ACCIONES DE DISENGC SECCION
80.60 z1.21 tn-m T
.}%}; 138
T0.35 79.35 tn, -2 5~
MOMENTOS Mu = 81.21 x 1.1 = 88.33 tn-m.
Vu = 78.35% x 1.1l = ?77.34 tn.

Revisidn por fuerza cortante. Seccidn 25 x {25 cm.

Vu =2 FRbd f'c

= 79.55 tn ¥ 77.34 OK

Ls/h = 230 7/ 130 = 1.77 < 4

Por lo tanto se disefa como viga diafragma.

Tu = Cu = As fy

<
<
u

2 Tu sen a

D
"y
[}

Vu / 2fy sen a

As = 77340 /I2 x 4200 x =sen (27,55)]1 = 23.87 cm2.
s = 4 # 8 = 20.28 cm2.

REFUERZO POR CORTANTE

Ver = 0.3 FR bd f
Ver = 23660.0 K3

Este cortante se tomar
VE
VE

VEh + VEv

VEh = %.083 FR fy
VEv = 0.083 FR fv

*¢ [ 3.9 -(@.5 M/Yd>1
= 26.6 tn.

4 con estribos verticales y horizontales.

77.34 - 23.66 = 52.68 tn.

VEh cortante estr ibos hor.
VEv cortante estr ibos ver.

d Av ‘11-L/d> / sh
d AV 1+ L/d) / sy
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DISEND ESTRUCTURA DE

CONCRETO REFORZADO
MARCO A1-4

DISENG DE LA VIGA M4 B3
seecont

varilla # 4 = 1.27 cm2

= peralte de la viga 125 cm
L = longitud de la viga 238 cm
sh = saparacion horizontal 20cm
sv = separacidn vertical 20cm

VEh = 9124%0.842 / sh
VEv = 2828898.360 / sv
VE = (912450,842/20)+(282393,368/28)
‘VE = 39.77 tn > 53.68 0K
Longitud de desarrbllo de # 8 = 115 cm.
ARMADO FINAL DE LA VIGA 83

__:%___f—-— #4620

408-——?

- ‘

TN
N

#,@20
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dis? N :
DISENDG ESTRUCTURA DE
. CONCRETO REFORZADO
MARCO Al-4
DISENOD DE LA COLUMNA # 34

A continuacién se presenta el procedimiento seguido para el
disefo de las columnas que corresponden a este marco.

ACCIONES DE DISEND

oM + CVx + sismo CM + CV SECC 10N
s = 1.33 + M = 8.16 tn-m. 55
e e o
¥ = 8.89 V = 0.855 tn.

P = 216.0 tn P = 216.4 tn.
[ T S, ——t—
L s I = 762552 cmd
M =-7.55 tn-m. "M = 2.25 tn-m. r = 15.87 cm
P = 216.8 x 1.4 = 302.96 tn
Pu = 216.0 x 1.1 = 237.60 tn
Mue= 1,33 x 1.1 = 1,486 tn-m
Mui= 7.55 x 1.1 = 8.31  +tn-m

Tomando en cuenta la excentricidad accidental <9, 05h o 2 cm)
para con esta calcular los momantos de disaefio.

ea = 0.85x83% = 2.7 ¢m > 2
ei = 2.75 + 3.49 = 6.24 cm inferior
ez = 2,75 + B8.6% = 3.36 cm superior

Con estas excentricidades se obtienen  los momentos da disefno.
Mus= Pu x es= 237.6 x 90.0336 = 7.98 tn-m
Mui= Pu x ei= 237.6 x 0.0624 = 14.83 tn-m
EFECTOS DE ESBELTEZ
En este punto se utilizard e) método de amplificacidn de momentos
que marca el reglamento D.F
Los efectos de esbeltez se pueden despreciar cuando la relacidn
Klu/r sea menor que  34-12Mi/M2 en marcos contravanteados,para marcos
no contraventeado se desprecian cuando Klu/r es menor que 22.Para
valuar Mi y M2 se incluirdn las excantricidades accidentalaes. Los
momentos de disefio se obtendrin de amplificar el momento real
tandlisis) por el factor ampificador.
Tomando al factor K= 1.2 por las condiciones de la columna.

Klusr = 1.2 x 638 / 13,87
= 46.88 > 22 se deben considerar.

34-12(7.88/14.83)= 27.%4
7.84 ¢ 46,88 se puedan despreaciar.

Klu = H'
Pit2 El FR 0.4 Ec 19
Pc = ————— El & ——ee
H' 1 + U
U = 8,33/(8.33+14.8%5) = 0,36
El

EI

[ 0.4x158114x762%52 1/ 1+.36
3.54€2 E 10K9 cm2
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disle .
: DISENG ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO At-4
o comt DISERO DE LA COLUMNA. # 34
Pc = L Pit2x3.%5462E10x0.8 1/ 74412 = B03 838 Kg
Pc = 508.8 tn.
cm = 0,6 + D.4<M1/M2) = 8.6 + 9.4 ¢(7.89/14.83) = 0.81
El factor de amplificacidn se expreasa como
cm

1 - Pus/Pc

Fa = Fa = 8.8 /7 [ 1 -(R37.6/503.8) 1

Fa = i.53
Con este factor ahora se puede disehir la columna.
Pu = 237.6 th, Mu = §.33 x 7.98 = 12.21 tn-m.
Mu = 1.53 x 14.83= 22.86 tn-m.
em = 22.69/237.6 = 9.55 cm. e/h= 9.55/35 = 0.1737

Utilizando las ayudas de disefo del rnglamento y los diagram&s de
interaccién sa disefa 1a columna. :

dsh = 9.81 = .9 pag 181 (401)
K = Pu/ CFR b ht2 £''¢) = 33?.853/(6.Bx55?ax17a) '
K = 8.38 R = K ¢ta/h) = 9.38x9.1737 = B.1 '

Con esios datos entramos a los dfagramas da Intaraccidén y
obtenemos el p con el cual se proporcionary ‘acero-a la columq.»—-1std
acero cubrird los requer imientos de las fuaerzas que actuan en la
columna, . : .

q = 0.89 As = q bh(f'’c/fy)
As = 0.09x3B+2(170/4208) = 11.82 cm2,

Se checa el pocentaje de acero. P = 0.0041 ¢ 9.005
por lo tanto se usard el P minimo (9.805 o .3%).

As = Pbd = 9.008 x 35 x 850 = 1¥5.12 cmd.
As = 8 # 3 = 15.84 cm2

REVISION POR CORTANTE
Las fuarzas cortantes en la columma son muy bajas. -
“Pu = B8.7 Ag + 2000 As = 0.7x3512x170 + 2000x15.84
Pu = 391.6% > Pu por lo tanto se aplica !
Vc = FR bd (0.2+30P) f2c [1+0.007(pus/Ag))
Ve = 16111.5 Kg >> Vu ok
REFUERZO TRANSVERSAL

Para qua el refuerzo longitudinal cumpla con sus funcionas de

resistir asfuerzos longitudinales y de contenar el concreto dal
nucleo, se debera restringir contra el pandeo ¥ contra
movimientos lateralas, por aste motivo el reglamento marca que
existan aestribos, astos se espacian de acuardo a las normas

siguientes 3
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DISENG ESTRUCTURA DE

CONCRETO REFORZADO
MARCD AL-4

DISENG DE LA COLUMNA # 34
vesecont

Para la zona confinada definida como la mixima distancia de L/6.
Ci, o 66 cm., esta zona se extiende arriba y abajo de la columna.

St ! la menor de; Cl/2,CB/2 , 20 cm. 0 428%5db., fy

En al resto de la longitud la separacidn S2 serd la menor entre @

s2 t €1, C2 , 48db o 8358db/ fy
La longitud confinada se da como Lc/8 =183 cm.
_Ll gQP {1 81 = 425 db/ fy = B.56 x 1,90 = 12,46 lQ 10cm
La sep 2 52 = 899 db/ ¥ = 13.0 x 1.90 = 24,70 @ 2@cn
Los astribos seran ® 3 db = 0,99

DISTRIBUCION DEL REFUERZO
EN LA COLUMNA # 34

 55x55

As:= B # 5 = xs.a4lcma
/"8‘5
EH3 @ 1@cm
.;;;:LEGS am
To— EH3 @ 20cm
pencemans! EH#3 & 28cm
105 acm

Debido a qua esta columna tiene las condiciones da ssfuerzos
méximas para §e marco, y que de su disefio se obtiane al refuerzo
minimo, las dem columnas de este marco serdn iguales a esta’
armadas con 8#5 As=1%.84cm2.

PREE 8&



‘dist2
o DISENC ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO A1-4
DISERO DEL MURC # 12

A continuacidn se presenta el procedimiento seguido para el
diseho de los muros del marco.

ACCIONES DE DISENO

CM + CV% + sismo cM + cv SECCION
M= 708.4 M = 70.81 tn-m.
N Ve aN
g Lo el
V. =-171.0 vV = 8.42 tn.
, 475 |
P = 1%06.8 tn P = 873.2 tn. L 505 '
——tp —t . .
L |/
M = 190%.9 tn-m. M = 11.87 tn-m.
Rige sismo,
Pu = 1.1 x 1.2 x 1506.0 = 1987.92 tn
M4 = 1.1 x 1.2 x 1895.8 = 2514.60 tn-m
Vu = 1.1 x 1.2 x 171.8 = 23%5.72 tn

Este muro se disehard como si fuese una columna conye! acaro de
refuerzo concentrado en los extremos. Para lo cual se utilizardn las
ecuaciones que propone Whitney, para .falla a compresidn.

En el disefo de un elemento que tome mas del 29%% del cortantae
total debe considerarse un factor de seguridad adicional de 1.2 , da
acuardo con el R.C.D.F,

Excentricidad

e = 126.49 cm
La carga dltima de la seccidn esta dada por:

Pb = [@.83f'c ab b + Asfy - AsfyIFR

0.9032 Es
ab e Bd

fy + 0.903 Es
Si A's = As Pb = 8.85 $'c_ab
ab=[0.003x2.1EBE /(4200 + 6300)1Ix0.85x473
ab= 242.2% cm
como A's = As
Pb = 9.8%x250 x 242.23 x 38 x 9.7= 1081.84 ¢ 1987.92
Por lo tanto rige la falla a compresidn.

Aplicando la ecuacién de Whitney para raeafuarzo simétrico.

I A's fy f'c bh |
Pu = | + | FR
| e 3he 6dh - 3ht2 |
—_— ¢+ 0.9 — ——
d-d' dta 2dt2
Igualando con Pu (1887,.92 tn) para obtener A's ¢
A's = 228.48 cm2 20 H 11 = A's = 288 cn@

El porcentaje da acero para resistir los efectos sismicos debe
ser mayor que 9.0073
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dist3
DISENO ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO Al-9

DISENO DEL MURO W 12
...cont

A's + As/ A muro = 2 x 228.8 /7 [ 4435x30 + 30x60x21]
= 9,026 > 0.9975

Par tantc se necesita raefuerzo especial por confinamiento en los
extremos. La cuantia de refuerzo por este concepto debe ser !

| A [ f'c ) f'c
P* = 8,45 -] fem— > =2 B, ——
.1 Ac | fy fy
Substituyendo valoras tenemos: P' = 0.0083

Para columnas con estribos Av = 8.4 P' dc sh

sh = 2.3 Aiv / P' de = 2.5 x 2.54 / 8.,0088 x 20
sh = 35.7 cm

Por tanto sa usardn estribos # 4 @ 20 cm.

REFUERZO POR CORTANTE

22%5.72 tn vu = 22%.72E@3 / 9.8x505x30
' vu = 1B.62 Kg/cm2

vr = FR 9.5 fic = 6,8x0.5x13,08 = 5.2 Kg/cm2

Vu

va = yu =~ vr = 13.49 Kg/cm2

' REFUERZO HORIZONTAL
Ph fy = ve/FR = 13.4/¢(0.8x4200) = @.084 > 0.0025<¢min)
usando estribos # 3

sh = As / <t Ph) = 11.86 cm
Por tanto se usarin‘barras # 3 horizontalmante & 18cm

) REFUERZO VERT1CAL
Py = 0.0885 (min)
1.42/7 ¢30x0.9825) = 18.8 cm

sy

Por tanto ze usardn barras # 3 verticales € 15 cm

ARMADO FINAL DE LA SECCION gq
*3@ hor

L/

f3e5

\
(SN \ }

PAGE 84




dis 14
DISENO ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO Al-4
DISENO DEL MURO # 14

A continuacidn se presenta el procedimiento seguido para el
disenc de los muros del marco.

ACCIONES DE DISEROD

CM + CV2x + sismo CM + CV SECCION
M = 287.8 t M = 49,79 tn-m. : X
A AN L
.- g.
Y = 136.9 vV = 27.61 tn.
P = 1186.0 tn F = 706.1 tn. 475 )
et —]— N T
. L 505
\\_,/ \\~,/ + t
M = 762.8 tn-m. M s 38.45 tn-m.
Rige sismo,
Pu = 1.1 x 1.2 x 1186.8 = 1565.%2 tn
Mu = 1.1 x 1.2 x 762.0 = 1805.84 th-m
Vu = 1,1 x 1.2 x '136.8 = 180.71 tn

~ Este muro se disefara como si fuase una columna con el acero de
refuerzo concentrado an.los extremos. Para lo cual se utilizardn las
ecuacionas que propona Whitney, para falla a compresidn.

En el disefo de un alemento qua tome mis del 25% da! cortante
total debe considararse un factor de saguridad adicional de 1.2 , de
acuerdo con el R.C.D.F.

Excentr icidad

e = 64,85 cm
L.a carga Ultima de la saccidn esta dada port
Pb = [B.85f'c ab b + Asfy =~ Asfy IFR
0.003 Es
ab =+ Bd
fy + 0.903 Es
Si A's = As Pb = 0.83 f'c ab

ab=(0,203x2. 1EAE /<4200 + 6300)Ix0.85x47?3
ab= 242.23 cm

como A's = As

Pb = 0.85x2%0 x 242.85 x 38 x 8.7= 1081.84 < 1565.22
Por lo tanto rige la falla a compresidn.

fiplicando la escuacidn de Whitnay para refuerzo simétrico.

| A's €y f'c bh |
Pu = | + | FR
I e 3he 6dh -~ 3hte |
— + 0.3 — ———
d-d' det2 2d 12

Igualando con Pu ¢1563.32 tn) para obtanar A's 3
A's = 41.33 cm2 6 # 10 = A's = 47,92 cm2

El porcentaje de acero para rasistir los‘efcctos sismicos debe
sar mayor que ©.09075
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. dis1S i
: DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO A1 -4

DISEND DEL MURO # 14
.soecont

A's + As/ Amuro = 2 x 47.%2 / [ 30 x 305 1]

= 0.0063 ¢ 0.0973
Por tanto rno necesita refuerzo especial por confinamiento en los

extremos. Se darid refuerzo como columna, con estribos en la zona de
confinamiento en toda la altura.

La separacidn serd las menor entre : Cl/2, C2/2 o 28cm

425 db / fy

Cisrg = 15 cm 425 x 3,18 / 64.81 = 28.85 cm

sh = 15.8 ¢cm

Por tanto se usardn estribos # 3 @ 15 cm.

REFUERZG POR CORTANTE

180.71 tn vu = 180.71ED®3 / 9.8x505x 30
vu = 14,31 Kg/cmd

‘ur = FR 8.5 f%c = 8.8x0.5x13.08 = 5.9 Kg/cma

Vu

1

‘ve zm vy = up = 8,71 KeSem2
REFUER20 HOR!ZdNTﬁL
Ph fy = Ue/FR‘= 9.71/(0.8x4200) = 8.0029 > 0.8823(min>
usahdo astribos ¥ 3

sh = ﬁs 7 ¢ Ph) = 16.32 cm
Por tanto se usardn barras # 3 horizontalmente @ 1Scm

REFUERZ0 VERTICAL
Pv = O. 0025 (min)
su = 1,42/ (39x0.9025) = 18.3 cm
Por tanto se u;aran barras # 3 verticales @ 1% cm

~ARMADD FItiAL DE LA SECCIOM

._g§_._/°3
#3815 ver 3
- :/{? - 2 6#10
bl BUEIL
1 Bl
#3@%5hor  / t——
E#3e15
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dis16 i
' .DISERD ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO A1-4 ‘
DISEFO DEL MURD W 17

A continuacidn se presenta el procedimiento seguido para el
disero de los muros del marco.

ACCIONES DE DISENO

CM + CVx + sismo CM + CV SECC 10N
.t M= as.21 M = 38,81 tn-m. ' :
1. g,
v = 111.8 ] v = 2i.98 tn.
‘oJ.P = 707.1 tn 1__»3 = 464.2 tn. + 302.5 ¢
\/ 1/ , 477.5 25
M= 353.1 tn-m. M = 38.15 th-m. v v
Rige sismo.
T Pu o= 1,1 x 1.2 x 707.1 = 933.37 tn
My = .1 x 1.2 x 350.1 = 462,30 tnh-m
Vu = 1.1 x 1.2 x 111.8 = 147.%8 tn

Esta muro se disefard como si fuese una columna con el acero de
refuerzo concentrado an los extremos. Para lo cual se utilizardn las
ecuaciones que propone Whitney, para falla a compresidn.

En el disefio de un elamento que tome mis del @3% de! cortante
total debe considerarse un factor de seguridad adicional de (.2 , de
acuerdo con el "R.C.D.F. : :

Excentricidad
e = 48,51 cm
La carga Gltimd de la seccidn esta dada por:

Pb = [0.8%f'c ab b + Asfy - AsfyIFR

2.003 Es
ab F————— Bd
’ fy 4+ 90.003 Es
Si A's = As Pb = ©.85 f'c ab

ab=té.ﬂ03x8.l£06 /7¢4200 + 6300)1x0.8%5x477.3
ab= 243.33 cm

como A's = Ag

Pb. = 0.83 x 250 x 243.53 x 2% x 8.7 = 805.63 < 933.37
- Por lo tanto rige la falla a comprasidn.

Aplicando la ecuacidn de Whitney para refuerzo simétrico.
Y tomando Lrea de acero del muro colindante As = 20,28 emd

I A's £y £'c bh i
i + | FR
i e , She  6dn - snrz |

. —

d-d' dta adte

Resolviendo la acuacidn para daterminar la capacidad de la
‘saccidn con el drea de acero de 4 # 8 (20.28 cm2.), encontramos ¢

Pu = 1243.63 tn > 933.37 tn El muro resiste.

El porcentaja de acero para recistir los efactos si{smicos debe
ser mayor que 0.0075
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disi7 .
“ DISENDO ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO Al1-4 -

DISENG DEL MURO # 17
..CoONt

A's + As/ A muro = 2 x 20.86 / [ 30 x S82.5 ]
= 8.9832 ¢ 0.0075
Por tanto no ngcesxta refuarzo especial por confinamiento en los
extremos, Se dara refuerzo como columna, con estribos en la zona de
confinamiento en toda la altura.
Separacidn sera la menor entre t Ci/2 , C2/2 o 20 cm
0 425 db/ fy
Cts/2 = 12.9 cm 425 x 2.93/64.8@ = 16.6 cm
sl = 12.9 cm
Por tanto se usardn estribos # 3 @ 12 cm.
REFUERZO POR CORTANTE

Vu = 147.58 tn vu = 147.058EB3 ~/ 0.8x502.5x2%
vu = 14.68 Kg/cm2

vr = FR 8.5 f#c = ©0,8x0.%5x13.908 = 5.0 Kg/cm2

ve vy - vr = 8,48 Kg/cmE

REFUERZO HORIZONTAL
Ph 4y = ve/FR = 9,48/(0.8x4208) = ©.9028 > 8.8825(min)
usando estribos u‘a

sh = As 7/ ¢t Ph) = 20.28 cm
por tanto se usarin barras # 3 horizontalmente € 20cm

REFUERZO VERTICAL

Pv = 9.0025 (min)

sv = 1.42/ (25x8.8025) = 22.7 cm

por tanto se usardn barras # 3 verticales @ 20 cm

ARMADO FINAL DE LA SECCION

. E 43e12
r— @
5 1 //13 20ver
15 T 50
¥3€20 hor 48 15
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dis18
DISENG ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO Al1-4
DISENO DEL. MURO # 23
A continuacidn se presenta el procedimiento seguido para al
disefio de los muros del marco.

ACCIONES DE DISENO
CM + CVx + sismo CM + CV SECCION

M= 47.02 1= 33,98 tn-m.
r”f\ rﬁL\\ ]
——rt g

Vo= 56,14 V.= B8.37 tn.

. = 1262.8 tn -] P = 600.8 tn. 275 .
4/ \y . A5 30,
M= 440,88 tn-m. M = 18.63 tn-m.? t +
Rige sismo. ’
Pu = 1.1 x 1.2 x 1262,8 = 1665.84 +tn
Mu = 1.1 % 1.2 x 440.8 = 580.88 tn-m
Vu = $.1. x 1.2 % S56.1 = 74.10 %n

Este muro se disehara como si fuese una columna con &l acero de
refuerzo concentrado en los extremos. Para lo cual se uti!izarén las
acuaciones que rropone Lhitney, para falla a compresidn. .
: En el disefic de un elemento que tome mas del 25% del cortante
total debe considerarse un factor de seguridad adicional de 1.2 , de
acuerdo con el R.C.D.F.

Excentricidad
e = 34.86 cm
La carga Gltima de la seccidn esta dada port
Pb = (@.85€'c ab b + Asfy - ﬁs*y]FR
0.003 Es
ab T—————e— . Bd
fy 4+ 9.003 Es
Si A's = As Pb = 8.83 f£'c ab

ab=10.003x2.1EB6 /(4208 + saoo>1xe 8%x477.3
ab= 124.95 cm

como A's = As

Pb = 0.8% x 290 x 124.95 x 30 x 0.7 = 357.60 ¢ 1665.84 tn.
Por lo tanto rige la falla a comeresidn.

Aplicando la ecuacidn de Whitney para refuerzo simdtrico.
Y tomando area da acero del muro colindante As = 20.28 cme

! A's fy £'c bh {
Pu = + ! FR
e 3he 6dh - 3ht2 |
—_— 4+ D5 — 4
d-d’ d¢2 2dta

Resolviendo la ecuacidn para detarminar el area de acero.
fgualando Pu = 1865.84 tn.

Az = 208.99 cm2 dal muro 12 <1A-D) 20 # 12
As = 228,08 cm2 > 208,93 cmd oK

El porcentaje de acero para resistir los efectos sismicos debe
ser mavor que ©,0073
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dis19 . :

DISENDG ESTRUCTURA DE

CONCRETC REFORZADO
MARCO Al-4

DISENO DEL MURO # 23
«ascONt

Por tanto no necesita refuerzo especial por confinamiento en los
extremos. Se dard refuerzo como columna, con estribos en la zona de
confinamiento en toda la altura.

Separacién serd la menor entre : C1/2 , CR/2 o 2@ cm
o 4285 db/ fy
Cis2a = 12.5 cm 425 x 3.49/64.88 = 22.8 cm
st = 12.5 cm
Por tanto se usaradn estribos # 4 @ 12 cm,
REFUERZ20 POR CORTANTE

Vu = 74.10 tn vu =  74,10EG3 / 0.8x275.0x30
’ vu = 18.568 Kgscm2

ur = FR 8.5 fxc = 9.8x8.5x13.88 = 5.8 K9 cm2
ve = vu ~ vr = 8,48 Kg/cm2
REFUERZO HORIZONTAL
Ph fy = ves/FR = 5.,40/¢0.8x4200) = 6.0016 < 0.0025<(min)
usando estribos # 3

sh = As / <t Ph) = 18.80 cm
Por tanto se usardn barras # 3 horizontalmente @ 1Scm

REFUERZO VERTICAL
Pv = @,0025 (min)
sv = 1.42/ (30x8.8025> = 18.90 cm
Por tanto se usardn barras # 3 verticales Q@ 15

ARMADO FINAL DE LA SECCIOM!
0 10

#3815hor
] // I—:'T 15
L“ . [ ] ‘] . 20 {60
W L] bs
#3€15ver E#385

218
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DISEND ESTRUCTURA DE
COMNCRETO REFORZADO
MARCO Al-4
DISERO DEL MURC # 25

A continuacidn se presenta el procedimiento seguido para el
diseho de los muros del marco.

ACCIONES DE DISERNG

CM + CVk + sismo CM + CV SECCION
\
¢ M = 20.02 ¢ 1 = 38.30 tn-m.
T\ 7N\
——-‘—P —t—-
v = 66.30 V = 22.59 tn. [—~—~————
et ?= smaetn _|F=ar7.2tn. 275 ;
L NLs 245 130,
M= 211.9 tn~-m. M = 40.78 tn-m,

Rige sismo.

Pu = 1,1 x 1.2 x 984.8 = 1283.00 tn
Mu = 1.1 x 1.2 x 211.4 = 278.85 tn-m
Vu = 1.1 x 1.8 % 66.9 = 87.52 tn

Este muro se disehara como si fuese una columna con e! acero de
refuerzo concentrado en los extremos. Para lo cual se utilizardn las
ecuaciones que propone Whitney, para falla a compresidn. E

En el disefho de un elemento que tome mas del 25% del cortante
total debe considerarse un factor de seguridad adicional de 1.2 , de
acuerdo con el R.C.D.F.

Excentricidad

e = 21.84 cm
La carga Gltima de la seccidn esta dada port
Pb = [0.85f'c ab b + Asfy - AsfyIFR
8,003 Es
ab =
fy + 9.003 Es
Si A's = As Pb = 9.83 f'c ab

ab=[0.003x2. IEBE /(4200 + 8308)1x0.85x4?7.5
ab= 124.9%.cm

Bd

como A's = As

Pb = 6.85 x 2% x 124.9% x 38 x 8.7 = 857.60 < 1299.90 tn.
Por lo tanto rige la falla a compraesidn.

Aplicando la ecuacidn de Whitney para refuerzo simétrico,
Y tomandc area de acero del muro colindante As = 20.28 cm2

| A's fy f'c bh ]
Pu = | + | F
e 3he 8dh - 3hta |
—_— + 8.5 —— ¢
d-d' dta 2dt2

Resolviendo la ecuacidn para daterminar el area de acaero de la
seccidn y tomando base a 6#10 del muro 14 (1A-D) As = 47,52 cm2. @
igualando Pu=1298 tn.

A's= 98,88 cm2 ~ 47.52 = 31,56 cmd

As = 7 ¥ 10 = 35,494 cm2 que se ahaden.
As tot = 13 # 10 = 102.96 cm2.

PABE 81!



dis21
DISERD ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
"MARCO Al-4

DISENO DEL MURO # 25
«..cont

A's + As/ Amuro = 8 x 182.96 / [ 30 x 235.0 1
= 0.0125 > ©0.9075
Por tanto se neacesita refuerzo especial por confinamiento en los
extremos. Se dard refuerzo comv columna, con estribos en la zona de
confinamiaento en toda la altura.
Separacidn sera la menor entre : Cls/2 , C2/2 o 20 cm
o 485 db/ fy
Cils2a = 12.5 cm 425 x 3.48,/64.88 = 22.8 cm
sl = |2.3 cm
Por tanto se usardn estribos # 3 @ 12 cm.
REFUER20O POR CORTANTE

Vu = 87.352 tn vu = 87.32E03 s/ 8.8x502.5x23
yu = 12,48 Kg/cm2

ur = FR 0.5 fxc = 8.8x0.5x13.08 = 5.0 Kg/cm2
ve = vu - ur = 7,88 Kg/em2
REFUERZ0 HORIZONTAL
Ph fy = ve/FR = ?7.28/(0.8x4200) = 0.0022 < 8.8025(min)
"usando estribos # 3

sh = is / (t Ph) = 18,98 cm
Por tanto se usaran barras # 3 horizontalmente @ 15cm

REFUERZ2G VERTICAL
Py = 8.0025 <(min)
sv = 1,42/ (30x0.08825) = 18.9 cm
Por tantoc se usarin barras # 3 verticales @ 15 cm

ARMADD FINAL BOE LA SECCION

20 +3
+3€15hor

e N ) [0
113915v¢r
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DISENO ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO A1-4

, DISENO DEL MJURO # 28
A continuacion se muestra el procedimiento seguido para el
disefio de los muros del marco.

ACCIONES BDE DISENO

CM + CV% + sismo cM + CV SECCION
+ M= 87.82 + M = 48.45 tn-m.
N T
y
-—‘—. Rt wan o
Vo= 57.75 V = 21.89 tn.
) 2725 )
P = S73.0 tn P = 306.2 tn. ' !
“:7 “:;: . 247.5 125
\\T M= 134.3 tn-m, F M = 36.50 tn-m.
Rige sismo.
Pu'= 1,1 x 1.2 x 9573.0 = 736.36 tn
Mu = 1.1 x 1.8 x 134.3 = 177.35 tn-m
Vu = 1.1 % 1.2 x 57.7 = 23.44 tn

‘Este muro. se disehard como si fuese una columna con el acero de
refuerzo concentrado en los extremos. Para lo cual se utilizardn las
ecuaciones que propone Whitney, para falla a compresidn,

En el disefo de un elemento que tome mas del 25) del cortante
total debe considerarsa un factor de seguridad adicional de 1.2 , de
acuerdo con el R.C.D.F.

Excentricidad
e = 23.44 cm
La carga Ultima de la seccidn esta dada pors

Pb = (8.85f'c ab b + Asfy - AsfyIFR

9,003 Es
ab F———e——o . Bd
fy + 9.003 Es
~S1 A's = As Pb = 8.85 f'c ab

ab=[0.003x2. 1E06B /(4290 + 6300)1x0.85x247.5
ab= 126.23 cm

como A's = As

Pb = 9.85 x 250 x 124.95 x 30 x 0.7 = 469.42 { 756.36 tn.
Por lo tanto rige la falla & compresion.

Aplicando la etuacidén de Whitney para rafuarzo simdtrico.
'Y tomando &res de acero del muro colindanta As = 290.28 cm2

| A's ¢y f'c bh i
Pu = | + | FR
e 3he 6dh - 3ht2 |
—_— B, —_— PO
d-d’ dét2 adt2

Resolviendo la ecuacidn para daterminar 1la capacidad de la
seccidn,

Pu = 782.%6 tn > 736.36 tn 0K
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DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO At-4

DISENO DEL MURC # 28
seocont

A's + As/ A muro = 8 x 20.28 L 2% x 272.5 1
= 9.80688 < 9.8873
Por tanto no necesita refuerzo especial por confinamiento en los

axtremos. Se dard refuarzo como columna, con estribos en la zona de
confinamiento en toda la altura.

Separacidén sera la menor entre : Cl/2 , C2/2 o 20 cm
o 942% db/ fy ’
ct/2 = 12.5 ¢m 42% x 3.49/64.80 = 22.8 ¢m

81 = 12.5 cm
Por tanto se usardn estribos # 3 @ 12 cm.

REFUERZO FOR CORTANTE
Vu = 76.23 tn vu = 76.23E03 / 8.8x3592.5x25

vu = 13.98 Kg/ema
vr = FR 8.5 f#c = 0.8x0,.3x13.08 = 5.8 Kg/cm2
ve 8 vu - vr = 8,78 Kg/cm2

REFUERZO HORIZONTAL
Ph fy = ve/FR = 8.78/(0.8x4200) = 0.0826 > 8.0023(min)
usando estribos # 3

sh = As 7 ¢t Ph) = 21.73 cm
Por tanto se usardn barras # 3 horizontalmente @ 20cm

REFUERZ0O VERTICAL
Pv = 2,0025 (min)
sV = 1,48/ (2%5x0.0025) = 22.7 cm
Por tanto se usardn barras # 2 verticales @ 208 cm
ARMADRO FINAL DE LA SECCION

Los demas muros sardn iguales.

Js,
#3€20hor ik
L 25
L] . 15 {50
hY
\ 25
#3€20ver / '—'\\
E #3¢12 gt

4Con asta seccicn se da por terminado los disehos del marco tipo
Al-4.
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dis24
DISEFI0 ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADC
MARCO. {RA-D
OISENC DE LA VIGA # 37

El procedimento de disefio ec el mismo que para la viga 48,

CM + CVx + SISMO Ch + CV
13.49 20.238 22,48 2t1.61
N
N
1§
8.33
95.85 : 44,60
MOMENTOS Mu = 22.40 x 1.4 = 31.36 tn-m.
My = 49,70 x 1.1 = 34,67 tn-m.
. My = 38,60 x 1.4 = 54.84 tn-m.
b=30 cm. d=?5 cm. Mr = Q#f'’'c bdt2 q(1-0.35q>
Mr = 75.85 tn-m.

\

Con estos datos ohtenemos el factor M/bd®2 con el cual se entra a
grificas para determinar la cuantia de acero, an las = ayudas
de diseﬁo del R.C.D.F,

M M/bdt2 P fAs
pos 31.36 18.80 0.0055 12.37
neg S4.82 32.29 9.0038 22.05

En 1la prdctica se recomienda pasar dos varillas corridas a todo

lo largo de 1la wviga, arriba y abajo, equivalente  al 207

aproximadamente del &rea mayor. ' :
s (4) = 12,37 -~ 5.7(246) 6.67 cm2.

As (~) = 22.9% - §.7 = 16,35 cm2.

" El refuerzo queda formado port
6.67 cm@ = 3 # 6 As= 8.55 cma.
16.3 5 cm2 = A 8 7 + 1 #H 6 Ass 18.37 cm2.
Longitud de desarrollo:
Ldb = 135.938 as >= 85.2 db
as = area de acero de la varilla
db = didmetro nominal de la varilla,

De ecte modo tenemos ¢

var # 7 Ldb = 61.€8 > 55.989
- Ldb? = 1.4 x 61.68 = 86.3% cm.
l.db = 86.35 + 7?5 = {61.35 cm. sup
Ldb = = 130,90 cm. inf
var # Ldb = 45.42 < 47.88

1o

Ldb8 = 1.4 x 47.88 = 67.03 cm.

Ldb + d = 142,03 cm. sup
t.db + d = 126.88 cm, in¥f
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D1SEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO 1A-D
DISERD DE LA VIGA # .37

..scont

Momentos resistentes de grupos da barras
Refuerzo positivo.
var # 6 2.835 (22.,48/12.37) = 5,16 tn-m.
Refuerzo negativo.
var # 7 3.88 (49.780/22.05) = 8.74 tn-m.
var # 6 2.85 (49.70/22.05) = 6.42 tn-m.
REFUERZO POR FUERZA CORTANTE

Diagrama de fuerza cortante (miximo)

o — pe.as
' 7.026

\w

P = 0.0025 < 8.61
7.026 tn.

Vc=FR bd (8.2+38P) f*c =

Vu = 25.38 tn

VE(A)= 25.38 - 7.926 = 18.35 tn.
VE(B)>= 12.61 - 7.826 = 5.58 tn.
Yu =¢ 2.5bd FR f%c = 74.25 tn.

74.25 > 25.38 0K
La separacidn de estribos debe cumplir con:
Vo = 1.5bd FR fxc = 44.35 tn. > 29.85 tn.
Por lo tanto Smax = d/2 = 37.5 cm.

saparacion de estribos @

FR av fy d
VE

s =

Sa= (8.8x1.42x4P00x75) ~ 18350 = 19.%50 cm.
Sa= estribos @ 15 cm,

Sb= 337840 / 35580 = 64,13 cm. € 35 cm.
Sc= 357840 / 18023= 35,70 cm. €@ 35 cm.

Los estribos seran de varilla # 3 av = 9.71 cm2
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dis28 3
. DISERD ESTRUCTURA DE
'CONCRETO - REFORZADO

MARCO 1A-D

DISENO DE LA VIGA # 4%

E! procedimento de disefo as el mismo que para la viga 48.
C + CYx + SI1SMO CHM + CV

11.80 29.88 21.982 21.75

8.4 “12.3%3
60.95 46,82

MOMENTOS Mu = 21,78 x 1.4 = 30.49 tn-m.
My = 58,80 x 1,1 = 855,98 tn-m.
Mu = 48.890 x .4 = 57.12 tn-m.
b=30 cm. d=?3 cm. M = B%f'’c bd12 q(1-8.58q)
Mr = 75.85 tn-m.

Con estos datos obtenemos el factor Msbdt2 con el cual se entra a

las graficas para determinar la cuantia de acero, en las ayudas
de diseio del R.C.D.F,
M Msbdte P As
pos 3@.49 18.07 2.8051 11.47
neg S7.12 33.85 8.0118 24.73

En la practica se recomienda pasar dos varillas corridas a todo

lo largo de 1la wviga, arriba y abajo, equivalente al 207
aproximadamente del 3rea mayor.

As (+) = 11,47 - S5,7(246)

As (-) = 24,75 - 5.7

35.77 cm2.
19.05 cma.

El refuerzo queda formado por?

3.77 cm@ 2a#H6 As= 5.70 cm2,
19.85 cm2 S #7 As= 19.40 cm2.

uu

Longitud de desarrollo:
Ldb ® 15.838 as >= 25.2 db
as = area de acero de la varilla
db = didmetro nominal da la varilla.
De este modo tenemos @
var # 7 Ldb = 61.68 > %5.94
- Ldb? = 1.4 x B1.68 = 86.35 cm.

Ldb = 86,35 + 75 = 161.3% cm., sup
Ldb = = 130.99 cm. Inf

var # 6 Ldb = 45.42 { 47.88
- 'Ldb6 = 1.4 x 47.88 = 67.83 cm.

Ldb + d = 142.83 cm. sup
tdb + d = 126.88 cm. inf
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disa?

+..cont

Momentos resistente
Refuerzo positivo,
var # 6
Refuerzo negativo.
var # 7
var # ©

RE!

Diagrama de fuerza

DBISENO ESTRUCTURA DF
CONCRETO REFORZADO

MARCO 1A-0
DISENO DE LA VIGA # 4%

s de grupos de barras
2.85 (21.78/11.47) = 5,41 tn-m.

3.88 (S7.12/24.75) = 8.85 tn-m.
2.85 (57.12/24.74) = 6.58 tn-m.
FUERZO POR FUERZA CORTANTE

cortante <(maximo)

20.51
7
/C 7.025

e
-
BL—
17.23
P = 0.0023 ¢ 9.01
Vc=FR bd (9.,2+38P) fic = 7.826 tn.
Vu = 25,64 tn
VEC(A)= 25.64 -~ 7.026 = 18.61 tn.
VE(B)= [2.40 - 7.026 = 5.37 tn.
Vu =< 2.8bd FR f#&c = 74.23 tn.
74.2% > 25.64 OK
La separacidn de estribos debe cumplir con:
Va = 1.%bd FR fxc = 44.55 tn. > 25.64 tn.
Por lo tanto Smax = d/2 = 37.5 cm.
separacidn de estribos :
FR av fy d
8 =
VE
Sas (9.8x1.42x49200x7?5) / 18618 = 18.23 cm.
Sa= estribos @ 15 cm.
Sb= 337840 / 5378 = €6.63 cm. e 3% cm.
Sc= 357340 / 93540 = 37.50 cm. @ 25 cm.

Los estribos serién

de varilla # 3 av = 8.71 cm2
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DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO 1A-D
DISENO DE LA COLUMNA # 23
En lo ziguiente <fe oprezen*x ¢l procedimiento seguido para el

disefo de las columnas que correponden a este marco.

ACCIOMES DE DISEFO

CM + CVx + sismo CM + CV " SECCIOM
= 1,83 th-m Moz 0,00 55
AL A
e — B .
Vo= 0.S0 tn vV = 9.00
| P = 292.9 tn L7 o= zedly tn,
1l Ll I = 762552 cmd
M ==5.27 tri-m t M = 8,00 tn-m. r = 15.87 cm
P = 304.1 x 1.4 = 425,74 tn
Pu = 292.9 x 1.1 = 322.19 tn
Mus= 1.63 x 1,1 = 1,79 tn~m
Mui= 5.87 x {.1 = 5.80 tn-m

Tomando en cuenta la axcentricidad accidental (8.85h o 2 cm)
para con esta calcular las excentricidades de disuho.

ea = 0.,85x55 = 2.75 cm > 2
ei = .75 + 1.80 = 4,55 cm inferior
es = 2.75 + 0.58 = 3.25 cm superior

Con estas excentricidades se obtienen los momentos de, disefo.

Mus= Pu x es= 322.18 x 8.8325 = 18.47 tn-m
Mui= Pu x ei= 322.19 x ©.9455 = 14.67 tn-nm

EFECTOS DE ESBELTEZ
En este punto se utilizard el metodo de amplificacidn de momentos
que marca €l reglamento D.F.

Los efectos de esbeltez se puaden despreciar cuando la relacidn
Klu/r sea menor que 34-12MI/M2 en marcos contraventeados ,para marcos
no contraventeados se desprecian cuando Klu./r es menor que 22. Para
vatuar M1 y d2 se incluirdn las excentricidades accidentales. Los
momentos de disefio se obtendrdn de amplificar el momento real
tandlisis? por el factor amplificador.

Tomando al factor K= 1,2 por las condiciones de la columna.

Klusr = 1.2 x 630 ~ 15.87
= 46.88 > 82 se deben considerar

34»1a<1a 4?/14 67)= 25.49
5.449 < 46,82 ze pueden despreciar

Klu = H?
Pita EI FR 9.4 Ec lg
P = e El 2 ————
H' 1+ U
U = 11.79/ ¢11.76 + 14.67) = 0,44
El = [ 8.4 x 158114 x 762552 1/ 1| + 0.44

El 3.3493 E19 K9 cm2

u
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diz@9 .
DISENC ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
'MARCO 1A-D

DISENO OE LA COLUMNA # 23

.vsecont
Pc = [ PItR2x3.3492E10x0.8 1/ 74442 = 477733 K9
Pc = 477.73 tn.

cm = 0.6 + D.4C(MI/M2) = 8,6 + 0.4 €10.47/14,.687) = 0.88
El factor de amplificacidn se expresa como !
em
Fa = ———ee Fa = 06.88 1 1 -<322.2/477.7) 1
1 - Pu/Pc
Fa = 2.70

Con este factor ahora se puede disehar finalmente la columna

Pu = 322.2 tn. Mu = 2.70 x 10.47 = 28.27 tn-m.
Mu = 2.70 x 14.87 = 39.61 tn-m.
em = 38.,81,322.19 = 12.238 cm. es/h= 12.,29/95 = 0.22

Utilizando las ayudas de diseho del reglamento y los diagramas de .
interaccidn se diseRa la columna.
dsh = 9.91 = 0.9 pag 181 (401)
K =Pu / (FR b ht2 f''c) = 322.19E03/ (0.8 x 83¢2 x 170)
K = 8.783 R = K Cte/h) = 0.783 x 0.22 = 0.1723
Con estos datos entramos a los diagramas de interaccidn. y
obtenemos el P con el cual se proporcionard acero a la columna, aste
acero cubrird los requerimientos de las fuerzas que actdan en la
columna.
qQ = 0.38 As = q bh(f''c/fy)
As = B8,.30x5542(170/4200) = 36.73 cm2.
Se checa el pocentaje de acero. P = 9.0134 > 9.00%
‘ Ac = 8 # 8 = 40,56 cme
REVISION POR CORTANTE
LLas fuerzas cortantes en la columna son muy bajas.
Pu = 8.7 Ag + 2800 As = 9.7 x 3312 x170 + 2000 x 15.84
Pu

381.65 > Pu por lo tanto se aplica @
Vc = FR bd (@,.2+30P) fsc [ 1+ 0.0807 (pu/Ag) 1
Ve 16111.5 Kg >> Vu oK

REFUERZO TRANSVERSAL

Para que @l refuerzo longitudinal cumpla con sus funciones de

resictir esfuerzos longitudinales y de contener el concreto del
nucleo, se deberd restringir contra el pandeo ¥y contra
movimientos laterales, por este motivo el reglamento marca que
existan estribos, estos se espacian de acuerdo a las normas

siguientest
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dis30
DISENO ESTRUCTURA DE
CONCRETO  REFORZADO

MARCO 1A-D

DISENGC DE LA COLUMNA H 23
eseocont

Para la zona confinada definida como la mixima distancia de L/6,
Cl, o 60 cm. asta zona se extiende arriba y abajo de la columna.
S1 : la menor des Cl/2,C2/2 , 20 cm. o 423db/ fy

En el resto de la longitud la separacidn S2 sera la menor antre @

se ¢ C1,C2 , 48db o 850db/ fy
La longitud confinada de da como Lc/6 = 183 cm.
lLa sep 1 S1 = 425 db/ fy = 6.56 x 2.54 = 16.66 € I15cm
La sep 2 S2 = 8508 db/ fy = 13.8 x 5.54 = 233.31 @ 3@cm
Los estribos seran # 3 db = 9.85

DISTRIBUCION DEL REFUERZ0
EN LA COLUMNA # 34

55x55
As= 8 # 8 = 499.56 cm2
— EH3 @ 1S5cm
{105 em
—_— E#3 @ 38cm
— EN3 & 13cm
185 cm

Jrijri777irirzi
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dis31 }
DISENC ESTRUCTURA BE
CONCRETO REFORZADO
MARCC 1A-D
DISENO DE LA COLUMNA # 249

ACCIONES DE DISERD

CM + CV% + sismo CM + CV SECC 10N
“ o= 1,94 tn-m /J M = p.o0 =5
X
V = 2.89 tn v = 9.00
_| P =263.2 tn | P =274.3 tn.
W N I = 768552 cmd
M =-1.63 tn-m. + M = 0.08 th-m. r = 15.37 <¢m
P = 274.30 x 1.4 = 384.82 tn
Pu = 264.28 x 1.1 = 291.72 tn
Mus=  1.94 x 1.1 = 2,13 tn-m
Mui= 1.63 x 1.1 = {.79 tn-m

Tomando en cuenta la excantricidad accidental (B.85h o 2 cm)
para con esta calcular las excentricidades de disefio.

@a = 0.03x83 = 2,785 cm > 2
el = 2.7%5 + 8.73 = 3.48 cm infaerior
as = 2,73 + 8.61 = 3,36 ¢tm superior

Con estas excentricidades se obtienen los momantos de disehfo.
Mus= Pu x as= 231.72 x £.8348 = 10.15 tn-m
Mui= Pu x ai= 291.72 x 9.0336 = 9.80 tn-m
EFECTOS DE ESBELTEZ
En este punto se utilizard el método de amplificacion de momentos
que marca el reglamento O.F. ,

Los efectos de esbeltez se pueden despreciar cuando la relacion
Klu/r sea menor que 34-12MI/M2 en marcos contraventeados,para marcos
no contraventeados se desprecian cuando Klu/r es manor que 22. Para
valuar M1 y M2 se incluirdn las excentricidades accidentales. Los

momentos de disefo se obtendrdn de amplificar el momento raeal
¢andl isis) por el factor amplificador.

Tomando al factor K= {.2 por las condiciones de la columna.

Klu/r = 1.2 x 2870 / 15.87

20.41 ¢ 22 se puedan despreciar
34-12¢ 8.80/10.18)= 22.41
22.41 > 20.41 se puedan despraciar )
Por tanto no se consideran efactos de esbaltez.
em = 19.15/384.082 = 2,64 cm, e/h= 2.684/55 = 0.948 cm
Utilizando las ayudas de disefio del raglamento y los diagramas de

interaccidén se disema la columna.

d/h = 8.91 = 0,9 pag 181 (401)
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dis32 -
DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZAODO

MARCO 1A-D
.. .cont DISERD DE LA COLUMNA # 249
d/h = 9,81 = 9.9 pag 18! (481)
K = Pu/ CFR b ht2 f''c) = 384.02E@3 / (0.2 x 55t2 x 170>
K = 8.82 R = K (e/h) = 8.848 x 0.93 = 0.045

. - Con estos datos .entramos a los diagramas de interaccidn y
obtenemos el P con el cual se proporcionard acero a la columna, este
acero cubrira los requer imientos de las fuerzas que actuan en la

columna.
q = 8.89 As = q bh(f''c/fy)
As = 2.099 x 53%2 (170/4200> = 11.82 cm2.

Se checa el porcentaje de acero. P = ©.0041 ¢ 0.805
Por tanto se usard el porcantaje minimo,

As = 9.005 x 50 x 85 = 13.75 cm2
As = 8 # 3 = 15.85 cm2

REVISION POR CORTANTE
t.as fuerzas cortantes en la columna son muy bajas.

Pu = 0.7 Ag + 2080 As = B.7x55t2x170 + 2088x15.84

Pu = 391.65 > Pu por lo tanto se aplica @
Ve = FR bd (0.2 +30 P) f%c [1 + 0,007 (pu/Ag’l
Ye = 16111.8 Kg >> Vu OK

REFUERZD TRANSVERSAL

Para que @1 refuerzo 1longitudinal cumpla con sus funciones de

resistir esfuerzos longitudinales ¥y de contener el concreto del
nicleo, sa deberd rastringir contra el pandeo y contra
movimientos lateralas, por este motivo el reglamento marca que
existan estribos, estos se espacian de acuerdo a las normas

siguientess

Para la zona confinada definida como la mixima distancia de L/6,
Cl, o 60 cm. esta zona se extiende arriba y abajo de la columna.

S! ¢ la menor de: Cl1/2,C272 , 20 cm, 0 423db/ fy

En al resto de la longitud la separacidn 2 serd la menor entre ¢
S2 ¢ C1,C2 , 48db o 838db/ fy

La longitud confinada da Lc = 60 cm.

lLa sep 1| S1 = 425 db/ fy = 6.56 x 1,589 = 10.43 @ lQcm

La sep 2 S2 = 830 db/ €y = 13.0 x 1.59 = 20.67 @ 20cm
Los estribos serdn # 3 db = 8.95
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DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO

MARCO 1A~D

DISENO DE LA COLUMNA # 24
essscont

DISTRIBUCION DEL REFUERZO

EM LA COLUMNA # 24

53x 55
As= 8 # 5 = 1£.84 cm2
E#3 @ t@cm
€60 cm
EH3 @ 28cm
EN3 @ 10cm
—— 60 cm

—

Como el acero para esta columna ya corresponde al minimo las
columnas super iores, que tienen menores solicitaciones de carga,
serdn iguales a esta, . )
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4134
DISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETC REFORZADD

MARCO 1A-D
DISENO DEL. MURO # 12
A continuacidn se rmuestra el procedimiento seguido para el
dizehe de los muros del marco.

ACCIONES DE DISEFIO

CM + CVx + s51ismo SECCION
t = 30 cm

1"

7337.0 tn-m.

= 359.4 tn.
= 877.6 tn.
; 10.10 X
M = 8813.8 tn-m.
Rige sismo.
Pu'= 1,1 x 1.2 x 887.6 = 1158.48 tn
Mu = 1.1 x 1.2 % 9813.9 =138E5.16 th-m
Vu = 1.1 x 1.2 x 359.4 = 474.41 tn

Este murc se disephard como si fuese una columna con el acero de
refuerzo concentrado en los extremos. Para la primara aproximacidn se
propone la ecuacidn, en esta la suposicidn principal es que el
muro fallard a la tensidn y no a compresidn como sa vio anteriormente
(ecuacién de thitney).

| I Pu |
Mu = FRLA: fy d' +B.5Pu L |1 » ——— e |1
| Lt f'c |

Las cantidades se definen en la Figura’ FR = 8.85 ya que se
proporcionard refuerzo por confinamiento en los extremos.

Dspejando As se tiene

1
(MU/FR> - 6.5 Pu L | §- —
1

As =

fy d

s = 272.18 cmd
La resistencia del muro a carga axial est
Pu = 2,83 [ 30 « 60 + 30(2.8 Kd - 6821 1790 = 1158.4 tn.
Si tomamos a FR = 0.85 obtenemos #
Kd 234.025 cm

i

Tomando momentos con respecto al centro da la seccidn.

Mu/FR = (277.9x4200x9B0)+(30x60x 178x3835) +
+{0.8Kd-60>38x 170<(303x0A.494Kd)

Mu/FR = 1108422800 + 154530222 + 332533122.6
Mu/FR = 1,555 E 09 = 1407.28 tn-m > 13085.16 tn-m OK

Si se mantienan 1iguales las areas de acero A's = As y la carga
axial no cambia, Ia cantidad de acero pueda reducirse.
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dis395 . . .
DISEMND ESTPUCTUERR DE
COMNCRETO REFORZALO
MARCO 1A-D

CISEfO DEL 'MURO # 12

coacant

13085, 16E0S - (154730000 + 232493122.570.85 = 24354€343.8

= §435 tn-m
As fy d'= 8453 / ©0.8C

Decpejando As = 248.71 cm@ = 22 # 12 = 250.83 cmd

El porcentaje de acerc en la zona de compresidn conviene que sea
menor que 9.86, Para considerar el porcentaje d& acero se toma una
parte del myro advacente perpendicular al que ze diseha, esto

también se utilizd en el andlizis de los marco:.
A's 4 As/ Aruro = 2 x 250.2 .© [1019%x30 + 2x3043@1
£.018 > 0.0075

u

Por tanto se nece:zita refuerzo especial por confinamiento en lo:z
extremos. La cuantia de refuerzo por ecte concepto debe ser ¢

| A3 | f'c f'c
F' = 8.345{ -1 | > = 0,18 ~——

| Ac | £ fy
Substituyendo valores tenemos: P' = 0.008%8

Para columnas con estriboz Av = 8.4 P' d¢ sh

sh = 2.5 Av / P' dc¢ = 2,5 x 2.54 / 0.0039 x z0Q
sh = 25.7 cm

Por tanto se usardn estribos # 4 € 20 cm.

REFUERZO POR CORTANTE

"

Vu 474,48 tn vu = 474.48E03 .~ ©.8x1610x30

vy 19,57 Kg/cm2
vr = FR 9.5 fxc = 90.8x8.5x123,08 = S.2 Kg/cm2

ve vu - vr = 14.37 Kg/cm2

REFUERZC HOR!ZONTAL
Ph fy = ve/FR = 14.37/¢(0.8x4200) = 0.0843 > 0.0025
usando estribos # 3

sh = As 7 (¢t Ph) = 11,01 cm
por tanto se usaran barras # 3 horizontalmente € 18Qcm

REFUEFZ0 VERTICAL
Py 2.082S (min)
sV 1.427 (30x0.082%) = 18,3 cm
por tanto se usaran barras # 3 verticales € 15 cm

ARMADOD FINAL DE LA SECCION

0N R

/;_1 \ \ e 11 |60
E#3€5 / #3@1thor #3€15ver
22412 '
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diz36 5
DISErD ESTRUCTURA DE
COMCPETO PEFORIADD
MARCO 1A-0

DIZEND GEL MURC # 14

ACTIOMIES DE DISENQ

e OV + sizmo SECC1IOn
. t = 30 cm
't = 5895.0 tn-m,
r’L\\
e
Vo= 329.3 tn.
ol .= ©685.0 tn. ) . 950 ‘30 .
AN . 1010 L
" = 6248.90 tn-m. N v
Rige sismo.
Pu = 1.1 x 1.2 x 685.0 = 917.40 tn
Mu = 1.1 x 1.2 x B6248.0 = 8247.36 tn-m
Vu = 1,1 x 1.2 x 328.3 = 434.63 tn

Este muro ce disepnard comc sl fuese una columna con el acero de
refuerzo concentrado en los extremos, Para la primera aproximacidn ze&
propone la ecuacidén, en esta,la suposicidn principal es qus el
muro fallard a la tensidn vy no a compresidn como te vio antericr
mente ¢ecuacidn de Whitney).

| Pu |
Mi = FRI[As ¥y d' + 0.5 Pu L | ! - e o | 1
i Lt £ 'c |

Las cantidades se definen en la figura; FR = 8.85 ya que se
proporcionarad refuerzo por confinamiento en los e<tremos.

Dspejando As se tiene ¢

] Pu 1
(Mu/FRY - 8.5 Pu bl | |- —m—— |
i Lt £''c )

fy d

As =

As = 272.18 cm2
La resistencia del muro a carga axial es?
Pu = 9.85 [ 30 x 60 + 30¢(G.8 kd - 681 178 = 817.4 tn.
Si tomamos a FR = 0.85 obtenemos
Kd = 284.53 cm
Tomando momentos con respecto al centro de la seccidn.

Mu/FR = (150.48x4200:4350)+(30x60x178:505) +
+(B.8Kd-60)30x 170 (585x0.4Kd)>

Mu/FR = 600415200 + 154520000 + 392432122.6
Mu = 9049.74 tn-m > B8247.36 tn-m OK

81 se mantiener iguales las dreas de acero A's = As , la carga
axial no camblia la cantidad de ac=ro puede reducirse. .

B8247.3%E05 -~ (134530000 + 292483122.650.85 = 43R20.14
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‘OISEND ESTRUCTURA DE
CONCRETO -REFORZADO

MARCO 1A-D
DISEMD DEL MURO # 14

LoaCort

As fy d4'= 4310.14 / 8,85
Decpejando As
As= 127.08 cm2 = 16 # 10 = 126.72 cm2
El porcentaje de acero en la zona de compresidn conviene que sea
manor que 0.06. Para con:iderar el porcentaje de acero se toma una
parte del muro adyacente perpendicular al que se diseha, esto
también ze utilizd en el andlisis de los marcos.

A's + As< A muroc = 2 x 126.72~ [1010x30 + 2x30x39)
= 0,0242 < .0B75

Po~ tanto no neceszita refuerzo especial por confinamiento en los
extremo:

Para columnzaz con estribos Av = 8.9 P' dc sh

th =2.5 AV /Y F' dc = 2.5 x 2.549 ~ 0.0083 x 20

sh = 35.7 ¢m

Por tanto se usardn estribos # 4 @ 28 cm.
REFUERZO POR CORTANTE

Yu = 434.68 tn vu = 434.68E903 / 0.8x1010x30
vu = 17.33 ka3 /cm2

wr = FR 8.5 f¢c = B.82x0.5x13.88 = 5.2 Kg/cmd
ve = vu -~ ur = 12,73 Kg/scmnd
REFUERZO HORIZONTAL
Ph +» = ve/FR = |2,73/(0.8x4200) = 0.0838 > 0.0025
us ando estritos # 3

sh = As / (t Ph) = 12.45 cm
For tanto se usarin barras # 3 horizontalmente @ 10cm

REFUERZO VERTICAL
0.90825 (min)
1.48/ (30x0.0025) = 18.9 cm
Por tanto se usardn barras # 3 verticales @ 15 cm

ARMADD FINAL DE LA SECCIOM

Py

s

"o

T [T

£43°10 23€15 #3€12
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dis38
DISENG ESTRUCTURA DE
CONCRETO REFORZADO
MARCO 1A-D

DISENO DEL MURD # 17

ACCIONES DE DISERO SECCION
CM + CVx + sismo t =25 cm
M = 2240.9 tn-m.
™~
!
TVY = 261.3 tn.
, 980 25
P = 448.4 tn. : o
——f— T Ims
N - 3155.@ tn-m.

Rige :zismo.
Pu

= 1,1 x 1.2 x 448.0 = 391,88 tn
My = 1.1 x 1.2 x 3185.0 = 4164.66 tn~m
Vu = 1,1 x 1.2 x 261.3 = 344.82 tn

Este rmuro se disenard como si fuese una columna con @l acero de
refuerzo concentrado @an los extremos. Para la primera aproximacidn se
propone la ecuacidn, en esta la suposicidn principal es que el
muro fallard a la tensidn ¥ no a compresidn como se vio anteriormente
Cecuacidrn de Whitney).

Pu |
11
Lt f''e |

Las cantidades se definen en . la figura FR = 8.8% ya que se
proporcionard refuerzo por confinamiento en los extremos.

|
Mi =FR L As fy d' + 8.3 Pu L |t -

Dspejando As se tiene ¢

| Pu |
(Mu/FRY - 8.5 Pu L, | 1~
!

—— |
Lt#f''c |
As =

fy d

As = 58.89 cm2
La resistencia del muro a carga axial es?
Pu = 9.85 [ 25 x 60 + 25(9.8 kd ~ 68>] 178 = 591,88 tn.
i tomamos a FR = 8.83 obtenemos
Kd = 204.80 cm
Tomandc momentos con respecto al centro da la seccidn.

Mu/FR = (60.84x4200x943)+(25x60x 170x303) +
+(0.8Kd-60)25% 170 (3505x0.4Kd)
Mu/FR 241473960 + 128137500 + 1835610363.6

Mu

[}

4719.39 tn-m > 4164.60 tn-m OK

Si se mantienen 1iguales las dreasde acero A's = As ¥ la cargas

ax ial no cambia, la cantidad de acero puede raducirse.
4164.60E03 -(C128137500 + 18%6106%5.%>0.8% = 1027.12
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DI3ENO ESTRUCTURA OE
CONCRETZ REFORZADC
MARCO 1A-C
CIZENO DEL MURQ # (7
ceecont
As fy d'= to27.12 ~ 6.85

Despejando Az

Az= 30.494 cm2 = 8 H & = 408.56 cme
El porcentaje de acers en la zona de compresidn conviene que sea
meror que ©.06. Para considerar el porcentaje de acero se toma una
parte del myro adyacente perpendicular al que se disens, esto

también se utilizo en el anglicis de los marcos.

A's + A5/ A muro = 2 x 48.S68 ~ [ 18PS x 25 )
. = 0.0032 ¢ 0.0075

Por tante no necesita refuerze especial por confinamiento en los
extremos

Para columnas con estribos rfAu = 8.9 P' dc sh
sh = 2.9 Ay / P' dc = 2.5 x .92 / ©.00€3 x 20
sh = 19.34cm

Por tanto se usaran estriboz: # 3 @ 29 cm.,
REFUERZD POR CORTANTE

Vu = 244.92 tn vu = 344 .92E83 / B8.3x 1095x25
vu = 17.16 Kgs/cm2

vr = FR 8.5 f*xc = 0.8x0.5x13.88 = 5.2 Kg/cm2
ve = vy = upr = 11.96 Kgscm2
REFUERZO HORIZONTAL
Ph fy = va/FR = 11.96/(D.8x4200) = 8.0036 > ©.0025
usando estribos # 3 ‘

sh = As / (t Ph) = 15,77 cm
por tanto se usardan barras # 3 horizontalmente @ 15cm

REFUERZO VERTICAL
Py 2.,0025 (min>d

sy 1.427 (30x0.0025) = 22.72¢cm
por tanto se usaran barras # 3 verticales @ 28 cm

Debido a la carga de este muro ¥ a su armado, los muros restantes
seran iguales a ecte.

kkkE ¥

Can el disefio de este muro :e¢ terminan los disefos para la
estructura de concreto.

ARMADO FINAL DE LA SECCION

t[ D R — 11|
Hy b
848 E#3e15 #3215 #3e5
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disdae -

DISENQ ESTRUCTURA DE ACERD

En esta secclion :te presentan loc disenocs de los elementc: que
forman la estructura metalica.

Para ,1levar a cabo estos disenos se utilizo el metodo de diszno
elastico o de esfuerzos permisibles., Este se basa en determinar los
esfuerzos corrapondizntes a accione: interiores obtenidas de un
analisis elastico de ia estructura, donde su comportamiento es
elastico y lineal, bajo supuestas zolicitaciunes de serviclio. Eztos
ecsfuerzas permisibles, especificados como una fraccion de la
resistencia, del acero en este caso. Suponiendose que asi se logra un
comportamierto csatisfactorioc en condicicnes de servicic amen de un
rsronable margaen de seguridad.

En los disencs se wutilizaran las normas americanhas AISC por
considerar estas estan mejor elaboradas ademas de ser mas completas.

lLaz secciones que resulten de 10s disenos seran las que se
incluyen en el manual AISC, para posteriormente formar estas an basa
a placys soldadas para de este modo fabricarlas en taller, cubriendo
las dimensiones que marca el manual.

En  este trabajo cte utiliza acero tipo A-36, con un fy=2530.0
Kg/cm2, para dimensionar todos los elementos.

NUCLEO CENTRAL

La planta del nucleo central quedo estructurada de la siguiente
manera’

{ v

y S

3 e

f —r—

> —-d
D—
[
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DISENO ESTRUCTURA DE ACERD
MARCO 1A-D
Irciargmos por el  marco tlpo {A-D, Disefando primeramente los
corntrazvientos, estos :e disehardn an forma conservadora a fin de
eniter desplazamientos indeseables en los marcos, lo cual produciria
mayores: momantos en vijzas y columnas.,

CONTRAV IENTOS

EARRA # 13

+ - - + 195.3 tn
602.2

Se propone W 14x119

4 = 225.82 cma
ry = 3.43 cm
Psr- z4 tipo de -onexibn se consideca K = 1.9

“lory = B2.19

Con este dato se entra a las tablas dal manual para obtener
el ezfuerzo admisible 'Fa’ actuante, con este esfuerzo se obtendrd la
c3pacidad de la seccidn a compresidn.

Kl/rv = €3,19 Fa = 1207.3 Kg/cm2
f2 = Psa = 195,3E0B3 ~ 225.82 = 884.85 Kg/cm

La eficlencia de !a seccidn 'n' deberd ser menor que el
valor 1.32 va que esta condicidn de carga es para CM+ CVk + SIS,

v = Fa / fa = 71.8 % {4 1.33 Se acepta W 14 x 119

(22332232
EAFRA # €
L = £82.2 cm. i
+ »- - + 116.72 tn
goz2.2
Se propone W 14 x 78
R = 147.70 cm2
ry = ?.€2 cm ‘
Por su tipo de conaxidn se considara K = 1.0

Kl/ry = 79.03

Con este dato se entra a las tablas del manual para obtener
el esfuerzo admisible 'Fa’ actuante, con este esfuerzo se obtendrd la
capacidad d= la seccidn 3 compresidn.

Kl/ry = 78.03 Fa = 1999.8 Kg/cma
fa = P/a = 116.3EP3 / 147.780 = 798.25 Kg/cm2

l.a eficiencia de 1la seccidn 'n' deberd ser menor que al
valor 1,33 yz que esta condicidn de carga es para CHM+ CVx + SIS,

n = Fa / fa = 72,8 % ¢{ 1.33 Se acepta W 14 x 78
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DISENC ESTRUCTURA DE ACERD
MARCO 1A-D
COLUMNAS
COLUMNA # 23
Este alemento esta acutando a f exocomprasidn por lo que en su
disefo intervienen foérmulas de flexion y de comprasidn, donde en su
combinacion de esfuerzos no deberd exceder, su valor de eficiencia,
de {.33 por ser CM#CV+SIS, la condicidn mas desfavorable.

Para calcular el valor da 'K' sea utilizaron. los nomogramas para
@] caso de columnas arriostradas.

4 4 1/l = 451.9

10
B 10 I/L = 419.8
—
M= 7.768 tn-m Ga = 1.8 empotrada
< !
3.5m Gb = 451.8 x 2 / 419
P = {095.8 ¢n. Gb = 2,16

K = 8.88 KL = 287.0
cm = 0.6 -~ 8.4¢7.76/13.72)

i " em = 9.83
s&gax

SE PROPONE W 14 x 342

4 M= 13.72 tn-m

A = B651.83 cm2

Sx = 9160.33 cm3 ‘

ry = 10.77 cm KL/ry = 26.68 F'e = (47%X.9 «g./cm
Fe = 1412,2 Kg./cne

fa = 188%5.E03 / 681.63 = 1680.35% Ko /rmP

De las‘ propiedades de la seccidn  chteaemos ‘Lc'  que es la
longitud maxima sin arriostrar al natin a cowpresidn,a la cual al
asfuarzo debido a flexidn puade rcensiderarse como D.66Fy.

Para esta seccion Le = 17,2+ .= 5,27 m > 3.5m . Fb = 0.66Fy

Fh = 1670.00 Kg/cmd
fb = 13.72EAS ~/ 919,35 = 113,78 Kg/cm2

Las fdrmulas de interzccidn que se wutilizaron son dos una
(a)entre puntos arricstrados y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm £h
1,20 2 e & (= 1.33 si fas/Fa > 0.15
Fa {1 - fa/F'e 1]
a)
fa b
2.1 20— ¢ —— (= 1,33 sl fasFa < 0.13
Fa Fb
fa ) fb
3.-Q & ————— <= 1.33 (b)
8.6Fy Fb

Como fa/Fa > ©0.13 aplicamos § y 3
1.- Q@ =1.18 + 8.08 = 1,27 < 1,33 0K

3.~ O =1.20 < 1.33 0K S8E ACEPTA W 14 x 342
KARERRRKAK
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DISEND ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO 1A-D
COLUMNAS
COLUMNA # 30

Esta se disefpa siguiendo el anterior procedimiento.
1AL = 884.5
1I/L = 451.,8

3 g I/L = 379.7
]
B 19 I/L = 418.0
“TAM =-18.13 tn-m Ga = 394.5 x 2 / 419.0
3.5m Y Gb = 384.5 x 2 / 379.7
P = 735.90 tn. Ga = 1.88 Gb = 2.08
q 4 K = 92.85 KL = 287.0
M= {6.18 tn~m
- em = B.6 - 9.4(10.13/16.18)
18 A cm- = 2.35 ¢ 8.4 SE TOMA 0.4
3
SE PROPONE W 14 x 246
A = 486.48 cmd
Sx = 630%.64 cm3
ry = 10.46 cm ¥L/ry = 28.44 F'ae = {23856.3 Kg/cm2
Fa = 1415.8 Kg/cm2
fa = 73%.9E03 / 466.48 = 1577.48 Kg/cm2

De 1las propiedades de la secclénl obtenemns '‘L¢’ qua es la
longitud maxima sin arriostrar el patin a compresidn,a la cual el
asfuerzo debido a flexidn puede considerarse como ©,.66Fy.

Para esta saccidn Lc = 16.9ft = 5,15 m > 2.Sm Fb = @.66Fy

' Fb = 1670.00 Kg/cm2

b = 16.18E®3 / 6503.684 = 248.71 Kg/cm2

Las fdrmulas de interaccién que se wutilizaron son dos una
Cadentre puntos arriostrados y otra (b)> para los puntos arriostrados.

fa cm b
1.-0 = o= ¢ ——————er . (= 1,33 si fas/Fa > 0.15 |
Fa {1 -~ fa/F'e 1 |
Ca)
fa b ]
2.-0 = —— 4 {= 1.33 si{ fas/Fa ¢ 8.13 |
Fa Fb
fa fb
3.0 = ——— ¢ {= 1.33 b))
9.6Fy Fb

fa /7 Fa = 1577.468 / 1415.8 = 1,11
Como fa/Fa > ©.13 aplicamos | ¥ 3
1.- Q= (.11 + 8.87 = 1,18 ¢ 1.33 OK

3.~ 0= (.18 < 1.33 OK SE ACEPTA W 14 x 246
(£33 323224
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DISENO ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO 1A-D
COLUMNAS
COLUMMA # 34
Esta se disena fgual a la anterior,

3 I/L = 394.5

3 9 1,1 = 379.7
s
/1‘\¢'= 10.9 tn-m . Ga = 394.5 x & / 379.7
3.5m " Gb = 394,5 x 2 / 379.7
P'= 492.1 tn. Ga = Gb = 2.88
i K = 9.86 KL = 301,08
M = 10.64 tn-m

\Tr/- cm = 8.8 - 90.4¢10.8/10.64)

A cm = ©.,22 < @.4 SE TOMA D.4

SE PROPONE W 14 x 176

A = 333.57 cme

Sx = 4621.13 cm3

ry = 19.21 ¢cm KL/ry = 29.48 F'e = 120%98.9 Kg/cm2
Fa "= 1410,0 Kg/cm2

fa = 492.1E03 / 333,57 = 1473.25 Kg/cm2

De las propiedades de 1la seccidn obtenemos '‘Lc' que as la

longitud mixima sin arriostrar el patfn a compresidén.,a la cual el
esfuerzo debido a flexidn puede considerarse como ©.66Fy.

Para esta seccidn Lc = 16.6ft = 5.86 m > 3.5m Fb = B.66Fy
- Fb 1670.00 Kg/cm

fb = 18.64E05 / 4621.13 = 230.25 Kg/cmd

"

Los férmulas de interaccidn que se wutilizaron son dos una
C(adentre puntos arriostrados y otra (b) para lo: puntos arriostrados.

fa . cm fb
1.-Q = —— + (= 1.33 3i{ fa/Fa > 9.15
Fa 1 - fasF'e ]
{a)d
fa fb
2.0 & e ¢t e (= (.33 si fas/Fa < 0.195
Fa Fb
fa b
3.-Q@ ¥ ————= + — (= 1,33 (b
9.6Fy Fb

fasFa = 1473.25 / 1418.0 = 1.09

Como fasFa > ©8.15 aplicamos 1 y 3
1.- @ = 1.5 + 9,06 = 1,11 ¢ 1,33 OK

3.- @@= 1.11 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 176
FREKEKRRRR
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DISEfO0 ESTRUCTURA DE ACERD
MARCO 1A-D
COLUMNAS
COLUMMA # 12

Ezta se disena igual a la anterior.

3 I/L = 384.5

9 14 = 379.7

2 s 8 I/L = 1845.0 .
rI™ = 46.6 tn-m Ga = 394.5 x 2 / 379.7

3.5m Gb = 394,5 x 2 / 1045

P = 245.7 tn.  Ga =2.08 Gb = 8.38
K =8.75 KL = 263.0

M = 13.68 tn-m

cm = 8.6 - 8.4¢13.6/46.60)

=t cm = 9.48 > 0.4 SE TOMA .48

SE PROPONE W 14 x 176

A = 333.57 cm2

Sx = 48621.13 cm3 ‘

ry = 192,21 ¢cm KL/ry = 29.48 F'e = 120%8.9 Kg/cm
Fa = 14108.0 Kg/cm2

fa = 2%94.7E03 / 333.8%7 = 763.356 Kgs/cme :

De las propiedades de la seccién obtenemos 'Lc' que es la
longitud mdxima sin arriostrar el pat{n a compresicn,a la cual el
esfuerzo debido a flexidon puade considerarse como 9.66Fy.

Para asta seccidn Lc = 16.6ft = 5.86 m > 3.5m Fb = B.66Fy
Fb 1670.99 K9 /cm&
fb = 46.60E05 .~ 4621.13 = (008.41 Kgs/em2

Las +érmulaz de interaccién que se utilizaron son dos una
ta)entre puntos arriostrados y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.-Q = + <= 1.383 si fa/Fs > .15 |
Fa [ 1 -~ fasF'e ] {
1¢ad
fa fb ]
2.-Q = — ¢ <= 1,33 si{ fa/Fa < 0.13 |
Fa Fb
fa fb
3,-Q = ——— ¢ <= 1.33 <b)>
9.6Fy Fb

fasFa = 763.36 / 1424.1 = 90.59

Como fasFa > 0.13 aplicamos 1 y 3
1.~ O =0.549 + 0.30 = 9.84 < 1,33 0K

3.- 0= 1.11 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 176
ERERREREK KK
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DISEND ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO 1A-D
COLUMNAS
coLuMMA # 14

Esta =e¢ diseha igual a la anterior.

4. I/l = 451.9

— —-B 19 I/L = 419.0
™
4 M= 8.8 tn-m. Ga = 451.9 x 2 / 419.0 x 2
3.5m Gb = 451.9 x 2 ~ 4i8.¢ x 2
) P = 331.3 tn. Ga = Gb = 1.08
' K = 0.78 KL = 273.0
A M= 14.81 tn-m.
“l/ cm = 8.6 - B8.4¢ 8.8/14.81)
o | id .
—f—n cm = 9.36 < 9.4 SE TOMA 0.4

SE PROPONE W 14 x 142

A = 268.69 cm2

Sx 3719.80 cm3 ’

ry = 18.88 cm KL/ry = 27,88 F'e = 14291.90 Kg/cm2
Fa = 1419.0 Kg/cm2

fa = 391.3E03 / 2€8.69 = 1450,93 Kg/cm2

u

De las propiedades de 1la seccidn obtenemos ‘Lc’' que es la
longitud midxima sin arriostrar el patfn a compresidn,a la cual el
esfuerzo debido a flexidn puade considerarse como B.86Fy.

Para esta seccidn Lc = 16.4¥t = 4.89 m > 3.5m Fb = ©.66Fy
: Fb = 1670.00 Kg/cm2
fb = 14,81E05 / 3719.85 = 398.13 Kg/cm2

Las - férmulas de iInteraccidn que se wutilizaron son dos una
tadentre puntos arriostrades y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.0 8 — 4 —oe . (= 1,33 si fa/Fa > 0.15 |
Fa L1 - fa/F'e 1 ‘
fa |
2.-Q 5 —— ¢ <= 1.33 si fasFa ¢ 0.15 |
Fa Fb
fa fb
3.*Q B ————— ¢ <= 1.33
@.6Fy Fb

fasFa = 1450,93 ~ 1419.6 = 1.02
Come fas/Fa > 8.15 aplicamos | y 3
l1.- Q@ = 1.92 + 8.11 = 1,13 ¢ 1.33 0K

3.- 0= 1.19 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 142
1321322222
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DISENO ESTRUCTURA DE ACEROC
MARCO tA-D
COLUMMAS
CoLUMNA # t8
Esta se disena igual a la anterior.
3 /L = 394.5
9 1/L = 379.7

z g
j— B 16 1/L = 419.0
T m= 7,14 tnem. Ga = 394.5 x 2 / 419.0 x 2
3.%m Gb = 384.5 x 2 / 379.7 x 2
P = 324.4 tn. Ga = ©.34 6b = 1.04
2
K = .77 KL = 285.5
M= 11.74 tn-m.
w5l cm = 9,8 - 8,4¢7.14/11,74)
190 | 18
—l——n cm = ©.35 < 0.4 SE TOMA 0.4

SE PROPONE W 14 x 118

A = 228,82 cm2

Sx = 3097.14 cm3

ry = 9.%53 cm KL/ry = 28.28 F'e = l?
=

Fa
fa = 324.4E@03 / 225.82 = 1436.352 kg/cm2

183,88 Kgs/cm2
415.0 Kg/cmd
De 1las propiedades de 1a seccidn obtenemos 'Lc’ que es la

longitud mixima sin arriostrar el patf{n a compresidn,a la cual el
esfuerzo debido 3 flexidn puade considerarse como ©.66Fy,

4.72 m > 3.5m Fb = O[EGEFy
1679.08 Kg/cmd

373,06 Kg/cm2

Para esta seccién Lc = 15.54;
F

fb = 11.74E035 / 3097.14

Las fdrmulas de interaccidn que se wutilizaron son dos una
(adantre puntos arriostrados y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.-Q 8 — ¢ <= 1.33 s1i fasFa > 0.18 |

Fa I 1 -~ fa/F'e 1] |

. 1 ¢ad

fa b |
2.-Q = —— + <= {,33 si fa/Fa ¢ 9.135 |

Fa Fb

fa b

3.-@ = + — (= 1,33 <b)

@.6Fy Fb

fasFa = 1438.5%2 / 1415, = .02
Como fas/Fa > #.15 aplicamos 1 v 3
1.- Q@ = 1.02 + 9.10 = 1.12 ¢ 1,33 0K

3.- @ 1.17 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 118
KRRAERNRER
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) DISENO ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO 1A-D
Y 1 GAS
ViGA # 43
Esta se disefla aprovechando la restriccidn al pandec lateral aque
ofrece la losa de concreta, por lo que los ezfuerzos permisibles a

flexidn seran los de una viga arriostrada a todo lc largo por tanto
Fb = ©.B66Fy,

4 M=3.35 tn-m M=o, s |5 4 I/L = 451,99
18|
—1]—f | -1 5 1L = 781,10
aja\ t T=8.81 tn. B1S
10 I/L = 419,00
— 4.90 —+
Ga = 419.0 x @ / 451.9 x 2 a
2.5m Gb = 413.0 ~ 781.1 x 2

Ga = 0.93 Gb = @.287
K = @.68 KL = 333.2
SE PROPOMNE W 18 x 40

A = 85.17 cm2
Sx-= 1120.87 cm3
rx = {8.21 cm KL/rx = 18.18.

Por ser un elemento que trabaja a tensidn Fa = @.GFy.

Fa = 1520.008 Kg/cm?
fa = B8.81E83 v 85.17 = 103.49 Kg/cme

fb

14.03E05 / 11286.87 = 1231,71 Kg/cmd

Las fdrmulas de interaccidn que se wutilizaron son dos una
(a)entre puntos arriostrados y otra (b)) para loz puntos arriostrados.

fa cm b
.- B e ¥ e <(* 1,33 si fa/Fa > 0.15 |
Fa [ 1 - fasF'e ] {
fa b |
2.7Q = woem ¢ <= 1.33 si fas/Fa < 0.15 |
Fa Fb
fa fb
J.o-Q = ————. . (= 1,33
B.6Fy Fb

fa/Fa = 103.449 / 1520.0 = 0.87
Como fa/Fa ¢ ©.18 aplicamos 3
3.~ @ =0.,07 + 0.82 = 2,89 < 1,33

SE ACEPTA W 18 x 40
F233222 %
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VIGA

DISENO ESTRUCTURA DE ACERO

MARCO

vi
# 60

GAS

1A-D

Esta se diseha aprovechando la restriccidn al pandeo lateral que
la lesa de concrete, por lo que los esfuerzos parmisibles a

ofrece
flexidn

serdn los de una viga arriostrada a

Fb = ©.B6Fy.

M=101,6 tn-m M=158.49 tn

8

s -1

Por s

J.l ,
2la\ 1 T=50.28tn. | ) Bl

4.90

SE PROPONE W 36 x 134

A = 369.085 cm2 -
Sx =10897.36 cm3
rx = 37.088 cm KL/rx =

-m

3

Ga

i

Gb =
Ga =
K =
em =

cm =

12.16

2 I = 126.10

3 I/L = 3849.%50
8 1/l =1045.00
1945.8 x 2 / 1286
1945.9 ~/ 394.5
16.57 Gb = 2.85
9.92 Kl = 450.8

8.6 - 9.4(50.24/158.4)

.47 > 3.4 OK

er un elemanto que trabaja a tansidn Fa = @.6Fy.

Fa =
fa = 5@.20E03 / 369.05 =
fb =158,40£05 /18897.36 =

férmulas de interaccidn

1520.0
136.
1453

que

B Kg/cme
88 Kg/cm2

.56 Kg/ema

se utilizaron

.1

son

todo lo largo por tanto

dos una

La
(a)entre puntos arriostrados ¥ otra (b)) para los puntos arriostrados.

1.-a

2,~-Q

3.-Q

fa/Fa

Como

fa cm fb
—t <= 1,33
Fa L1 - fasF'e ]
fa
_— 4 <= 1,33
Fa Fb
fa fb
—— t (= 1.33
8.6Fy Fb

= 136.08 / 1%20.0 = 0.09

fa/Fa ¢ ©.15 aplicamos 3
3.~

SE AC
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si fas/Fa > 0.138

si fasFa < 0.135

Q@ =0.03 + 9,96 = 1.93 < 1.33

EPTA W 36 x 194
EEXRAERRER
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DISENC ESTRUCTURA DE ACERO

MARCO AL1-4
Continuamos por el marco tipo Al-4. Disehando primeramante los
contravientos, estoz sa disefarin en forma conservadora a fin
de evitar desplazamientos indeseables en 10s marces, lo cual
zraducir ia mavores momentos en vigas ¥ columnas.
CONTRAVIEMTOS
BARRA # 12
L = 682.2 cm,
+ - - 4+ 163.31 tn
i 602.2 q

Se propone W 14x103

A = 195.9508 cmd

ry = 8.45 cm

Por su tipo de conexidn se considera K = 1.0

Kl/ry = 63.72

Con este dato se entra a las tablas del manual para obtener
el esfuerzo admisible ‘'Fa’' actuante, con este esfuerzo se
obtendri la capacidad de la seccidn a compresidn.

Kl/ry = 63.72 Fa = 1200.3 Kg/cm2
fa = Psa = 163.3103 ~ 189,58 = B835.35 Kg/cm2

La ‘eficiencia de 1la seccidn 'n' deberd ser manor que el

valor 1.33 vya que esta condicidn de carga es para CM+ CVx + Sis.

n =Fa / fa = 70.8 *% <{{ 1.33 Se acepta W 14 x 103

BARRA # 21

el
obtendrd

EAERKRRAEE R

L = B802.2 cm.
+ + 155.19 tn
————=se02.28 ———— ———t

Se propone W 14 x 83

A = 180.01 cm2

ry = 8.42 cm

Por su tipo de conexidén se consideéra K = 1.0

Kl/ry = 63.33

Con este dato se entra a las tablas del manual para obtener

esfuerzo admisible 'Fa’' actuante, con aste esfuerzo se
la capacidad de la seccidn a compresidn.
wl/ry = 63.33 Fa = 1208.3 Kg/cm2

fa = P/a = 155,19E83 / 180.01 = 862.12 Kg/cm2

LLa eflciencia de la seccidn 'n' deberd ser menor qua al

valor 1.32 ya que 23ta condicidn de carga @s para CM+ CVx + Sis,

n'=Fa / fa = 72,8 % < 1.33 Se acepta W 14 x 95
ERERRRKKR
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" disS1
DISEND ESTRUCTURA DE ACERC

tMARCO AL1-4
CONTRAV IENTOS
BARRA # 24
L = 602.2 cm.
+ - + 116.52 tn
€02.2

Se propone W 14x84
A = 159.36 cma

ry = 7.87 cm

Por su tipo de conaxibn se considera K = 1.0
Kl/ry = 78.51 Fa = 1989.3 Kg/cmd

fa = P/a = 116,52E03 / 159.36 = 731,17 Kg/cm2

. La eficiencia de 1la seccidn 'n' deberd ser menor Qque el
valor 1.33 ya que esta condicidn da carga es para CM+ CVx + Sis.

n =Fa/ fa = B7.0 % << 1.33 Se acepta W 14 x 84
12332238
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disS2
D1sERD ESTRUCTURA DE ACERG
MARCC Al -4
COLUMHAS
CoLUMMA # 11
Cabe mercionar que las columna: de ezte marco trabajan :obrz :a
eje de menor inercia Iy

Para calcular el valer de 'v' s3e utilizzron lo: AGmMOIrama: sara
=] caso de columriasz arriostradas., :

w

4 1sL = 431.8

3
U 8 19 /L. = 419.,¢2
Yy ‘ -
M= 3.38 tn-m Ba = 128,82 x & 7 T1%5.,¢
3.9m ) Gb = 138.8 « 2 / 715.%
2 P = 366.32 tn. Ga = Gb = .39
¥ = @8.66 KL = 231.0
Moo= 2,98 tn-m
[ 5 cm = 2.6 - 8,4¢(0,.83/ 3.3
L/
—— A cm = 9.48

SE PROPONE W 14 x 113

A = 2&a%.82 cm2

Sy = 10998.37 c¢m3

ry = 9.523 cm KL/ry = 24.25 F's = 17B21.23K3/,cmd
Fa = 1433.0 k3/cm

fa = 3266.3EB3 / 223.82 = 1622.08 Kg/cm2

De las propiedades d& 1x seccidn obtenemos ‘Lec' Aque es la
longitud mixima =2in arricostrar &! patin a compresidn,a la cual el
esfuerzo debido a fle:idn puede considerarze como @.7%Fy. Por estar
actuando an Y. v sar saccidn compacta.

Fb = 1238.80 Ko cm2
b = 3.39E05 / 1993.57 = 3038.392 Kgrcmi

Las formulas de interaccidén que se utilizaron zoun dig una
tadentre puntos arricztrados ¥ otra (b)) para 103 runtos arriostrados.

fa cm fb
1.4Q = —— ¢+ <= 1.32 =i ¢a/Fa > 08.15 |
Fa [ 1 - fasF'e ) |
j¢a)
fa fb ]
2.0 = —— + <= 1.33 :i fa/Fa ¢ @.15 |
Fa Fb
fa fb
3,-Q & ——ee e (= 1.33 (b
0.6Fy Fb

fasFa = 1622.98 ~ {433 = !.14

Como fa/Fa > 0,15 aplicamos 1 v 3
= 1,14 + 9,09 = 1.23 7 {,23 OF

Q
2.~ G = 1,283 < 1.22 Ok SE ACEPTA W 14 x 119
EAS N NS NN
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disS3
DISENO ESTRUCTURA DE ACERD
MARCO A1-4
COLUMNAS
coLuMNA 4 12

Cabe mencionar que las columnas de esta marco trabajan sobre su
eje de menor inercia Iy .

Para calcular el valor de 'K*' se utilizarocn los nomogramas para
el case de columnas arriostradas.

3 I/L = 139.0

1L = 715.6
° B I/l = 1869.0
T = 17,11 th-m . Ga = 139.0 x 2 / 715.6
3.%m Gb = 139.8 / 1969
P = 353.7 tn. Ga = 0.38 Gb = 8.87
1 v. s.50 tnem K = 9,60 KL = 210.0
AV cm = 8.6 - ©.4¢ 5.5/17.60)

—_l a cm = 8.47 > 0.4 SE TOMA 8.47

SE PROPONE W 14 x 176

A = 333.37 cm2

Sy = (671.47 cm3 '

ry = 18.21 cm KL/ry = 19,98 F'e = 23808.3 Kg/cm2
Fa = 1431.0 Kg/cm2

fa = 333.7E03 / 333.37 = 1060.33 Kg/cme

De las vproriedades de 1la seccién  obtenemos ‘Lc’ que es la
longitud maxima sin arrtostrar el pat{n a compresidn,a la-cual @l -
esfuerzo debido a flex!én puede considerarse como 9.73Fy. Por estar
actuando en Y y ser saeccion compacta.

) Fb = 1898.00 Kg/cm2
fb = 17.11E0S ~ 1671.47 = 1023.68 Kg/cm2

Las fdrmulas de interaccidén que se utilizaron son dos una
(adentre puntos arriostrados y otra (b> para los puntoes arriostrados.

fa cm b
1.0 = — ¢ {= 1.33 s5i fa/Fa > 0.13 |
Fa [ 1 -~ fa/F'e 1 |
f¢ad
fa fb |
2.0 ° —— ¢ (= 1,33 si fas/Fa < 9.15 |
Fa Fb
fa fb
3.0 7 ——— t ——— (= 1,33 <b)
9.6Fy Fb

fa/Fa = 1060,.35 / 1431.0 = 0.73

Come fa/Fa ) ©8.15 aplicamos | y 3
1.~ Q@ =09,7?3 + 8.26 = 9,99 ¢ 1,33 0K

3.- @ = 1.849 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 176
EERBRRRRER
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diszSq
DISEND ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO A1-4
COLUMNAS
COLUMNA # 25

Cabe mencinnar que las columnas de este marco trabajan sobre su
eje de menor inercia Iy . .
Para calcular el valor de 'K' se utilizaron lo: nomogramas para
el caso da columnas arrijostradas.
4 1/ = 165.1
S
—] -8B 18 1/ = 378.7
”;\M = 4.83 tn-m Ga = 16%.1 x 8 ~ 379.7
3.3m Gb = 165.1 x 8 ~ 379.7
4 P = 1106,0 tn. Ga = 1.8 Gb = ©.87
K =8.78 KL = 273.9
4 M= 11.74 tn-m
“l cm = 8.6 -~ 0.4¢4.,03/11.74)
7ﬂn7ﬂ cm = 0.46
SE PROPONE W 14 x 398
A = 754.88 cm2 )
Sy = 4283.38 cm3
ry = 18.95 cm KL/ry = 24,93 F'a = 16862,33Kg9/cm2
Fa = 1429.0 Kg9/cm2
fa = 1106,.0E03 / 754.88 = 1485.13 Kg/cm2
Oe 1las propiedades de la saccid obtenemos  ‘'Lc' que as.la
longitud maxima sin arriostrar el patin a compresion, a la cual al
esfuerzo debido a flexidn puede considerarse como &.?5Fy. Por estar
actuando en Y. y ser seccion compacta.
Fb = 1888.008 Kkg/cmd
fb = 11.74E9S s 4293.38 = 273.44 Kg/cm2
Las fdérmulas de interaccidn que se wutilizaron son dos una

(adentre puntos arriostrados y otra () para los puntos arrios

fa cm b
1.-Q 3 — 4 <= 1,33 si farsFa > 0.15 |
Fa [ 1 - fa/F'e ] [
1¢a)
fa b |
2,-Q@ 3 e ¥ e (= 1,33 si fasFa < 9,135 |
Fa Fb
fa fb
3.-@ 8 —— ¢ <= 1.33 (b)
2.6Fy Fb
fasFa = 1465.13 / 1429.0 = 1.03
Como fa/Fa > ©.15 aplicamos 1 y¥ 3
1.- @ = 1,03 + 8,87 = 1.10 ¢ 1.33 DK
3.- @ = 1.1@9 SE ACEPTA W 14 x 298

< 1.33 0K
§ (232222822
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di1:53
DISEFO EZTRUCTURA DE ACERD
MARCO A1-4
COLUMMAS
coLuMNA # 23
Cabe mencionar qua las columnas de este marco trabajan sobre zu
eje de menor inercia Iy .

Para calcular el valor de 'K' se utilizaron los nomozramas para
el caso de columnas arriostradas.

3
4 I/L = 1B61.1
S
B S I/L = 3738.7
ST = 3.46 tn-m Ga = 139.@ x 2 / 279.7
1
3.5m Gb = 183.1 + 133.6 . 373.7
z P = 786.8 tn. Ga = .78 Gb = 0.73
K = 2.73 KL = 255.3
L M= 7.34 tn-m
\\_ em = 0.6 - 0.4¢(3.46/,7.,343
9 "ﬂ cm = 9,41 © 0.40 oK.
q
SE PROPONE W 14 x 264
A = 500,68 cm2
Sy = 2720.24 cmn3
ry = 10.52 cm KL/ry = 24,29 F'e = 1?7762.8 k9. /cmd
Fa = 1422.0 kgs/cm2
fa = 786.8EB03 / B00.62 = !571.46 Kg/cm2

De las propiedades de la seccidrn obtenemos L'hd' que es la
longitud mdxima sin arriostrar el patin a compresién, a la cual e!
esfuerzo dabido a flexidn,puede cone iderarse como O.75F,. Por estar
actuando en Y, y ser seccicn compaczta.

Fb = 1€98.00 wg. zmZ
fb = T.34EQ3 , 2720.24 = 263.83 Wgscm2

Las fdérmulasz de interaccidn que :e utilizaron :o0n dos una
(adentre puntos arriostrados ¥ ctra (b)) para los runtos arrliostrados.

fa cm fb
1. @ £ — ¢+ ——m—m——m— - (= 1,23 31i{ fa/Fa > 9,15 |
Fa t { - fa/F'e 1 ]
1¢a)
fa b |
2.0 = —— ¢+ ¢= 1,33 si fa/Fa < 0,15 |
Fa Fb
3 fb
3.-0 = ——— 4 ‘= 1,23 Tt
0.6Fy Fb

fasFa = 1571.46 / 1433.2 = 1,10

Como fa/F3 > 2,15 aplicamos | vy 2

.- @ = (.10 + 0,06 = 1,13 ¢ 1,23 0%

3.- @ 1.18 ¢ 1,33 Qv IE OATEPTR W 14 263

EE RN AR RN N
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dis5S6
DISER0 ESTRUCTURA DE ACEPO
MARCO A1-4
COLUMNARS
COLUMNA 4 33

Cabe mencionar que las columnas da ecste marce trabajan sobre su
eje de menor inercia Iy .

Para calcular el valor de 'K' se¢ utilizaron lo: nomograma:z: para
al caso de columnas arriostradas.

2 I/L = 45.67

2
3 I1/L = 130.0
k<]
B 8 I/L = 378.7
T\ = 2.86 tn-m Gb = 45.687 x 2 ~ 378.7
3.5 Ga = 45.87 + 138.8 ~ 379.7
2 P = 461.3 tn. Ga = 0.49 Gb = ©.24
K = 8.684 KL = 224.0
) M= 3.13 tn-m 0.6
cm = . ~ 9,4¢(2.96/3,13)
4
9 A cm = 8.34 ¢ 8.48 e toma .4
3
SE PROPONE W 14 x 142
A = 269.63 cmd
Sy = 1396.17 cm3
ry = 16.98 cm KL/ry = 22.282 F'e = 212886.3 Kkgrcmn2
Fa = 1442.4 Kg.cm2
fa = 461.3E03 / 269.68 = 1710.48 Kg/cme
De las propiedades de la seccidn obtenemos ‘L¢’ que &5 la

longitud mdxima sin arricstrar el patin a compresidn,a la cual el
esfuerzo debido a flexion puede considerarse como O.75Fy. Por estar
actuando en Y. y sar seccién compacta,

Ft 1888.00 xg/cme

fb = 3.13E05 / 1386.17 = 2284.18 Kg/cm2

Las fdérmulas de interaccidn que se utilizaron son dos una
(adentre puntos arriostrados y otra (b’ para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.-0 = — + {= 1.33 si{ fa/Fa > 0.15 |
Fa Lt - fa/F'a 1 |
1{ad
fa fb I
2.0 3 ~— ¢ <= 1.33 s5i fasFa < 9.15
Fa Fb :
fa b
3.0 & —— ¢ (= 1.33 {-D]
B.6Fy Fb

fasFa = 1710.48 / 1442.0 = 1.19
Como fa/Fa > ©.1% aplicamos 1 vy 3

f.- @ = 1,183 +92.85 = 1.29 ¢ 1.33 OK

3.- G = 1.24 < 1.33 OK SE ACEPTA W 14 x 142
FRER R RN
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dizS7
DISENO ESTRUCTURA DE ACERQ
MARCO AL-4
V1G6AS
Y16R y 2
_E:ta se disefra aprovechando la regtriccidn al pandeo lateral que
cfrece 12 lozz de concreto, por lo que los esfuerzos permisibles a

flexitdn serdn los de una viga arriostrada a todo lo largo por tanto
Fb = D,6EFy.

4 M=12.60 tn-m M= 7,72 tn-m 4 /L = 185.10
2 | 3 IS
=0 |—{- 4-———-—-—-——-—-——»——-]- s S I/L = 303.80
4 1A T=42.93tn. BIS
9 I/ = 379.70
4.90 +
Ga = 379.7 ~ 163.1 x &
Gb = 378.7 / 383.8 x &
Ga = {.15 Gb = B.62
K = 8.75 KL = 367.S5
cm = B.6 -~ 0,4¢(7Y.72/10,.60)
SE PROPONE W 18 x 40 cm = 8.31 < 0.4 Se toma 0.4
A = 78,13 cm2
Sx = 1128.87 cm3
rx = 18.31 cm KL/rx = 20,08

Por ser. un elemento que trabaja a tgnsidn Fa = 0.6Fy.
Fa = 1520.09 kg/cm2
fa = 42.93EQ3 / 76.13 = 552.02 Kg/cm2
fb = 18.60EQ0S / 1120.87 = 945.69 Kg/cmi

Las fdrmulas de interaccidn Aque ce utilizaron son dos una
(a)entre puntos arricstrados y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.-Q@ = —— + <= 1,33 si fas/Fa > 0.13 |
Fa t 1 - fa/F'e 1 |
{¢a>
fa b |
2.0 5 — ¢+ <= 1,33 si fasFa < 9.15 |
Fa Fb
fa fb
3.0 = — ¢ <= 1.33 (b
8.6Fy Fb

fa/Fa = 552,08 / 1520.0 = 0.36

Como fa/Fa > ©.1S aplicamos 3 por ser flexotension.
3.- @ =08,36 + 2.62 = 0,99 ¢ 1.33

SE ACEPTA W I8 x 40
KRUOKKAOK KK

Por ser una seccidén ligera y que soports los esfuerzos mdx imos se

utiliza en todxc 1las uvigas del marco excepto la 72 y 60 que seran
W3ex 170,

PAGE 129



DISEND ESTRUCTURA DE ACERO

11ARCO ni-4
vV1GeGAS
VIGA # 59
Ecta ce disena aprovechando la re$~riccxon al pandeo lateral que
cfrace 1a loasa de concreto, por lo que los esfuerzos permisibles a
flex1dn serd el de una viga arriostrada a todo lo large por tanto
Ft. = 0.686Fy.

4 M=Si.48 tnnm o MeIZE tnemo 2 1L = 4S.67
- —<1 -—1>- 3 1/L = 139.00
21k T-110.32%n. 13
8 1/L =1044,82

Ga =1044.82 / 45,67

Gb =1044.82 / 133.00

Ga = 22.8  Gb = 7.52

K = 8.88 KL = 488.2
cin = 0.6 - 0,4(52.4/124.3)
SE PROPONE W 36 x 178  cm = 0.43 > 0.4 0K

+ 4,30

A = 322.60 cm2
Sx = 8504,46 cm3
Trx = 36.83 cm KL/rx = 13.04

Por ser un elemento que trabaja a tensidén Fa = @.6Fy.

Fa = 1520.00 Kg9/cm2

fa 116.32£03 / 322.6 = 341.97 Kg/cm

"

fb = 132,.6E05 / 8504.46 = 1408.82 Kg/cm2

Las fdrmulas de interaccidn que se wutilizaron son dos una
(adentre puntos arriostrades y otra <(b) para 1los puntos
arricstrados.

fa cm b
1.-@ 5 —— % —oo . (= 1.33 si fas/Fa > 0.15 |
Fa t 1 - fa/F'a 1 ‘
fa b |
2.~ = — ¢ <= 1.33 si fas/Fa ¢ ©.15 |
Fa Fb
“fa . fb
3.0 B ——— ¢+ <= 1.33
B.6Fy Fb

fasFa = 341,87 / 1520.0 = 0.22

Como fa/Fa > ©.15 aplicamos & por ser flexotension,

3.- Q= 0.22 + .93 = 1.15 < 1.33
SE ACEPTA W 36 x 179
ERRARREAKR
Con @l disefic de este elemento se termina con el marco Al-4.
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diz €0
DISEFI0 ESTRUCTURA DE ACERO
MARCC B1-4
Continuamss con el marco tipo Bi-4, Disenando sramerunente
contravientos, estos :e diserzran en forma conservadora a
de ewitar desplazamizntos indeseablez en los marcous, lo
produc iria mzyoras momentoz en wigaz 0 colurnas.,

COMTRAV IENTCOS

BARRA # 24
L = 692.2 cm,

b —————e e et @B, T L

882.2 Ml
Se. propone W 14x87

A = 158,36 cm2
ry = 9.4@ cm
Per su tipo de conexidn se cor:idera K = 1.0

Kl /ry = 64.06

los
fin
cual

Con este dato ze entra a las tablas del manual para obterer

el - - @sfuerzo admisible 'Fa' actuante, con ecste esfuerzo se
obtendrd la capacidad de la seccidn a compresidn. :
Kl/ry = 64,08 Fs = 1200.3 Kg/cma

fa = P/a = 106.47E®3 / 139.36 = 668.11 K3/cm2

La eficiencia de la seccidn 'n' deberad ser menor que el

valor 1.33 ya que esta condicidn de carga es para CM+ CVr + ¢
n = Fa / fa = 56.0 ¥ < 1.23 Se¢ acepta W 14 x 87
I3 IT YT
BARRA # 20
L = 602.2 cmn,

- - + 32.75 tn.
£02.2 -

Se propone W 14 x 87

A 159,36 cm2
ry 3.490 cm

Por su tipo de conexidn se considera K = 1.0
Kl/ry = €4.06

Con este dato se entra a las tablas de&! manual para obtener

el esfuarzo admisible 'Fa' actuante, con este asfuerzo se
obtendrd ta capaclidad de la seczidn a compresidn.
Kl/ry = 64,0€ Fa = 1200.3 Kg.7cmn

fa = P/fa = 22Z.77E02 ~ 159.36 = 519.26 Kg/cm2

La eficiencia 3Je la seccidn °

9
n = Fa 7/ fa = 3,0 7 <€ (.33 3¢ acerts i 14 x 87
ARX A bR K
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n' deberd ser menor zue el
valor 1,33 »a que esta condicidn de cerga es para CM+ CWVs + Sis.



disB1
DISENDO ESTRUCTURA DE
MARCO B1-4
COLUMNAS
COLUMNA # 12

ACERQ

Cabe mencionar que las columnas de este marco trabajan sobre su
eje de menor inercia 1y .
Para calcular el valor de 'K' se utilizaron lo: nomogramas para
el caso de columnas arriostradas,
e 1s/,L = 45,62
9 1I/L = 715.8
10
- B 18 l/L = 13969.083
ZTNM = 4.3% tn-m. Ga = 45.62 x 2-715.6
3.5m e Gb = 45.62 x 2/1963.09
2 P = 156.40 tn. Ga = @.13 Gt = 8.82
‘J‘* K =0.54 KL = 133.0
4 M= 1.37 th-m.
cm = 8.6 ~ 8.4¢1,37/ 4,35
Ndrs
—f_ A cm = 0,47 > 0.40 OK
[~
SE PROPONE W 14 x 78
A = 147,75 cm2
Sy = 565,33 cm3
ry = 7.828 ¢cm KL/ry = 24,80 F'e = {7093.5 Kgrocmd
Fa = 1429.,0 Kg/cme
fa = 156,40E03 / 147.75 = 1858.54 kg /cm2
 _ De . las vpropiedades de 1la seccidn obtenemos 'Le’ Qqua es la
longitud midxima sin arriostrar el patin a comgresidn,a la cual el
esfuerzo debido a flaexidén puede considerarse como @.75Fy. Por estar
actuando en. Y. y ser saeccidn compacta.
Fb = 1888.00 Kg cm2
fb = 4.35E05 / 565.3%5 = 769.43 kKg/cmd
Las ‘fdrmulas de  interaccidn que se utilizaron son do: una

(aantre puntos arriostrados y otrx (b) par

a los puntos arriostrados.

fa cm fb
1,-Q = —— ¢ = 1,33 si fa/Fa > 8.15 |
Fa [ - fa/F'e 2 |
j¢ad
fa b |
2.-0 = — ¢+ <= 1.33 21 fa/Fa < 9.19 |
Fa Fb
fa b
3.-Q 2 —— ¢ <= 1,33 b
a,8Fy Fb
fa/Fa = 1058.594 / 1429 = 0.74
Como fasFa > ©.1%5 aplicamos { vy 3
.~ 0 =9.74 + 9,280 = 8.94 ¢ 1.33 OK
3. 0 = (.10 ¢ 1.33 Ok SE ACEPTA W 14 x 78
RREEEREL K
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L I5EMN0 ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO EB1-4
COL.UMNAS
COLUMIA # 25
Cabe mencionar que las columnas de este marcoe trabajan scbre su
eie de menor inercia Iy .

Fara calcular el uvalor de 'K' se utilizaron los nomosramas pPara
¢l ¢cz30 de columnas arricstradas.

i 3 1-L = 1865,1

9
—— B 9 1/L = 378.7
TN = 1,38 tn-m, Ga = 1.0 Empotrada.
v
3.3m af— Gb = 165.1 x 2/ 278.7,
2 P = 536.30 tn, Gb = ©.02
K = 8.76 KL = 266.0
—t* = 3,30 tn-m.
) cm = .6 - 9,4¢1.24 5,30
A cm = 8.58,> 0.49 Ox
RRNN : .

€E PROPONE W 14 x 184

A = 342,00 cnmd

Sy = 1851.7% c¢m3

ry = 18.26 crm FLhery = 26,88 Fl'e = 15407.9 Kg/om2
Fa = 1424.9 Kg/crg

3 = SZE.IBEET 7 (249,05 = 1535.31 Kg./cm2

Popr ter ura cseccidn dobtlementie simétrica, que trabaja a flexi6n
sbre su eje de menor inercla ,debil, el esfuerzo permisible maximo a
flexidr se puede considerar como @.75Fy. Ademads por ser una  seccidn
compacta,

Fb = 18988.00 Kg cm2

fb = T.30E@S / 1851.75 = 288.22 Kg/cmd

Las fdrmulas de interaccidn que se wutilizaron gon dos una
tadentre puntos zrriostrados y otra (b)) para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.-0 = —— + {= 1.33 si fas/Fa > 0.15 |
Fa £t t - fasF'e 1] |
{Cad
fa fb |
2.0 2 — + (= 1.33 s1 fa/Fa ¢ 0.15 |
Fa Fb
fa fb
3.0 2 ———— ¢ <= 1.33 (b))
0.6Fy Fb

fasFa = 1539.31 / 1424 = 1.08

Cots  fas/Fa > ©.15 aplicamos | y 3

te~ Q@ = 1,02 ¢+ 0,08 = 1.16 ¢ 1,38 OK

3.- Q= 1.16 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 184
REKAEEERKE
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dise?
DISEfD ESTRUCfURﬁ DE ACERO
MARCO B1-4
COLUMMNAS
CoLurm™A 28
Cabe rmencionar que las columras de este marco trabajan sobre su
aje de menor inercia 1y .

Para calcular el valor de 'K' se utilizaron los numogramas para
el cass de& columnas arriostradas.

I/l = 165.1

— ] 8 /L = 379.7
KLL\‘. = 1.49 tn-m. Ga = 165.1 + 139.0/379.7
3.5m Gb = 139.8 x 2/ 379.7
P = 377.50 tn. Ga = 0.80 Gb = ©.73
I : K = 8.75 KL = 262.5"
= 3.40 tn-m.
s cm = 9.6 -~ ©.4¢1.49” 3.40)
—_— s em = 8.42 > 0.48 OK
K
SE PROPONE W 14 x 127
A = 248.68 cmd
Sy = 1176.59 cm3 : .
ry = 13857.8 Kg/cm2

9.55 cn KL/ry = 27.350 F'e =
Fa = '1415.0 Kg/cm2

fa = 37?.50503 / 2409.66 = 1568.60 Kg9/cm2
Por se¢r una saccidn doblemente simétrica, que trabaja a flex!idn
sobre su eje de menor inercia ,debil, el esfuerzo permisible mdximo a
flexidn se puade considerar como 8.75Fy. Ademds por saer una seccidn
compacta.
Fb = 1888.00 Kg/cm2
fb = 3.40E05 / 1176.59 = 283.87 Kg. cme
Las fdérmulas de interaccidn que se utilizaron son dos una
(a)entre puntos arriostrados y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1.-@ 5 — ¢+ {= 1.33 si fasFa > 0.15
Fa t 1 - fasF'e 1

|

i

}(a)
2.0 3 —— 4 — <= 1,33 si fasFa < ©.15 |

3.-Q

1
-+
~

[
w
w

————— (b
6.6Fy Fb

fasFa = 18563.€0 / 1418 = (.11

Come fas/Fa > ©.15 aplicamos | ¥ 3
t.- @ 1.11 + 2.07 = 1,18 < 1.33 CK

3.- Q@ = 1.18 £ 1.32 0K SE ACEPTA W 14 x 127
KAXKRERKKK

u
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disBa3
DISEND £ETRUCTURA DE ARCEROD
MARCD E1-4
COLUMMAS
COLUMMNA # 33
Cabe rencionar Aque las columnuz de este marcay trabajan zcbre su
eje de menor inercia ly .
Para calcular e valor-de 'K’ se utilizaron 105 momo3ramas para

'
el caso de colurmnas arriostradas.

/L= 4%.67

2
2 2 1L = 123.8
3
— 8 9 L o= 379.7
TN = 3.70 tn-m. Ga = 123.@ + 45.87 / 379.7
3.5m wd— Gt = 45.87 x 2. 373.7
g P = 220.70 tn. Ga = ©.43 Gb = 8.2
—t K = 0.65 KL = 287.5
4 ™M= 4,49 tn-m.
" em = 8,8 - 9.4¢3,70/ 4.43)
1 A cm = B.27 ¢ 0.49 e toma 2.4

SE PROPONE W 14 x 87

164.53 cm2
789.8%5 cm3 ’
89.49 ¢cm Kl./ry = 24.26 F'e = 17806.6 Kg cmd
Fa = 1433.4 Kxg/cm2

fa = @220.70E83 / 164.53 = 1341.40 kg/cm2

(2]
<
Hon

Por ser una seccidn doblemente simétrica, que trabaja a flexidn
sobre su eje de menor inerciaz ,dzbil, el esfuerzo permis.ible miime a
flexidn -se puede considerar como 8.75Fy. Ademds por ser una ' seccicn
compacta.

Fb = 1898.00 K3grcm2
fb = 4.48EQS . 783,85 = SEB.4E Ksoomd

Las fdrmulas de interaccidn que se¢ utilizaron son dos una
(adentre puntos arriostrados y otra (b) para los puntos arriostados.

fa cm fb
1.0 = — ¢+ ¢= 1.23 si fas/Fa > 2.15
’ Fa L 1 - fa/F'e ]

fa fb
2.~ 2 — +
Fa Fb

fa fb

<= 1.33 si fasFa < 0.135

3.-Q

L3
+

e <= 1.33 b
B8.6Fy Ft

fa/Fa = 1341.40 / 1433.4 = .94
Como fasFa > 0.13 aplicames | » 3

t.~ Q@ = 0.84 + 0.1 = 1,87 ¢ 1.33 OK
3.- @ = 1.18 <€ 1.33 0k 3E ACEPTA W 14 x 87

(XT3 E2E 2

PAGE .34



di:65.
DISENO ESTRUCTURA DE ACERQ
MARCO £21-4
VIGAS
VIGA # BE
Esta ze diseRa aprovechando la restriccidn al pandeo lateral jue
ofrece la losa de concreto, por lo que los eszfuerzos permisibles a

flexidén serdn los de una viga arriostrada a todo lo largo por tanto
Fb = ©,66Fy.

M=z 5,92 tn-m 4= 2.30 tn-m
31 g 13
-—ol-—(lr I\ | 3 I/L = 139.00
3iA P=28.18tn. B13
8 /L = 379.70
+ 4,90 +
Ga = Gb = 139 » 378.7 x 2
Ga = Gb = 1.37
K = 2.80 KL = 332
cm = 8.6 - 0.,4¢2.66/5.98)
SE PROPONE W 168 x 26 cm = ©.492 > 0.4
A = 49,49 cmd
8x = 8627.62 cm3
rx = 15.88 cm KL/rx = 24.28
Por ser un elemento que trabaja a compracidn,
' Fa = 1429.80 Kgrscm2
Fte = 17191.78 Kg/cme
fa = 28.18E@83 / 49.489 = 569.41 Kg/cma

fb = 85.90E@5 / B27.82 848.54 Kg/cm2 !

Las 4dérmulas de 1interaccidn que se utilizaron son dos una
Calentre puntos arriostrades y otra ¢<b)> para los puntos arriostrados.

fa cm fb
1,-0 52— + = 1,33 & fasFa > 9.15 |
Fa tt - fasF'a ] ]
1<a)
fa fb |
2e=Q = w4 {= 1.33 si fa/Fa < 0.15 |
Fa Fb
fa fb
3.0 8 ——— 4 —0 (= 1,33 ¢b)
@.6Fy Fb

fa/Fa = 569.41 / 1429.0 = 9.40
Como fa/Fa > ©.19 aplicamos { vy 3
» 1.- G = 8.490 + 90.29 = 0,84 << 1,33 Ok
3.~ @ .89 + < 1.33

SE ACEPTA W 16 x 26
(223272 23]

Por ser una seccidn ligera y que scporta los esfuarzos md«imos se
ugllii? en todas 1las vigas del marco excepio la 72 y B0 que seridn
W33x 1414,
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C15ENO ESTFUSTURA DE ACERC
MAFCTO B1-4
¥ 1 6AS3
W1ae # 7z
aprovechands la restriccidn al pandeo lateral qué

conzreto, por lo 3jue los esfuerzos permisibles a
£ una viga areriostrada 3 todo lo largo: por tanto Fb

vem Mt ST 93 tn-em
-———~——»Mi~- - a2 1L = 43 .67
T1tn, zle '
18 I/L = 1044.82
4.90 - ———t

Ga = Gb = 1044.82 / 45.67

Ga = Gb = 22.88

K = 9.97 KL = 475.3

cm = 9.6 - 0.9(37.48,/58.87)
FROPONE W 33 x 141 cm = 2.20 < 0.4 Se toma 0.4
270.34 cm2

7341.38 cm3 )
34.04 cm KL/rx = 13.86

w
m

RE R %
x X
"o

Por ser un elementc que trabaja a tensién.

Fa = 1320.00 Kg/cmz
92.79EB83 / 270.34 = 342.%84 Kgscm2
fb = 3C.2TE0S / 7341.38 = 1338.58 kg cmd

fa

Las férmulas de interaccidén que se wutilizaron son do:z una
Caden*re puntos arriostrados y otra (b> para los punteos arriostrados.

fa cm fb
1osC % o 4 e K= 1.3 si fasFa » 0,:5 |

Fa I 1~ fasF'e 1 |

£ ) ' 1
2.-¢ = S& . 7 <= 1.33 si fasF

Fa b as/Fa ¢ 8,15 |
a.-q fa - fb

R F —————— b —— (= 1,33
B.6Fy Fb b2

fx/Fa = 342.94 7 1520.0 = 0.23

Coms fasFa , ©.15 aplicamos 3 ror sar flaxotansicn.
3.- @ = 0.23 + B8.88 = 1,11 < 1,33

SE ACEFTA W 33 »x 141

Con sste eiemento ca da pcr terminado el marco B1-4.
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disE7
DISEFID ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO 2A-D

Continuamos con el marco tipo 2A-D. Disehando primeramente las
columnas, posteriormente las vigas.

COLUMNAS
COLUMNA # 25

Para calcular el valor de 'K' se utilizaron los nomogramas para
el caso de columnas no arriostradas,

4 1/L = 451,88

9 )
B 9 I/ = 379,70
N = 12015 ta-m. Ga = 1.8 Empotrada,
3.3m ,_j._ Gb = 451,95 x 2/ 379.7
q P = 492.30 tn. Gb = 2.38
| . K = 2.82 KL = 287.9
T = 34,46 tn-m.
3 - cm = 8.6 - 9.4(12,15/34.46)
”ﬁ cm = 8.46 > 0.490 0K

SN
SE PROPONE W 14 x 193

A = 365,83 cm2
Sx = 5079.99 cm3 .
ry = 19.29 cm KL/ry = 27.88 F'e = 13473.0 Kg/cme

' Fa = 1415%.8 Kg/cm2
fa = 402,30E63 / 365.83 = 1999.69 kg/cm2

De las propiedades de la seccidn obtenemos 'Lc' que es la
longitud méxima sin arriostrar el patfn a compresidn, al cual @l
esfuerzo debido & flexidn, puede considerarse como ©,66Fy.

Lc = 5.86 > 3.5 Fb = @.66Fy
Fb = 1678.00 Kg/cm2
fb = 34.46EB5 / 5079.90 = 678.36 Kg/cm2

l.Las fdérmulas  de interaccién que se utilizaron son dos una
(aldentre puntos arriostrados y otra ¢b) para los puntos arriostrados.

fa cm b
1.0 = — ¢ <= 1,33 s1i fa/Fa > 0.15 |
Fa [ 1 - fa/F'e 1 ]
{<ad
fa £b |
2.0 & — ¢ <= 1.33 si fa/Fa ¢ 9.15 |
Fa Fb
fa b
3.0 B ——e— # <= 1.33 b))
B.6Fy Fb

fa/Fa = 1899.68 / 1413 = .78

Como fa/Fa > 0.15 aplicamos | ¥y 3
t.- Q@ =90.78 + 8.20 = 9.98 ¢ 1.33 0K

3.- Q= 1.13 < 1.33 0K SE ACEPTA W 14 x 193
KEAXEEREKK
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.dise2
OISENG ESTRUCTURA DE ACERC
MARCO 2~ -0

' COLUM AT
col.uttin # 29

Para calcular e! valer de 'K' se utilizaron 103 nomoaramas para
el casa de columnias no arriostradas.

3 1/l = 294,50

W

4 1/L = 451.96

]
— .| B 8 I/l = 379.78
TN = 14,84 tn-m, Ga = 394.5 + 451.96  379.7
3.5m _| Gh = 394.58 x &, 379.7
z * = 305.20 tn, Ga = 2.23 Gb = 2.0%
i K. = ©.87 KL = 305.0
) vz 15.84 tn-m, '
J cm = 0.6 - 9.4:14.64/15.84)>
—_—e A cm = B.23¢ 9.40 Se toma 0.4
4
SE PROPONE W 14 x 127
A = 242.60 cm2
3x = 3310.17 cm3
ry = 9.5% cm KL/ry = 31.94 F'e = 10273.0 K3/ /cmg
fa = ©295.20E02 / 242.68 = 1258.84 Kg/cm?

De las propiedades de 1la seccidn obtenemos 'Le' que es la
longitud mixima sin arriostrar el patin a comprezidn, al cual al
esfuarzo debido a flexidn, puede considerarse come O,56Fy.

Le = 4,75 > 3.9 Fb = @.66Fy
Fb = 1678.00 Kg/cm2

fb = 15.84E05 / 3310.17

472.93 Kg/scm2

Las férmulas de interasccidrn que ge wutilizaron son dos una
tadentre puntos arriostrado:z y otra (b)) para los puntos arriostrados.

fa cm b
1.-Q = e ¢ {= 1.23 si fa/Fa > 0,15 |
Fa [ 1 ~-Fas/F'e 1 |
|ta)
fa b |
2.0l = e—— + <= 1,33 si $a/Fa ¢ 9.15 |
Fa Fb
fa fb
3.0 = ——— + 4= 1.33 bl
a,6Fy Fb

fa/Fa = 12%8.04 / 1295 = 6,30
Como fasFa > 0.13 splicamos 1 7 3

9.80 + 8.13 = 1,83 ¢ 1.33 0K

Q
.- Q t.11 < 1,33 oK SE ACEPTA W 14 x 127

223 ERI2 S
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‘disB9

VIGA #

DISEND ESTRUCTURA DE ACERO
MARCO 2A-D
VvVIGAaS
38

Esta se diseha aprovechando 1a restriccidn al pandeo lateral que

ofrece

flexidn serdn

= B.60Fy.
M= 40

94|

«68 tn-m

la losa de concreto, por lo que los esfuerzos permisibles a

los de una viga arriostrada a todo 1o largo por tanto

M= 41.88 tn-m

‘\M

3

4 I/L =
S I/L =

451.90
379.79

| ——
P=12.39%n. } 814

Y

L/
aip \

SE
A -
Sx
rx
Por ser
=

fa
fb =

Las

PROPONE. W 24 x 84

#érmulas

4.90

Ga =
Gb
Ga

379.7 /7 431.8 x 2
379.7 x 2 / 451.8 x 2
0.42 Gb = B.84

2.71 348.0

0.6 - 8.4(40.60/41.60)

cm = @.21 < 0.4 Se toma 9.4

K = KL =

cm =

159.36 cm
3228.29 cm3
24.21 cm

KL/rx = 13.99

un elementoc que trabaja a compresidn.

Fa = 1470.88 Kg/cm2
12.39E03 / 1838.36 = ?7.75 Kg/am2
41.60E05 / 3228.24 = 1888.63 Kg/cme

da interaccidn que se wutilizaron son dos una

(aJentre puntos arriostrados y otra (b) para los puntos arriostrades.

fa cm fb,
1.~Q = — + <= 1.33 si fa/Fa > 0.15 |
Fa [t -~ fas/F'e 1} I
[<a)
fa b i |
2,70 = — + <= 1.33 si fa/Fa < ©8.15 |
Fa Fb
fa fb .
3.0 8 o —— ¢ <= 1,33 (b?
9.6Fy Fb
fa/Fa = 77.75 / 1476.0 = 0.05
Como fasFa < B.15 aplicames 2y 3 .
2.- Q= 0.05 + 0.85 = 0.88 < 1,338
3.- Q =0.05 + 9,85 = 90.89 < 1.33

SE ACEPTA W 24 x 84
1322332 33
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DISENO ESTRUZITURA DE ACERO

HARCO 2A-D
v I GAS
v16A # 31
Eztx st dizena sprecachandc la restriceidn al pandeo lateral que
afrez: )z lsza de concreto, por lo que los esfuarzos permisibles a
flesidn zera el de una viga arriostrada a todo lo largo por tanto Fb
= 0.6AF,,

Mz 71,64 tn-m Mz 3T Y3 tn-m

31 3 13
e [ e 4 j— 3 I/A = 394.50
3@ P= 2.03tn. Bi3

9 14 = 209.70

—n 4.90- —
379.7 / 394.5 x 2

Gb = 373.7 x 2 ~ 394.5 x 2
Ga = .48 Gb = 0.96

K = 9.73 KL = 358.0
cm = 0.6 - 2.4¢34,64/37,55)

Q)
Y
"

SE PROPONE W 24 x 68 cm. = 8.23 < 9.4 Se toma 0.4
A = 129.84 cm2 )
Sx = 2507.2! ¢m3

24.21 cm KL/rx = 14.78

Por ser un elemanto que trabaja a compresidn.

Fa = 1472.00 Kg/cm2
fa = 2.03E93 ~ 129.04 = 15.74 Kg/cm2
fb = 37.55E@QS / 2507.21 = 1497.70 K9/cm2

Las fdrmulas de Interaccidn que se wutilizaron son dos una
(adentre puntos arriostrados y otra (b) para los puntos arriostrados.

fa cm b
1,0 2 w— ¢ <= 1.33 si fasFa > 0.15 |
Fa £t 1 - fasF'e 1 =
fa fb 1
2.0 58 —— ¢+ <= 1.33 si fasFa < 0.15 |
Fa Fb
fa fb
3.0 % e 4 e (= 1.33
9,6Fy Fb
fasFa = 15.74 7 1472.80 = 0.8!

Como fasFa ¢ 0.1% aplicamos 8 v 3 .

1

2.- Q@ 2.01 + ©.90 = 0.91 < 1.33
3.~ @ =0.01 +0.99 = @.91 < 1.35

SE ACEPTA W .29 x 68
ERRKREREY

Esta por ser ligera se wutiliza en todas las vigas del marco
excapto la 48 y 60 que serdn W33x130,
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dis?1!

VIGA

DISENO ESTRUCTURA DE ACERO
'MARCO 2A-D '
VIGAS
# 48

Esta ce disefha aprovachando la restriccidn al pandeo lateral que

exién sera

[\
£
= 0.6BFy.

el de una viga arriostrada a todo lo largo por t

M= 22,80 tn-m M= 99.51 tn-m 2 I/L = 126,06

8 .
——Jf - \ - 3 I/L = 394.50

z2iA \vhpfao.s4tnq P B3

8 /L = .1045.00

+

SE
‘A

Sx

rx

.Por ser

fa
b

Las +ér

4.90 +
. Ga = 1945.0 / 126.06

Gb = 1045 x 2./ 126.06
Ga = 8,28 Gb = 16.39
- .98 KL = 4g0.02
cm = 8.6 - ©.4¢98,51/62,80)

x
[

PROPONE W 33 x 138  cm = 8.35 ¢ 0.4 Se toma 0.4

247.11 em2
6633.12 cm3 -
33.53 cm  KL/rx = 14,32
un elemento que trapa;a a tonﬁrasidn;
Fa = 1473.50 K9/cm2
= PB.94EQ3 s/ 247.11 = 84.74 Kgscme’

= 99.51EQS / 6653.12 = 149%5.89 Kg/cm2

LI |

mulas de interaccidn qua se util]z.ron Vsdn

frece la losa de concreto, por lc¢ que los esfuerzos permisiblaes a
1

anto Fb

dos una

(a)entre puntos arriostrados vy otra (b) para los puntos arriostrados.

f

a cm fb

1.-0 = — + —— <= 1.33 si fa/Fa > 0.15 |
Fa [ 1 - fasF'a ] L ) . B |
. 5 i
fa fb . ’ o |
Qe~Q =2 ——m ¢+ <= {,33 ) si fa/Fa < 0,138 |
Fa Fb
fa b
3.0 = —— 4 —— <= 1,33
8,6Fy Fb E
fa/Fa = 84.74 / 1475.5 = 0.06
Como fa/Fa ¢ ©0.13 aplicamos 2 vy 3 .
2.- 0 =0.96 + .98 = 1,04 ¢ 1.33
3.~ @ = 0,06 + 0,98 = 1,99 < 1.33
SE ACEPTA W 33 x 130
ERRRERRREN
Con aste elementc se <terminan los disehos de los marcos que

forman el

Nicleo Central.
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dis7g
DISEMNO ESTRUCTURA DE ACERO
S 1S TEMA DE P1SO
En esta seccidn se presentan los andlisis y disefos de las vigas
que forman el sistema de piso para la estructura de acero. Todos
los elementos disehados son vigas con apoyos . articulados que no
transmiten momentos a los marcos.
Las cargas de disefio son?
ENTREP ISO
C.M, + C.V. = 660 Kg/m2

C.M. + C.V.% = 560 kg/m2

AZOTEA
C.M. + C.V. = 530 Ka/m2
" C.M. + C.V.%x = 498 Ks/m2

El -diagrama muestra la distribucidn de las vigas y sus ireis
tributarias.

~PLANTA T1PO

*.
8 |t | 13
T
k.
3 , NUCLEO
- o CENTRAL 3
_ , .
98 | | ' » ‘
908
+- N
' T 9.5 9.8 i
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die 73

DISENG ESTRUCTURA DE ACERO -

S1ISTEMA DE P1SO -
, En el diagrama anterior se obsarva la existencia de tres tipos da
arecas tributarias, que se@ muestran a continuacidn con sy
correspondiente valor de carga.

C AR G A S

TIPO AREA QNTREPISU AZOTEA
Al 3.352 m2 - 474 Kg/m 381 K9/m
A2 4,96 m2 472 Kg/m 379 K9/m
A3 6.0 m2 808 Kg/m 648 K9/m
TIFOS DE VIGAS
T1 T2
{2Rt3 _ ,
t u = 1616 Kg/m + t W = 808 X9/m . . +
——q,9 m~——t+— 4,9 m———-ri + 4,9 m —t.
T3 T4
JRt5 + Rt -
tw = 1616 Kg/m R T oW o= 1282 Kg/m
+ 4.9 m + +—4.9 m—+—4.8 m +
™ T8
BRt8-
+ t t +
u = 848 Kg/m u = 945 Kg/m .
+ 9 m —4 +—=6.93 m~—+—6.93 m—
T7 T8
tw = 945 Kg/m * + u = 474 K9/m -
+— 6.93 Mm—+6.93 m + + 4.9 m —~—t
El disefio de las wvigas hard como vigas arriostradas

lateralmente, por lo tanto el esfuerzo miximo a flexidn serd Fb=0.66

Fb=1670Kg/cmd
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dis74

DISENO ESTRUCTURA DE AGERG

S 18 TEMA DE PI1 SO

DISENO DE VIGAS

vIGA T1 :
. SE PROPONE :
38.8 tn-m W a4 x 76
* Sx = 2684.11 cm3
A = 144.32 cm@
5 : e ‘Fb"g 1670.8 .K‘Q/cr'nfz .
oME : fb = 38.8 EB5/2884, 1
11.88 tn ' . #b.= 1345.3 Ka/cm2
3;’8; . n o« o0 % OK.
bFc j
11.88
VIGA T2 o
‘ . SE PROPONE 1
2.43 tn=m S W1 x 115
. ' o sx = 172,86 cm3
A _?,2‘-97 eme
5 : = Fb = 1670.8 kg/cme
DHE A . S fb ¥ 2:43 EB3/172.06 °
1.38 tn b = 1412.3 K9/cm2

DFC - ‘ \l

1.98 tn
VIGA T3
4.83 tn-m W1
+

Sx =
A =
Fb =

-] =]
DMF fb =
3.86 tn fb =

—]

3.86tn
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84.6 % OK.

SE PROPONE :

x 19
349.94 cm3
36.07 cm2

1670.0 Kg/cm2
4.8% E03/348.04
1389.31 Kg/cm2
83.2 % OK.




dis7s
DISENO ESTRUCTURA DE ACERO
SISTEMA DE P 1SO
DISENO DE VIGAS
VIGA T4
SE PROPONE :
3.8 tn-m Wad x 61

u Sx = 2130.30 cm3
A = 116.14 cm2
Fb = 1670.0 K9/cm2
DMF fb = 30.8 E@5/2130.30
8.42 tn v fb = 1444.8 «Kg/cm2
n = 86.5 % OK.

3.14 tn

DFC
9.42 tn
VIGA TS
SE FROPONE ¢
2.85 tn-m M 12 x 11.8
+ Sx = 196.694 cm3
A = 22.3% cm2
Fb = 1678.0 Kg/cm2
gmﬁ , ° $b = .83 E@S/196.64
2.32 tn £b = 1449.3 Kg/em2
r*-\\\\\\\\~\‘» ' n = 86.8 % OK.
oEC ‘\‘-~\\\\‘\\~J
2.32 tn
VIGA T8
SE PROPONE
-38.77 tn-m W24 x 84
Sx = 3228.,24 cm3
¢=> A = 1%3.36 cm2
Fb = 1670.0 Kgscm
SMF ® fb = 38,77 EO5/3228.24
8.87 t b = 1208.98 Kg/cm2
n = 72.9 ¥% OK.
2.32 ¢ 2.32 t




‘dis78.
’ ‘ DISENO ESTRUCTURA DE ACERO
SISTEMA DE P1SO
DISENO DE VIGAS

viGA TV
SE PROPONE 1
83.38 tn-m W33 x 138
Sx = 8653.12 cm3
A = 247.11. cm
Fb = 1678.0 Kg/cm2

a - 9 -
DMF . - . b = 8%.858 E03/66%33.12
13.62 tn ' $b = 1286.3  K9/cm2

n = ?27.8 7 OK.
9.87 tn

13.62 tn

VIGA T8.
: SE PROPONE ¢

1.42 tn-m M1 x 9

- Sx = 127.68 cm3

A = 17.18 cm2

Fb = 1520.0 Kg/cm2

) ' . [
DMF . fb = 1.42 EQS/17.10
1.16 +tn fb = 1112.83 Kg/em2

R | n = 73,2 % OK.
D‘FC \

1.16 ¢tn

Con estos elementos se termina el diseno del sistema de piso de
la estructura metalica, por cuestiones pricticas las vigas MiOx9 ,
Vidx 11.5 s cambiaron por Mi2x11.8,

De la cuantificacidn del sistema resulta un paso de 38.85Kg/m2 el
que resulta menor que el supuesto de SOKg/m2, de este modo se
mantiene dentro del rango de seguridad.

q
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- DISERD ESTRUCTURA DE ACERO
S1STEMA DE PISO
ARREGLO FINAL DE VI1GAS
PLANTA TIPO

WIS MBS MI09

M 12x118
M 12118

W12+19 Mi2«118

W 2476 -
WZlouBY
M 12x11.8

NUCLEO
CENTRAL

W 12x19
Mi2x118

W 2%x76
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DISENO ESTRUCTURA DE ACERO
ARMADURAS SUPER IORES

En .el disenoc de las armaduras superiores se toma en cuenta la
suma de reacciones de las vigas que forman el sistama de piso da
la estructura, en los puntos de referencia. Las reacciones de
antrepiso se multiplican por 10 nivales dtilaes mas la de azotea. Dea
este modo se tienen traes diferentes tipos de armaduras, para cargas
diferentes las armaduras se denominan . sencillamante I,
11, 1115 Siendo las cargas que actuan en ellas las que a
continuacidn se presantan. . B R

CONDICION C.M. 4 C.V.

I 390.13 tn 2.0 tn
11 304.43 tn 50.13 tn
111 171.12 tn 2.8 tn

CONDICION CM., + C.V.%

1 42.54 tn 0.8 tn
11 258.38 tn 42.54 tn
111 145,18 tn 0.9 tn
i T e
Esquema que muestra los puntos de aplicacidén de las cargas en ‘ln
srmadura, los numaros indican @l.nodo corraspondienta. La

condicidn de CM+CV resultd ser la mas desfavorabla, por tanto la da
diseho.

MODELO

l.as armaduras en cuestidn serdn de la sigulenta - forma y
dimans iones. :

+ 14.78 m —t
3 4 -2\ 13 21
-13 -14 -1% -16 -17 -18
2 2 3 3
6] 3 8| 4 -] q q 2 1.5 m
9 1 3 q
2 q 20 '
-7 -8 -9 -10 ~-11 ~-12
3 7
1 3/ 2 4 2 3 2
k] -] 2 4 -]
2.8 m
3 ] 13 9 )
-1 -2 -3 -4 t -3 -6
+ 2.45m + + 2.95m +

22 NoDOoS 44 BARRAS
CARGA SOBRE NODOS 1 y 7
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DISENO ESTRUCTURA DE ACEROD
ARMADURAS SUPER10RES

A continuacidén se Presentan los disenos de las barras que forman
las armaduras.

Iniciando ror la I, de esta se disefardn los siguientes elementos
t 3,4, 18, 16, 23, 38. Por ser armadura kK=1,0
ARMADURA I

BARRA # 3

rs —y
—

P = 1235%5.62 tn Se propone W 14 x 6!
+
A = 11%.49 cm2 ry = 8.228 ¢cm

e I I S S e

Kl/ry = 243 , 6.22 = 389.37 Fa = 1357.80 Kkg/cm2

fa = 1087.71  Kgs/cm2 n=80.1% oK
BARRA ¥ 4
P = 178.63 tn Se propone W 14 x 74

L S ———. A —————
A = 140.65 cm2 ry = 6.29 cm
e 2,45t

Kl/ry = 245 / 6,29 = 38.95 Fa = 1357.88 Kg./cmd

fa = 1279.17 Kgr/cme n =-93.6 4 oK
BARRA # 15
T =

117.287 tn Se propone W 14 x 61
T " A =115.43cm2 ry = 6.22 cm

——p .45 —t
Kl/ry = 24% ~ 6,22 = 39.37 Fa = 1320.00 Kg9/cm2
fa = 1016.87 Kg/cma n = 67.9 % 0K

BARRA # 16

T = 125.62 tn Se propone W 14 x 68
< > +
A = 129.09 cm2 ry = 6.28% cm

+

——2,45 m—t

Kl/ry = 245 , 6.22 = 38.21 Fa = 1520.00 kg/cm2

fa = 1141,58 Kg/cm2 n=75.17% OK
BARRA # 23
P = 78.71 tn Se propone W $4 » 38

A = 72.26 cm2 ry = 3.91 cm
e

2.80 m=———mi
Kl/ry = 208 / 3.91 = 51.13 Fa = 1286.50 kg cm2
fa = 1089.23 Kg/cm2 n = 84,7 %4 oK
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' DISERD ESTRUCTURA DE ACERO
ARMADURAS SUPERIORES

vsee Cont
BARRA # 36
T = 68.48 tn Se propone W 14 x 38
) " A = 72.286cm2 ry = 3.81 em
+ 3.6 m +
Kl/ry = 316 / 3.91 = 8@.82 Fa = 1528.00 Kg/cm2
fa = 927.41 Kgs/ecm n = 62.3 % OK
t— : 14.70 m -+
3 9 15 —_1
14 20
Y 13 18
+—2.45m~+ +2,45m—+

Peso de la armadura 7270.28 x 2 = 14548.36
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DISENO ESTRUCTURA DE.ACERO
ARMADURAS SUPERIORES

Continuamos con II, de esta se¢ diseharidn los siguiantis elamentos
1 3, 4, 19, 16, 12, 22, 83, 386, 38, 41, 44. Por ser armadura K=1.02,

ARMADURA 11
BARRA # 3 B [

P = 712.10 tn - . Sa propone W 14 x 287 :

A = 544,50 cm2 ry = 16,90 cm

+— 2.45 m -+ _

Kl/ry = 245 / 10.5 = 23.18 = Fa = 1437.98 Kg/cm2
fa = 1307.81 Kkg/cm2 n =91.8% OK

BARRA # 4

P = 1009.20 tn Se propone W 14 x 370

A = 703.27 cm@ ry = 108.8% cm

¢ "3.45 to ————t’
Kl/ry = 245 / 18.8 = 22.50 Fa = 1442.498 Kg/cm2.
fa = 1422.21 K9/cn2 " ‘n=98.6% OK

BARRA # 16

T = 888.27 tn Sa propona W 14 x 342
+

+

A = 651.78.cm@ ry = 10.77 cm

» 2.45 m — _

Kl/ry = 245 / 18.7 = 22.90° Fa = 1520.88 K9/cm2
fa = 1363.90 Kg/cm2 n =89.7% OK

BARRA # 15

T = 663.35 tn R Se propone W 14 x 264

A- = %08.70 cm@ ry = 10.52 cm

+ 2.45 m— =t )
Kl/ry = 245 / 10.3 = 23.29 Fa = 1520.00 Kg/cm2
fa = 1324.90 Kg/cm2 n = 87.28% 0K

BARRA # 12

-

P = 174.10 tn S8e propone W 14 x 78
A = 147,75 cm@ ry = 7.62 cm

. 2.45 m 4 ,
Ki/ry = 24% , 7,62 = 32.1%5 Fa = 1394.78 Kg/cm2
fa = 1178.34 Kg/cm@ n =84.5 % OK
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SR DISENQ ESTRUCTURA DE ACERO

_ - ARMADURAS  SUPERIORES '
“ve. Cont Il '

ARMADURA 11
BARRA # a2

P = 233.23 tn Se propone W 14 x 87

A = 165,17 cm2 ry = 9.39 cm
p————, 00 [t

"Kl/ry = 200 s 9.39 = 21.38 Fa = 1446.8@ Kg/cﬁa

fa = 1412.86 Kg/cm2 n=87.8% OK
BARRA # 23
P = 401.73 tn Se propone W 14 x 1350

+.
+

o = " A =284.53cm2 ry = 10.14 cm
——2.00 m—t . , R
Ki/ry = 20O ~ 10.1 = 19.72 Fa = 1451.10 K9/cm2

fa = 1411.88 Kg/cm2 ‘n=87.3% OK
BARRA # 36

T = 371.98 tn Se propone W 14 x 142

+
+ ot

. A = 269.69 cm@ ry = 10.08 cm
————3 ., 16 mn——t

Kl/ry = 316 / 10.1 = 31.35 Fa = 1520.00 Kg/cm2
fa = 1379.29 Kg/cm2 . n = 80.7 % [+ 3

BARRA # 38

P = 120.5%5 tn Se propone W 14 x 48

+
+ +

: f = 90.97 cm2 ry = 4,85 cm
——3, 16 mn——t

Kl/ry = 316 / 4,83 = 65.18 Fa = 1193.60 Kg/cm2
fa = 1105.31 Kg/cm2 n = 82.6 % oK

BARRA # 41

P.= 285.24 tn Se propone W 14 x 111
" A =210.98 cm2 ry = 9.47 cm

+

'P~——;—-E.B7 m ~———t
Ki/ry = 287 ~ 9.47 = 30.31 Fa = 1404.80 KkKg/cmd
fa = 13%2.02 Kg/cm2 n = 86.2 % OK
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D1SERD ESTRUCTURA DE ACERD -
© ARMADURAS: SUPER 10RES

eee. cont 11
BARRA # 44

N T

T = 127.86 tn _ Se propone W 14 x 48

4 * - EER . B
A = 98.97 cm@ ry.= 4.83 cm
L ee————2.,87 m——+ : 3 M
Kl/ry = 287 / 4.8% = 33,20 Fa = 1320.80. Kg/cm
" fa = 1406.62 Kg/cm2 n=92.5% OK
B 9 21 +
S3m
= g -0 t
2.0 m
1 2 14 19 3

4+ 2.45m—+ +—2.45m—

Peso de la armadura 22 849.42 x 2 = 4% 698.8% Kg.
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. DISEND ESTRUCTURA DE ACERO
" ARMADURAS SUPERIORES

Continuamos con 111, da esta sa disehardn los siduiontos alementos
t '3, 4, 15, 16, 22, 23, 36, 38, 40, 44. Por ser armadura K=1.0.

ARMADURA Iz
BARRA # 3

P = 386.70 tn Se propone W 14 x 158
- . A =284.53 cm2 - ry = 18.14 cm

42,45

K1/ry = 245 / 10.1 = 24.16 Fa = 1433.40 Kks/cm2

fa = 13%9,03 Kg/cm2 n=94,8% OK
BARRA # 4
P = 334.17 tn Se propone. W 14 x 202

Y
+

Y- -t

A———2.,45 -

A =.383.2% cm@ ' ry = 10.31 cm

Kl/ry = 24% / 10.3 = 23,78 Fa = 1433.48 Kg/cm2
fa =:1393,79 Kgscm@ & 2 n = 87.2% OK:

BARRA # 15

+

T < 362.16 tn  Se propone W 14 x 127
L T A =240.66 cm@ ry = 8.55 cm

———2.45 m——t ' '

Kl/ry = 245 , 9.55 = 25.65 Fa = 1520.88 Kg/cm2

fa.= 1%04.868 K9/cm2- ne99.8 % OK

BARRA # 16

T = 474,73 tn "~ Se propone W 14 x 167

+.
+ > +

: . - A = 316.79 cm2 ry = 18.19 cm
——2.45 m—+

Kl/ry = 245 / 10.2 = 24.04 Fa = 1320.00 Kg/cm2
fa = 1488.56 Kg/cm2  n=98.6% OK
BARRA # 22

P = 118.41 tn  Se propone W 14 x 48

+
+ —t- g

) A = 90.97 cma ry = 4.83 em
.00 m———=*

Kl/ry = 200 7 4.85 = 41.24 Fa = 1346.20 Kg/cmd
fa 1301.64 Kg9/cme n = 96.7 % OK
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DISERO ESTRUCTURA DE ACERD PTakk
ARMADURAS SUPERIORES

<es. cont 11

BARRA # 23
P = 208.23 tn Se propone W 14 x 78 :
+ — +

A = 147.75 cm2 ry = 7.62 cm
L A————2.00 n—t :

1421.10 - Kgscma
© . fa = 1409.75 Kg/cm2 f = 99.0 %  OK
BARRA # 36

Kl/ry =200 ~/ 7.62 = 26.25 Fa

T =.1988.41 tn Se propone W 14 x 68
'S

Lot

+

s . A = 129.049 cm2 ry =  6.25% cm
+————3., 16 m———t t

‘Kl/ry = 316 / 6.285 = %8.56 Fa = 1520.00  K9/cm2
Lo fa = 1475.57 Ke/cm2 n=97.1% Ok
' BARRA # 4B e '

P =-149.11 tn. . ' Se prbponn W14.x 61

- : LA = 115.48.cm@. ry = B.22 cm-
+ 2.87 m ~+ \ LIy

Kl/ry = 287 / 6,22 = 46.14 Fa

n

1317.10  Kgsem2

fa = 1891.11 Kg/cme n = 898.8 % OK
o+ 14,780 m : - e
3 : i : ' I
1.9 m
2 4
2.0 m
1 |

+ 2.45m + + 2.,9%m -

Peso de la armadura 13 0837.14 x 2 = 26 A74.88 Kg.
Paso total de las armaduras = 293,11 tn.
14 540.36 x 4
4% 698.8% x 4 182 79%5.40 Kg
26 P74.28 x 2 52 148.56 Kg

CON ESTA ETAPA SE DA POR fERM!NﬂDO LOS DISENOS EN Lﬁ_ESTRUCTURH

58 162.29 Kg

anu

METALICA.
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ENSAMBLE FINAL

R : 14.70 Sy
W4 126 Widx 167 __ Wiaxis?
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200 -9 x M
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< Yy L By 3| ¥ B
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CONEXTITIONES

Las conexiones en el caso de la estructura metalica se disehardn

de soldadura. Existen muchos procesos para realizar la
soldadura, aquif solo nros referiremos a la solqadura de arco
electrico, qye consiste en la unidn de piezas metdl icas utilizando

el calor sendrado por un arco eldctrico.
Las conexiones soldadas bdsicas son de dos tipos? a) De filete.

b)) De penetracidn o a tope.

Entre estos tipos de soldaduras las de penetracidén no requieren
de un diseRho especffico, yYa que se obtiena la misma resistencia
dal material base. .Las soldadura de filete es mas comunmente
utilizada, donde su tamaro esta definido por las longitudes del
mayor triingulo rectingulo que pueda inscribirse en la
seccidén transversal da la soldadura, se le denomina garganta

afectiva, la cual por cierto as la dimensidn critica.

El area afactiva de una soldadura de filete serd la longitud da
la soldadura multiplicada por la  garganta efactiva,
independientemente de la direccidn da aplicacidn de la carga.

Area efectiva

A =Lt 0.7071

i ! :
Lavrasistcncigfde una conexidén soldada es funcidn de J
a) Tipo y tamafo de la soldadura.
b) Manara en que se realiza.
‘c) Tipo de alectrodo.

Las soldaduras puadaen transmitir esfuerzos de tensidn, compresidn
¥ .cortante, para el disefio por esfuerzos permisibles, resulta
interesante resaltar que todos los esfuerzos finalmente rasultan
en esfuerzos cortantes ,por lo que para proporcionar soldaduras - da
este tipo debe calcularse la resultante de estos esfuerzos,

ESFUER20S PERMISIBLES EN SOLDADURA DE FILETE

De acucrdo con las especificaciones del AISC el asfuerzo cortante
permis ible an el area efectiva sara’ :

Fv = 0.3 Fu

Conforme a lo anterior y con los dos tipos de soldadura mas
comunes el asfuerzo cortante admisible serad:’

soldadura E-60 60000 x 9.3 = 18 KS1 = 1263 Kg/cm2
E-70 70000 x 8.3 = 21 KSI1 = 1475 KXg/cm2

LLa capacidad de carga de la soldadura, por unidad de longitud
sery J , '

E-60 F = D x 8.7871 x 1265 = 880 O Kg/cm
E-70 F = D x ©.7071 x 1475 = 1039 D Kg/cm

De estos valores resulta la siguiente tablas

t E-60 E-70

pul mm Kgsem Kg/sem
3716 -] 443 S19
174 6 334 623
5/16 8 712 831
3/8 10 890 1039
1,2 13 1157 1358
3/8 16 1424 1662
7/8 k2 1858 228%
1 a5 az2as 2897

PAGE 136



con@2

CONEXIONES

Para las conexiones entre vigas y columnas de los marcos del
Nucleo Central se saguird el procedimiento qua acontinuacidn se
describe. Sa utilizarin atiesadores donda saan raequeridos de
acuerdo conh normas AISC.

La conexidn wutilizard placas en los patines de las vigas y
dngulos en la unidn por el alma de la viga al pat{n de la columna.

La figura muestra el tipo de conaxidn por disehar.

At iesadoras

E1 momento-sa transfbimarg en fuerzas de Tensidn y Comprasidn
T =€ =M -
El drea da acero necasaria en las placas seras
' fp = T / Ft '
;La soldadura requerida esta en funcidn del clcqirodo usado .

L =T/ 1,839 D E-7@ -
. =T/ 0.880D E-B0@ +tn por cm sold.

ATIESADORES
Las normas AISC marcan una serie de condiciones que se deban

cub;lr para satisfacer las condicionas de los atiesadoras para patin
y alma.

Serdn necesarios siJ

tc =< ©.4 Ap Tans ion

Ap ,
WE 5 ———— Comeres ion
tb + SKc¢
Donde/
- Espesor patin viga.

Ke - Distancia entre al borde extarior del Pat(n,y
el borde donde termina la curvatura de -union
antre patin ¥y alma,

Ap - Araea patin.

Mc -~ Espasor columna.

PAGE 187




con®3

CONEX1IONES
El area requerida de atiesadoras)
As => Ap -~ uc(tb + 3Ke)
fAs area total del par de atiesadores.

Para prevenir pandeo de los atiesadores se debe cumel ir;
bs
— a3l 16
ts i
bs - ancho total del par de atiesadores.

DISENG ATIESADORES PARA EL ALMA

Para el caso de las vigas que se unan a la columna por su aeje de

" menor inercia, al! alma, se utilizardn 'tes' como atiesadores
verticales. Que - deberd&n cumplir con lo siguente.

|I
1|
t
"
1"

ws L

b ad

ds v gmemmmeasnrs srzeusvTTeTs

-Kskltst

bs

s =) 9.4 Ap
bs => dc -2tc .
us => tb s K& =Y Af b3
ds => <(bc ~ we)/R

Los asfuerzos de¢ unidn por a1 ALMA seran ?

L=db+SKs
g=db -2 th - 3 Ks
@ =1tb + S Ks
fb = 3ML / ¢ Lt3 - g13)

El asfuerzo da unidn por el PATIN serd 3
fFa s M/ [ 3 (db~tb)(tb+3Ks)> 1

Ambos aesfuerzos, fa, fb, deberdn ser manoraes o igualas a la
capacidad de la sodadura.
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CONEXIOQONES

Para el caso de los marcos tipo 1A-D,A1-4, todas las vigas son
Wigx9@ por lo que las conexionaes serdn 'tipo' para estos.

columna W 14x76

vwiga W 18x4@
b
45.35 cm
| semsmassanm——
Para prevenir cualquier posible falla de la conexién se disehara
esta Para soportar al miximo momento flexionante que la viga sea
capaz de i rasistir, asi como su mdximo esfuaerzo cortante.

M = Sx Fb = 1120.87 cm3 x 1520 Kg/cm2
= 17.84 tn-m

"V = 82 Kips = 37.8 tn
51 igualamus las tensiones con compraesiones J
' T=C = 17.09 th-m / 9.455 m = 37.45 tn
Utllizandovsoldadura E-70 F = 1.839 D tn por cm de sold.
El drea de las placas sera 3 Apl = T/ ft
Apl = 37.45 EO3 ~ 1302 = 24.45 cm2
Si el patin de la viga tiene un ancho b = 15.3 cm

Placa A = 13 cm x 3749 syparior
Placa B = 17 cm x 374 inferior

Tamafo da la soldaduras

Espesor del! patin viga = 1.33 cm < 1.9 cm por lo que se usara
soldadura de 3/8 :

Longitud de 1la soldadura J

L =37.45 tnh ~ 1,039 ¢ {1 ) = 36.09 cm
Angulos de unidn por al alma

vV = 37.19 tn

e 8
A 45.8cm
=

Entrando a las tablas del AISC se raquiere un angulo da}
L3x 3x 3/8
Long = 38.5 cm
Soldadura A e = 6 mm (/9
Soldadura B a = 8 mm 5/16
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CONEXIONES

Atiesadores Verticales 3
Para el marco 1A-D
tc = 8.4 Ap
ue = Ap / tb + SKc

VIGA W18x48 COLUMNA  W14x78
+—15.29— +—30.48—
=== 4 1.3 —=———— 41.82
455 35.71
2.8 —fe— 1.09
f memsemanae—— | ==——————
9.4 15.29 x 1.3 = 1.78 ¢ 1.82

19.88 / 1.3 + 3,81 = 1.8% ¢ 1.09

Por tanto no‘rcquiert atiesador.

Para ai marco Al-4
La conexion se realiza utilizando 'tas‘.

ts 2= 8.4 Ap = 1.78 cm
us >= tb = 1.380 cm

Utilizando una WT 10.3 x 56

ts = 2.18 > 0.9 Ap
s = 1,34 > tb - 0K

~Ks = 4,13 s Ks >= Af/3 :
. 1.39 x 4.13 = 5,53 > 3.87 = 19.88 / 9

bs = 35,71 -~ 2 x {.82 = 32.87 cm
‘ds = 30.48 - 1.89 / 2 = 14.70 cm
L =db + S5ks = £3.30 = €3.00 cm
g = db - 2tb -~ BKs = 25,39 cm

~e

La mix ima fuerza por flexidn
fb = 3 ML / (D13 - gt3) = 1282.8 Kg/cm
_Usando soldadura E-70
D = 1202.8 7/ 1038 = {|.27 cm 11/2
El esfuarzo de unidn en los patines !

fa = 17.84 EO% / [3¢(45.5~1.3)¢1.3+3x3.51)1
= §74.33 Kg / cm

Utilizando soldadura da penetracion se obtendra
resistencia de las placas.

Cortante

V = 37,19 tn H = 2L + 4(tb+5Ks)
H = 217.8 cm

fu = 37.19 EO3 / 217.8 = {70.75 Kg/cm
D = 170.73 / 1939 = 9.16 ¢ 3/16 por lo que se acepta.
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CONEX 110N

FINAL
9 <k
Y8
25
E-ﬂ):>——*r<:\\\ 70
Y Y2
/] § W 18x40
T B
E-70 ) WT 10556
74
' \wmxl.o
25 ‘ 1
VvV \ E70
b A 19
Ve
38
4/ 1/~’oe = 2
70
i N N
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CONEX1ONES

,Para el marco tipo Bl1-4, todas las vigas son WIEX26 la conexidn
sard tal que parmita dasarrollar los miximos esfuerzos en la viga,

VIGA W 16x26

- i

£29.75 cm

——————e ]

M = Sx Fb = §27,.62 cm3 x 1520 Kg/cmd
: = 9.54 tn-m

V=57 Kips = 28,21 +tn
$1 igualamos las tensiones con comprasionas
- ' T=C = 8.37 th-m / ©.397 m = 24.08 tn
Utilizando soldadura E~78 F = 1.838 0 tn por cm de soldadura,
£l drea de las placas.serd § APl = T/ ft
fpl = 24.88 EB3 / 1502 = 15,84 cm2
Si el pat{n de la viga tiene un ancho b = 14.8 cm °
Placa A = 11 cm x 5/8 superior
Placa B = 18 cm x 3/8 inferior

Tamaho de la soldadura;’
so1aiinE e e DAL BOE 3.8cny oM ¢ 1o cmpor lo aue xa wnard
Longitud de la soldadura ?
L =24.08 tn / 9.831 ¢ 1 ) = 28,87 c¢m = 30 cm
Angulos da unidn por el alma J

= 20.281 tn
E70 > . ~

> \\E-70
. N - d \lslm .

45.%5cm
'y'[7"‘\ E-70
(A

¥

N 16 15

E-70

N Z o —X

ya

V=

Entrandc a las tablas del AISC ;o rqu(erc un angulo da3
L3x 3 x S/16
Long = 380.% cm
Soldadura A e = 35 mm 3/16
Soldadura B e = 8 mm 174
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CONEXIONES
Para al marco tipo 2A-D, se tienen tras secciones diferentes para

las vigas todas serin disenadas como las anteriores. La primera
es una W24x84. '

VIGA W 24x84 10

53

o ' : ‘ 61,80 cm
5 E7 N _ ,
- hs ‘ .

M = Sx Fb :» 3228,88 cm3 x 1520 Kg9./cm2
o = 49.87 tn-m . .
_ Vv =184 Kips = 74.00 tn
81'19uaYaﬁ6§ 1as tensiones con compres jones 7’
) ‘ T = C = 49,07 tn-m / D.Sla(m = 80,18 tn4
Utilizando soldadura E-76 F ='1,038 D tn por cm de soldadura.
El irea de las placas serd 3 Apl = T/ 4t v
Apl = 80.18 E03 ~ 1520 = 32.75 cm2
S1 el patfn de la viga tiena un ancho b = 23.8 cm
Placa A » 20 cm x | 1/16 superior
Placa B = 16 cm x 1 .1/16 inferior
Tamaho de 1a soldaduras:
b1 dEineiT g %1 ARt D 810000 Hi%0ED © BT M por Jo que sw usand
Longitud de la soldadura ’
L =80.18 tn / 1.35.¢ 1 > = 33,36 cm = 30 cm
Angulos de unidn por el alma
V = 74.00 tn
Entrando a las tablas del! AISC se requiere un angulo de’
LA4x3xams '
Long = 33.0 cm
Soldadura A e = 6 mm /4
Soldadura B e = 8 mm 3/16
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CONEXI!IONES

Para el marco tipo 2A-D, la segunda seccidn serd W24x68 asta se
© . tomara como conaxidn tipo para las restantes.

VIGA W 24x68

60.32 cm

M = Sx Fb = 2397.88 cm3 x 1520 Kg/cm2
= 38,11 tn-m
V 8143 Kips = €4.83 tn

Si igualamos las tensiones con éonpreslonls 3
' T =C=38.11 tn-m / 0.603 m = 63.32 tn

-Utillzando soldadura E-70 F = 1,033 0 tn por cm de sold.

El irca de las placas serd 7 Apl = T/ ft
Apl = 83, 52 E63 / 13520 = 42.18 cm2

Si el patin de la viga tiane un ancho b = 22.3 cm
Placa A = 18 cm x ?/78 suparior
Placa B = 26 ¢cm x 7/8 infarior

Tamafio de la soldadura:

= 9/168 (¢ ?7/8 por lo qua se usard

Espasor del patfn vig
de 1/ = 172 (1.3cm)

soldadura

Longitud de-la soldadura
’ L =36.11 4n /1.35 ¢ 1 > = 28.283 cm = 30 cm

Angulos de unidn por el alma
. V. = 84,85 tn

Entrando a las tablas del AISC se requiere un angulo de’

L4 x3 x 3/8
Long = 31.0 cm
Soldadura A e = 6 mm 1/4
Soldadura B e » 8 mm 5/16
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CONEXTIONES

'

Atiesadores Verticales !
Para el marco B1-4 sobre el eje de menor inercia.
tc = 0.9 Ap
e = Ap / tb + BKc
VIGA Wiex26 COLUMNA Lit4ax78

N -1 500
T

‘La conaxion se realiza utilizando,‘tes'.
ts >§ 8.4 fp » 1,48 cm
us = tb = a.as.Em
© Utilizando una WT 7 x 43.5
| s - lor 3 4B |
R AP % P A X T 1
"bs = 35.71 - 2 x 1.82 = 32.87 e )
ds = 30,48 - 1.89 / 2 = 14.70 cm
L ='db + Sks = 857.20 = 58.08 cm
g =db - 2th - 5ks = 20.54 cm
La mixima fuerza por flexién 3
fb = 3 ML /(D3 - 913) = 917.21 K9/cm
Usando soldadura E-70 ‘
D = 917.21 /7 1933 = 0.88 cm 3/89
El esfuerzo de unidn en los patines
fa = 9.34 E05 / [3(39.75-0.88)¢P.B8+Ix1.75)1
* = 849.84 kg / cm
r.slstanc?:ié:zang:s ;?:g:sfra de penetracién se obtendra
Cortante .
vV = 28.21 tn H = 2L, + 4(tb+DKks)
H = 187.72cm
fy = 20,21 EP3 / 187.73 = 107.66 Kg/cm
D = 107.668 / 1039 = 0.18 ¢ 3/168 por 10 que sa
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CONEXITION
FINAL

Con esta conexidn se da por terminada la estructura metdlica.

E-60
58
v
AN | S
. o e Yo
‘ W 16x26
60 p—2L2 AN
b N WT 7435
4
E-710 30 \~“/ﬂ&53
Yy
18-5 £ 70
Yo
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CIMENTACIOMNES

Las cimentaciones se diseharin en base a una capacidad del
terreno, an este caso una  roca bazaltica, sana, sin fracturas o
fizuras., Las cimentacicnes estaran formadas por pilas de concreto,
1as  cuales permitirdn absorbar 1o0s esfuerzos producidos por las
estructuras. Por cer el suelo una roca bacdltica los atentamientos no
-suelen se~ problema para disefio, 1los problemas emanun da las
posibles grietas o Ffisuras del material, en este cazo la roca es
sana. La capacidad de 1a rcca puede estimarse o bien obtenerse de una
prueba de compresidn simple. En caso de usar la capacidad de la
prueba de compre:zion se ha da trabajar con 'qu',suponer 8:=D.0 y
calecular 'c’. :

qu

C = —

2

Con este valor de ¢. la capacidad de la roca puede calcularse por
medio de la expresion:

qc = ¢ Nc 4 g Df

Una vez <calculada 1la capacidad de la carga. a 1a falla, puede
usarse un factor ‘de seguridad da 3 para obtenar la capacidad da
trabajo.

"Las pilas de concreto se diseharan para transmitir su carga al
terrano por medio de su capacidad por la punta, esto es, transmitir .
las cargas de la estructura al terreno por apoyo directo con el
estrato resistente, roca.

Asi puds la capacidad de las pilas estara dada por

c=qu/ 2 qQu = 3 qa

c =3 qa /a2

Pi Dt2
Qp ® w——— ¢ c Nc + g Df )
4
810 = 0.0 Ne = 5,7

qa = 608 tn/m2
g = 2.2 th/m3
Qp = B0,7354 D2 [ 5130 4+ 2.2 Df 1
Da esta ecuacidr tenamcz qua nuestras variables, que determinan

1a capacidgd de la ‘pila 3on ? su profundidad y prlncipalmant. el
didmetro. ) : : i
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CIMENTACIONES
ESTRUCTURﬁ DE ACERO

En esta seccidn se prcsentara el procedimiento que se utilizo
para .el disefio de las pilas que soportaran la estructura metilica.

Como se vid anteriormentae la resistencia de la pila esta ragida
por su capacidad por punta. Resulta importante en al disefio de la
cimentacidn para la estructura metdlica, que debido a su peculiar
planta, se requiere de anclaje adecuado para las columnas, a modo dea
evitar que estas puedan volcarse.,por efectos sismicos, asto as, que
los rmomentos de wuvolteo poroducidos por sismo fueasen mayores que la
capacidad de la cimentacion para absorber astos esfuarzos.
. Para resolvar esto se supone una distribucidn de asfuerzos
triangular en la cimentacidn. ) .

h | [ h
Mr =R —~= | — qhD | -
3 |1 2 13
- q ht2 D
Mr T ————
M ) [
///"‘_75» ' ) Mr =< M max
Doﬁdo ; M max-momanto maximo
: de diseno
— . . q ~rasistencia del
) tarreno
o] -nd= #pil x diam

Si 5 fc = fxc = 380 x 0.8 = 240 Kg/cm2
El momento da volteo midximo producido por dismo‘n;;
M max = 90435E®S Kg-cm,
La cimentacién debara ser capaz de soporiar este momanto y
anclar las columnas para evitar la falla de lx-estructura. -Conforme a--
las placas de base de "las columnas las dimensionas de las pilas

- seran de 118cm y S%cm de diimetro, tomando el caso mas. desfavorable,
‘1a de 895 cm, y daspeJlndo de la ecuacion anterior la profundidad se-

tlenel
) ~,6 M max
h & [ c—
D q

6 x ‘1.1 x 9P4SES i
h o= = 295,43 cm
] 12.x 93 x 69
Es comun utilizar un factor de seguridad de 1.3 por lo tanto #

h = 430 cm

Con asta prufundidad se garantiza que, 1a nstructura no fallara en
su cimentacion,

Una vez conocida la profundidnd y al diimotro de las pilas se
procede a daeterminar su capacidad’

Gp(11@) = 4885.05 tn d = 110 cm h = 450 cm
Qp(95)> = 3643.60 tn d = 835 cm h = 450 cm

La descarga maxima sobre una pila es de 1209.6tn ,por lo tanto
las pilas estén extremadamente sobradas en capacidad,. pero sus
dimens iones corresponden al volteo por sismo.

El diseno dea las pilas sera como columnas a compresion, donde la
capacidad de estas, sera la que el terreno permita, de esta modo la
falla no estard regida por la capacidad astructural sino por el
terrano.,
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CIMENT c N E S
ESTRUCTURﬂ DE ﬁCERU

DISENC PILA # 1
Este tipo de pila corresponda a las columnas ; Al, A4, D1, Da.

. Para. el disefho de las pilas se utilizardn los diagramas de
interaccién del t{tulo 401 (Normas complamentarias).

P = 1208.6 x 1.1 = 1330.36 tn,

M = 13,7 x 1.1 = 15.87 tn-~m.

a = 1,3 cm

ea =0.085 x 1186 = 5.5 cm

ad = 6.8 cm
: Pu

‘ed/ D = 9,062 K & ———————

FR D2 f''c
ad
R =v—a K K = 8.634 R = 0.039

Con estos datos se entra a los diagramas de interaccidn para
obtenar 'q' con el cual se determinard el &rea de acero requerida.

f''c P1 Dt2
Fy 1

q=9.1 As = q
_As = 46,56 cm@
As min = 9.1 Ag = 95.03 cm2
As min > As 12 4 10 As = 95.04 cmé
REFUERZ0 TRANSVERSAL

Se proporcionard este con ,zunchos.

Ag ‘e f'c
Ps = 0. 45 € e~ l Yo )= B 1B
fAc fy fr
- Ag = 93503.32 cmd Ac = 7833.98 cma

9.018!1 > 0.0886 Ps = ©.018!¢

. Cuando el conf!namlento se da con zunchos el drea de este se
determina por : '

'Ps d sh d ~didmitro varilla
AV = e sh~separacidn horizontal

4
Usando E#3 Av = 8.71 cm2
: 4 Av .
sh 2 e———e—wu = 8,65 cm = 72 cm OK
Ps d
Se utilizaran zunchos #3 @ 7 cm.
DISENG PILA # 2
Este tipo de pila corresponde a las columnas } A2, A3, D2, D3.

P = 1106.9 x 1.1 = 1216.69 tn.

M= 11.7 x 1.1 = 12,91 tn-m.

Por la dimensidn de la columna la pila serd da 118 cm, y debido a
que la carga s meanor que la anterior, la cual se armo por
especificacidn esta pila serd ifgual a la anterior

D =118 cm

As = 95,094 cm@ 12 # 1O
sh = 7 cm zuncho # 3
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CIMENTACIONES
ESTRUCTURA DE ACERD

: DISENO PILA # 3
Este tipo de pila corresponde a las columnas ; Bl, B2, B3, B4.
P = 837.61 x 1.1 = 381.36 tn.
M = 5.30 x 1.1 = S5.83 tn-m.
. = 1,8 cm

ea = 0.8% x 93 = 4.73 cm
-ed = 5,75 cm

. Pu
ed/ D = 0.061 S e ———
: FR Dt2 f''c
’ ed R
R = —EvK K = 9.378 R = 9,023

Con aestos datos se entra a los diggrama§ de interaccién para
obtener 'q' con el cual se determinara el irea de acero.requerida.

£''c P1 Dt2
Fy q

‘q = B.1. As = q
fis = 34,73 cm2

As min = ©.81 Ay = 79.88 cm2

As min > As 98 10 As = 71.28 cm2
‘  REFUERZO TRANSVERSAL -

Sc:pboporcﬁonaf& :ste con.:unchos. ‘e
Ps. = 0.45 ( — = | Joee )3 B,12 ~mme
Ac fy £y } .
“Ag = 7888.22 cm2 Ac = 5674.58 cm2
0.898.. < ©.0086 Ps = q.aaes

Cuando el confinamiento se da cbn zunchos el iﬁca de este se
datermina por J . -

Ps d sh d -diametro varilla
. Av = — ” - "~ sh-separacidn horizontal
Usando E#3 AV = 8,71 cm2.
’ 94 Av
sh = e—ee ® 7,77 €cm = ? cta OK
Ps d .

Se utilizaran zunchos #3 @ 7 cm.

_As{ puds it t.rmfn; e) disefo de las pllas t|nt.ndo1

PiLA I PllLA 3

d = 110.99 cm d = 95.80 cm

As = 95.84 cm2 As = 71.28 cm2
12 # 19 g ¥ 10

U 4 3 @ 7 cm zu # 3 @ 7 cm
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CIMENTACTI NE S
ESTRUCTURA DE HCERO

La cimentacion de 1la estructura de acaro queda de la siguiente
forma ?

PILA PILA 3
d = 1190.08 cm d = 85.00 cm
As = 935.04 cm2 As = 71.28 cm2
12 # 10 . 9 H 10
Zu.® 3 & 7 cm zu # 3 8 7 cm
PLANTA GENERAL bE LAS  PILAS

!

A v ? D
gk o -
v —p QP 1

’AP3 P3 P3
f%\ FAA — D
” \T/ \J/
P3 P3 P3
A ™ Vol A W
¥ I "\

P1 P3 ; P1
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CIMENTACIONES
ESTRUCTURA DE ACERO

DISEMO PLACAS DE BASE

Dado que las pilas son unicamente de dos tipos, las placas de
base estaran en correspondencia directa con estas, lo que significa
que se disenaran dos placas de& base para las condicionas mas
desfavorables.

Las placas seran de acero A-36; el concreto que raesistira los
ez fuerzos tendra un f'ca300Kg/cmd’ las anclas seran de acero A-307.

De las columnas que 1llagan a la cimantacion se tienen cuatro
tipoz las cuales praesentan las siguientes condiciones de carga.

SECCION P A pl A an B =L
TIPO ™ cm2 cm2 cm
W 14 x 324 +12088.6 S 344.9 - = 180.99 75
-'231.3 ' 18 H12 :
W 14 x age +1106.8 s ©871.9 208.42 73
- 266.4 20 W12
W14 x 142 + 434.4 1 991.0 100,53 43
- 128.% 14 #10 .
. _ 1
W14 x 184 + 537.8 2 464.90 50.49 50
- B84.% - 18 #12
Doﬁde H

A pl - area placas = P / fa¢

A an -~ araea anclas = T / Ft

Para las posibles combinaciones de carg se prus.ntin 486;'
condiciones criticas, respecto a carga-momento, estas son para
CM+CV+Sis, asi pues, se tiene J

PLACA 1

Para la columna A-3 (Li14 x 398)

Planta P = 143,60 tn
425 46.5 1425 ‘M= 32.31 tn-m
+—F —t , e = 22.%2 cm
4 J: Ps = 20 # 12
75
16.5 ¢ o0t 00 . e i Se daberan
-+ . . 8f — ) - reavisar los
12 - H 3 asfuarzos en
. . : las anclas y
42.1 — el concrato.
¢ * W =H/R ~a
1 ¢ ¢ : ' n = Es/Ec
16.5 S 0 s e 0 Bn As Ca + W)
1 W
re” 75 X3 + 3ud2 + WX - Wa = @

De resclvar la ecuacion anterior sa, obtieane @l area donda
actuan los esfuerzos sobre el concrato.

n s 12 a/H = 6.309 W = 37.3 -~ 22.5 = {3 cm.
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CIMENTACTIONES
ESTRUCTURA DE ACERO

DISENO PLACAS DOE BASE

«sscont Placa 1

As = 6 H12 = 68.9 cmd SR
6 x 12 x 68.4 ¢ 67.5 + 15 )

‘sa17.28 . .
75 :

W=

Se resuelve la ecuacién cUbica 2

K3 + 45X2 + $5417.28X - 36%E66.4 = O

Y X = 48.93 cm.
I + 3u|
T=P |——] = 143.6E3 (85.93/161.9?)
13a - X1

T = 76.37 tn
2P + T 2 £143.6 + 76.37) E3
fc = =
B X 78 x 49.83

fc = 143 Kgs/cm2 < 200 fxc  OK

La capacidad de las anclas es !}
Ca = RAs x 1.33 x Ft = 127.91 tn > 73.86 (T> OK
POR LO QUE LAS DIMENSIONES SON ADECUADAS.
SE USARA PLACA DE 75 x 73

PLACA I1

Para este caso no se presenta la condicidén que requiera -revision
de los esfuerzos en las anclas y el concreto,

Debido a que se usardn anclas de #10 1a placa requiere de mayer
espacio por las distancias minimas al borde, por esta razdn la placa
de 50x50 pasa a ser de 63x63 cm,

PLACA
126 | . .« . ] ho e/H = 17.14/63

i = B.26 ¢ 1/3
. e I En  esta condicidn teoricamente
39.8 no se requiere refuerzo por tension
15 ya que se hace coincidir la
. R resultante de los esfuerzos a

compresion con la fuerza externa.
T Por lo Aque las anclas  solo
12.6 . . - . N soportan esfuerzos de tension por
' fuerza externa.
——t As = 14 W10 = 110,98 cm2.
12 85
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CIMENTAC!I ONE S
ESTRUCTURA DE ACERO

DISEFI0 ANCLAJES

. Para evitar la excesiva longitud de las anclas, por ser estas
lisas, se propone el uso de un anclaje mecanizo, este dabera ser
capaz de soportar los maximos esfuerzos posibles tanto a tensidn como
a cortante. Para nuestro caso los miximos esfuerzos se presentan a
1a tensidn siendo esta la Jde la placa I, la fuerza maxiima es T=266.4
tn.

Si se tienen 20 H 12
266.4 ~ 20 = 13.32 tn/ancla

fa = T / a2

fa 4= fx2¢c
fac = 2900 Kg/cm2
a = 13320/240 = 7.45
a =8.0cm fa = 133z0/8.0612

, 7 fa = 208.12 < 248 OK
*f'El espasoh de la placa se diseha por cortante,
S =T/ PiDel<0.4Fy x 1.33
113320 / 11.97 e3 = 1012 x 1.33
e = 8.83 cm 3/8
SE USARAN PLACA DE 8 x 8 x 3/8.

85 %

S S !

CON ESTO SE DA POR TERMINADO LA CIMENTACIOM DE LA ESTRUCTURA
DE ACERC
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CIMENTAC1ONES
ESTRUCTURA DE CONCRETD

PLANTA DE LA ESTRUCTURA

A 8 D
l ! |
! !
! } TIPO Il
2_.__._J TIPO | J---c.c. 1
LA 1 '}
P S,

Se c¢onsiderin dos tipos de marcos (A1-4, 1A-D) para el andlisis
de la cimentaciodn. . .
: A continuacidn se presantan las descargas que actuan en los
muros, para la. condicidn de CM#CV y CM+CVR+S, astas actuan en el
centroide de los muros los que se muestran esquematicamente. ;

MARCO Al-4

cM + oV
. MURO 12 MURC 25
P = 1222.5 tn P = 841.18 tn
M= 16.76 tn-m M= 26.18 tn-m
CM + CV& + SISMO
: MURD 12 MURD 25
P = 170.02 tn P = 1665.84 tn
M = 2%06.68 tn-m M= 580.88 tn-m
C.G. C.G.
1 5.05 L 2.75
+ : 2Ty
£ 1.98 * 3.07 +_ . 1,81 0.94,
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CIMENTACTIONETS
ESTRUCTURA DE COMCRETO

MARCDO 1A-D
CM + CV
MURO 12

1322.30 tn
2.00

nw

CM + CVx + SISMO
MURO 12

P = 1138.,48 tn
M = 13085,16 tn-m

cG

35.05 5 5.05
10-10

L.
4

ke
il

b i

En el diseno de un elemento que tomo mas del 23% del cortanta
total se debe considerar un factor de seguridad adicional de 1.2
segln al inciso VIII de articulo 237 del reglamanto..
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CIMENTAC IONES
ESTRUCTURA DE CONCRETO

Debido a 1a magnitud de 1las descargas que producen los muros
sobre el terreno, se wutilizardn pilotes, al 1igual que pPara la
estructura de acero.

Las reacciones que ajercen los pilotes bajo una zapata sujeta a
momento, se calculan en forma semejante a las de zapatas apoyadas
sobre el terreno. Los cabezales de los pilotes se consideran como
ectructuras rigidas. Con esta suposicidn se logra un asentamiento
plano del terreno. Si este asentamiento se supone constante, las
cargas sobre los pilotes variaran en forpa lineal. Estas suposiciones®
son completamente ciertas paro se aceptan.

En el siguiente diagrama sea muestra las aecuaciones basadas en la
formula de 1a ascuadria, esfuerzos a flexidon y carga axial, para la
obtencidn de 1las cargas actuantes en cada pilote. Donde resulta
evidente que la reaccidn total del grupo de pilotes deba ser igual al
momento aplicado, de este modo se tiena ;

PLANTA MURD
P

"= e O0¥0O

COMPRESION
P&y
- T m—
A n
FLEXION
Mc  £M di
— 2
1 edite
P3 P4
P2
P1
REACCION TOTAL
£V EM di
— = Pp
n £dite
Pmin
Pm
Donde ax

~ carga por pilote
- ndmero de pilotes
£M - suma de momentos con
relacidn al centroide
£V - suma ce cargas vart,
di - distancia al pilote
£dit2- suma de las distancias
al cuadrado

As{ pués con base en lo anterior, se disenaran los pilotes para

soportar las reaccionas que <con el anterior  preocadimiento se
calculen.

PAGE 177



cimi0

CIMENTACTIONE
ESTRUCTURA DE CONCRETO

REACCIONES DE DISEMNO

SOBRE PILOTES

MARCO Al1-4
CM + CVx + SIS
MURO (2
P = 1987.92 tn
M = B514.68 th~-m
COMPRES 10N

lp

FLEXION

1

REACCION TOTAL

65450

CM + CV

P = 1222.3 tn
M= 16.76 tn-m

™

REACCION FINAL EN LOS PUNTOS 3

P1= 125.16 tn
Pa2= 308.26 tn
P3= 488.26 tn
P4=2 871.48 tn
P3= 834,38 tn
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P1= 242.69 tn
pP2= 243.89 tn
P3= 245.10 tn
P4= 246.32 tn
PS= 247.%4 tn
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CIMENTACTI ONE
ESTRUCTURA DE CONCRETO

REACCIONES DE DISENO
SOBRE P ILOTES

S

MARCO Al-4 MARCO 1A-D
CM + CVx + S51S CM + CV% + SIS
MURO 23 MURC 12
P = {663.84 tn P = 11%8.48 tn
M = %80.88 tn-m M = 13883.68 tn-m
, COMPRESION
£V/n = 53,28 tn - EV/n = 188.11 tn

P | P|

24835 FLEXION 711_33
WM —M
108.38
mas
REACCION TOTAL
13 1
803.63 : ’ 582.62

REACCION FINAL EN LOS PUNTOS ;

P1~ 803.63 tn~ - Pi= 848.064 tn
P2~ 685.26 tn pP2=s 664.39 tn
P3- 446.368 tn - P32 48%.83 tn
P4- 671.48 tn P4= 307.27 tn

PS- 8%4.%8 tn P3= 128.71 tn
. PB=- 49.83 tn

P7=~228.41 tn

P8=-406.97 tn

P9=-382.62 tn
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CIMENTACIONES
ESTRUCTURA DE CONCRETO
DISENO DE PILOTES
En base a los datos obtenidos se disenharan unicamente dos
pilotes, uno para una carga P31 = 854 tn, y otro para P2 = B64 tn.
Para daterminar la capacidad de los pilotes, se utilizard la
Qisma ecuacion que para la estructura de acero, de tal modo que se
iene
Qp = B.7854 Dt ¢ 5138 + 2.30F O
Para las cargas mencionadas se tiane ¢
P1 = 854 tn Gp = 1988 tn
0 = 50 cm Bf = 208 cm
P2 = 864 tn Qp = 817 tn
D= 483 cm Df = 208 cm
Debido a la pequeha diferencia de diimetros se utilizara el
mayor , 38 cm, en ambos casos, pero variando el acero de refuerzo. Los
pilotes se diseharan como columnas. . :
DISENG PILOTE 1 A
Este tipo de pilote se ubicara en los extremos de los muros.

Para el 'disefhno da las pilas sa utlllz#rin los diagramas de
lnteracc}én del t{tulo 481 (Normas complamentarias).

D=30cm d= 48 cm
P = 854 tn
ea = B.93 x 58 = 2.5 cm

. L . Pu
ed/ D = 9.032 K =
. L ot " FR Dt2 ¥'‘'c
R.= -E K K = 1,97 - R = 8.0383

- Con estos datos se entra a los diagramas de interaccidn para
cbtener 'q' con el cual sa determinara el area de acero requerida.

‘£''c Pi D2

q = 1.6 As = q —_—
Fy 4 1

As = 182.59 cm2
P = 0.078 < 9.88 OK
As = 14 # 12 = 159.60 cm2

REFUERZO TRANSVERSAL

Se proporcionara este con zunchos.

Ag flc f'c
Ps = .45 ( — = | Jdoe— )2 0,12 —
Ac fy fy
Ag = 1963.50 cm2 Ac = 12%6.684 cm2

2.2181 > 0.0888 Ps = B.0181

Cuando el confinamiento se da con zunchos el irea de aste sa
determina por
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CIMENTACIONE
ESTRUCTURA. DE CONCRETO
DISENC DE PILOTES

«setont pilote 1

Ps d sh d ~diametro varilla
Ay = 3 sh-separacidn horizontal
Usando E#4 AV © 1,287 cm2
4 Av
sh =- = 11,22 cm > 7 tm
- . Ps. d :

Por 10 tanto se usarsn zunchos ¥4 & 7 cm

. DISERO PILOTE 2

- Plru cl dis.no de las pilas se utilizardn los diagrlmls de :
lnteraccién del titulo 401 (Normas complementarias).

D=5%0cm d=40 cm
P = 671 tn
ea = 0,03 x .38 = 2.5 cm

. Pu
«d/ D = 0.9590 K B commec—————————
: . ’ FR D12 #'‘c
’ ed ‘
R —K K =1:35" ‘R -»-9,076 -

D

. Con aestos datos se- nnfra a los diagramas’ de interaccion para
. obtener ‘q°' con el cual se determinara el nroa da acero. requarida,

§''c Pi D12

qa'= 1.1% As ='q J———
=L Fy a4

. As = 95,37 em2
P = 9.084 <C 0.08 OK
s = 9 # 12 = 182.60 cm2
REFUERZO TRANSVERSAL

Se proporcionari este con Zzunchos.

S Ag ‘c f'c
P 20.645 ( e = 1 de 5= 8,18 —0
. Ac fy ty
A9 = 1863.350 cm2 ARc = 1236.64 cm2
2.0181 > 0.0086 Ps = 9.8181
P3 d sh d -didmatro varilla
Ay -.-——;——— sh~saparacidn horizontal
Usando E#4 Av = 1.27 cmd
4 Av
sh = = §1.22 cm > ? cm
Ps

"Sa usaran zunchos # 4 @ 7 cm
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CIMENTALC
ESTRUCTURA DE CONCRETO

La cimentacidn de la estructura queda de la siguiente forma

@PILOTE 1 } OPXLUTE 2

= 50.0 cm D = 58.8.cm
As = 139.60 cm2 E . As = 95,37 cm2

14 # 12 S . 9 # 12
zuﬂ4@7cm . zu # 4 @ 7 cm

PL.ﬁNTFt GENERRL. DE LA PIL.HS

L N
%UUU

NN N
N
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CIMENMTACIONES
ESTRUCTURA DE CONCRETO

Para unir los pilotes a 1los muros se wutiliza un dado de
cimentacidn, este se disehara para evitar que falle por penetracidn,
.asi que - en su diseno rige cortante, El esfuerzo maximo que puade
permitir el concreto sera

vy = 0.8 fsc = 12.38 Kg/cm2
" Haciendo unas simplificaciones tenemos !
Vu Fu

vu = D e
be d Pi(g+dd

Dondes g - didmetro del pilote en la parte superior
’ - peralte del dado
. ;ﬁ’q'?‘
-

.

L
£

Para el pilote 1

P = 854 tn d = 138 ¢cm
B8S4EB3 / Pi{40+130)>130
vu = 11,82 < 12.32 Kg/cm@ OK

vu

Por ser aste el mayor, ademas de la simplicidad constructiva,
el peralta se mantendrd zonstante d = 130 cm.

E! armado del dado sera por cémbios volumétricos, por estar
evpuesto a la intenperie P=0.0804

As = 9.8049x180x138 = B2 cm2/m en dos capas
As = 11 # 8 1 480 15 cm ambos lechos
La longitud de desarrollo da # 8 2
1 = 7?5 cm inferior
I1 = 185 cm supericer ‘
Por lo que se requiere de ganchos para lograr un anclaje

correcto.
1

ARMADO MURO
*+8015
53 == T —
50 l
+ |
I 130
50 1
R |
20 |
4
0. I Y
#8605

ARMADO PILOTE

et
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1, LINPIEZA ¥ TRAZD DE TERRENO, ~ : 2
2.~ EYCAVACION EN ZAMMS, TERREND DURD A 1.#, PROFURDIDAD, 2
3.~ EXCAVACION PREVIA PARA COLALO DE PILAS, 110 CH DIAN, M
4, EYCAVACION PREVIA PARA COLADD DE PILAS, 95 CK DIAW, B
5.~ PILAS DE COCRETO fc = 250 Kg/cn2 ARMDOS CON 12 # 10 Y PIA
ZUNCHO ¢ 3 7, COLADO EN SITIO, 110 OH,
6.~ PILAS DE CORCRETD #¢ = 250 Kg/ce2 ARNADOS CON 9 # 10 Y PIA
ZUNCHD ¢ 3 9 7, COLADO EN SITIO. 95-CH,
7, SUNINISTRD ¥ COLOCACION DE PLACAS DE BASE DE 75 X 75 CA PIA
- PARA COLUMM, TMCLUYE NIVELACION, AMCLAS 20012, ASENTADA
. COM MORTERD EXPMESLND,
2,- SUNINISTRD Y COLOCACION DE PLACAS DE BASE IE 65 ¥ 5 CH PIA

CESTRUCTURA
bE
ACERD

PRESUPUESTO

CONCEPTO URIDAD

PARA COLUMMAC, INCLUYE NIVELACION, ANCLAS 14112, ASENTADA
CCN MORTERD EXPANSI“O.

.- SUMIMISTRO Y FABRICACIOM DE ESTRUCTURA NETALICA TIPO PESADA TN '

10.-

i1,

PERFILES TIPD *M* FORMADOS POR PLACAS DE 1/4 o 1 1/2 URIDAS
POR SOLDADUPA DE ARCO ELECTRICO E-60 CONTIMUA, NANIOBRAS.

HONTAJE ‘DE ESTRUCTURA METALICA, TIPD PESADO, INCLUYE ™
COMEXIOMES DE CAMPD UTILIZANDD SOLDAUURA E-7018, COM GRUA
TIPO TORRE, PLOMEADD Y MIVELACION, RIVELES i - &,

MONTAJE T€ ESTRUCTURA NETALICA, TIPD.PESADD, INCLUYE H
COMEXTONES DE CAMPD UTILIZANDD SOLDADURA E-7018, CON GRUA
TIPO TORRE, PLCNEADO Y NIVELACION, NIUELES 6 - 12,

12,~ LIMPIEZA CARDEADO Y PROTECCION DE ESTRUCTURA METALICA CON ™

PINTURA AMTICORROSIVA ANERCOAT IV 0 SINILAR, COLOR AZUL OBSC.

INPORTE
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NAUCALPAN A 28 ABRIL 1986

CANTIDND P U, INPORTE
86400 83,00 76,032,00
88,00 105600 92,752,00
36,00 8,745.00  314,620,00
18,00 160,00 137,340,00

8,00 275,686,00  2,205,488,00
4,00 248,515,00 94,180,00

800 TR0 576,024,00
o 50800 216,332.0
000 339,201.00 204.93‘1.764.00
xu;od 1,567,000  2,914,122,00
438,00 19,451,00  8,519,538,00
S0 6,805.00  4,134,380,00

_ v ————————

TOTAL $ 225,114,772,00



.
i
-~

4

e,

%
z

2

-

w .

COsCEPTO UNIDAD

o LnPIETA Y TRAZD DE TERREND

- EXCAU-TI0N EN ANJAS, TERREND DURD A 1 M. PROFUNDIDAD
-~ EXC A""C’QP PARA CIMENTACION CON EXPLOSIVOS EN ROCA
o~ PLANT LA DE CONCRETR £7¢ = 190 Kg/cm2

5o EXCAUACIOH PREVIA PARA COLALD DE PILOTES, 50 CN DIAN.

- FILOTES DE CCHCRETD £c = S0 Ko/ce2 ARMADOS CON 14 #12Y
WHCKE ¢ 3 8 7, COLADD EN SITIO.
PILCTES UE COMCRETD f/¢ = 250 Kg/cw2 ARMADOS COR 9 412 Y
uqCH0 ¢ T @ 7, COLALO £n SITIO.

o~ 2APATAS LE LTACRTTO ARMADC £7c = 250 kg/cm2 SECCITN 280x280

'5“ AFHADAS CON # € @ 20 Y § 5 8 13, IMCLUYE CIHBRALD
ARMADC ¢ DESCIABRADC

LADC Dz CIKENTACION DE CONCRETO ARMADO f'c = 300 kg/ca2
SECTION 130150 ARMALO CON # S @ 12 Y 4 & @15, IKLUWE

© CIERADD, ARMALD Y DESCIMBRAGO

1%

ey

ARMALD Y DESCINBRALD :
RELLEND COM MATERIAL DE BANCO, COMPACTADO AL 90% PROCTOR.

CINPEA METALICA EN COLUMNAS, CUBICA +/- 7.3 NI/h3, PARA

MIVELES DEL 13

- (1454 METALICA EY TRABES, CUBICA +/- 8.0 H2/M3, A UNA ALTURA
e 1,50 4. FARA MIVELES D\ 1-5

- CIrE0A METELICA EM MURDS, CUBICA +/- 4.7 MU/N3, PARA

NIVELES IEL (-5

ACERD DE REFUERI0 Fy = 4200 xg/cal EN COLUMNAS Y MURDS

12~ ACERD DIE PEFLERIO0 ¢y - 4200 ra/ce? EN TRABES

= CONCRETO.PREXEZCLADD =250 Kg./co2 T,M.A. 19 Wi CURADO CON
CUFACRETC, ELEVACION CON BOMBA DEL I AL 5 NIVEL,EN TRABES

7.~ CONCRETC PREMEICLADD £/c-250 Kg/cal .M., 19 HH CUPADD CON

CURACRETO, ELEVACION COY BONEA DEL 1 AL 5 NIYEL,MURDS Y COL'S

- CINZRA METALICA EN COLUMNAS, CUBICA +/- 7.3 M2/M3, PARA
NIVELES DEL &-12
- CIMBRA METALICA EN TRASES, CUBICA +.- 8,0 MI/NZ, A UMA ALTURA
1,50 ¥, FARA NIVELES DEL é-12
- CI¥bs MTTALICA EM MUROS, CUBICA #/- 6.7 MI/M3, PARA
MIVELES DL 4-12

= DOKCRETO FREMEZCLADD #'¢ = 200 kg/rad T.M.A. 17 ni CURADD COM
CURACRETD, ELEVACION CON BONBA DEL & AL 12 NIVEL,EN TRABES

- CONCRETT PREMETCLADD £'c = 280 Kg/co2 T.M.A. 19 MM CURALD COM
CURACRETOLELEVACION COM BOMEA DEL 6 AL 12 NIVEL,MUROS Y COL'S
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K
W3
2
#2
i

PZA

PzA

PzA

L

W

LH

2

M2
™
™
M3
"

"2
M2

M2

M3
M3

CANTITWAD

864.00
180,72
57,08
160,72
93,07
10,00

6,00

14,00

39,20

145,50

444,80

1028,30

144980 °

o099

99.14
125,05

352,28

846,80
17600

135000

148,57
308,59

INFORTE  TOTAL

P' ul

88,23

1,053,36 -

4,725.00
2,881.00
5,971.00
121,438, 00

108,554, 00

316,682,00

99,981,00

4417.00
3,603.00

4,510400

5,329,00
265,975,00
263,902,00

42)460,00
A3,734.00

51663.00
5,006,00
5,904,00

169310400
47,384.00

* NAUCALFAN A 28 ABRIL 1984

inPORIE
76,230,70
169,294,02
269,703,00
163,034,32
529,634.97
1,216,380,00

£51,324.,00
4,433,548.00

3,919,255,20

671.7ﬁ.$
2,330,420.40
4,637,633.00
7,725,984, 20
6,902,294, 25
26,163,244.28
,5'309'623'00

15,404,613,32

3/662,828.40
5,867,056.,00

7,970,400,00

6,860,276.7¢

14,683,946, 56

= 8 119 960,.400 04
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CONCLUSIONES

Para evaluar un provecto se debe tomar &n cuents ! teneficios,
ejecucidn tédcnica y los costos, conforme a lo enterior se tiena:

A .- En cuanto a beneficics de una estructura con respecto
a la otra, son los mismos, ya que técnicamente se presantan
dos alternativas, Acero vs. Concreto, las cuales cumplen los
requisitos de servicio.

B .- Tdcnicamente ambas estructuras son realizables y
estan disehadas ortimizando materiales, para resistir
eficazmente las «<xrga:z a las Qque estaran sometidos los
inmuebles durante su vida Gtil.

C .- Econémicamente rezulta evidente el alto costo de la
estructura metdlica contra la de concreto, esto debido a que
México, no es un gran praductor de acero laminade, la
fabricacidn de perfiles se realiza con placas soldadas,
proceso en el cual ze requiere de maquinaria y personal
calficado ambos diffciles de conseguir en el pais, lo qua
conduce a un alto costo de produccion de elementos de este
tiro.

Por otro lado la construccidn de estructuras de concreto,
no requiera de personal, calificado para su elaboracién y
colocacidn, no asi en la csupervicicon, donde el trabajo es mas
delicado. La alta produccion de agregados y cemento en el pais
tiene como resultado una disminucion de 10: costos directos
en la fabricacidn de estructuras de concreto reforzado.

Por esta razdn son muy pocas las estructuras de acero qQue
se fabrican en México.

D .- Evaluados 1los puntos anterivres, se 1llega a la
conclusidn de &apoyar la construccion de la estructura de
concreto reforzado.

Tal vez si el costo de una estructura respecto a la otra,
difirieran en +/- 20Y, entonces para decidir respecto a la
construccidn de alguna de estas, se evaluarian detalles técnicos,
tales come tiempo de eJjecucion, procesc constructivo, personal

4écnico,. mano de obra calificada, comportamiento estructural,
acabados, mantenimiento e instalaciones.

ATENTAMENTE,

ALVARO PALMA SAMCHEZ

JOSE LUIS OROPEZA TRUJILLO
JuLID 1886,
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