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I.— IUTRODUCCION. 

Una de las características básicas de la Ingeniería — 

Civil es sin duda alguna la elección adecuada de la mejor al—

ternativa para la solución de problemas afines, para ésto, el 

tener un conocimiento amplio y profundo del problema, obteni—

do en base a un análisis cualitativo y en caso necesario a un 

estudio cuantitativo, son factores que contribuyen' al logro—

de una elección óptima de diseño de cualquier proyecto de — 

obra civil. 

La Ingeniería Estructural, como rama de la Ingeniería 

Civil, es la encargada de proporcionar los sistemas adecuados 

para el estudio de las solicitaciones externas, comportamien—

to y modos de falla, métodos de análisis y proporcionamiento 

de todos los elementos constitutivos de una estructura. 

En el presente trabajo se pretende proporcionar un 

criterio de diseño de una estructura de concreto reforzado 

fundamentando la simplicidad del cálculo estructural en la — 

aplicación de los métodos de diseño a lá estructuración que — 

proporcione el comportamiento adecuado bajo cargas de nervi--

cio para las condiciones geom4tricas y morfolágicas de la es—

tructura. 

I.1.).— DESCRIPCIOK DEL l'ROYECTO. 

El edificio en estudio consta de 8 pisos y n7ntea 
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con una altura de entrepiso constante de 3.20 M y claros en--

tre ejes de 5.00 M en dirección do los ejes letras y 5.50 M--

en dirección de los ejes números. Arquitectónicamente se prge_ 

pone una estruoturación a base de columnas cuadradas y losas- 

reticulares con bandas macizas  en loe ejes de columnas, los - 

muros interiores son de tabique rojo recocido con dimanzionen 

de 7 x 14 x 28. 

Estará destinado a departamentos de uso habitacional-

que incluyen terrazas recreativas y servicios del oonjunto 

bitacional. La comunicación entre nivelar se lleva a cabo me-

diante un cuerpo de elevadores de tipo esoalonado y un sista-

ma:de:éscaleres adicionales interiores y exteriores; las int* 

:rjores tienen como finalidad comunicar departamentos de dos 

niveles, y las exteriores prestan un servicio general a todo-

:el edificio y son independientes de la estructura en estudio-

ya q.tie su efecto sobre ella se considera despreciable para 

nes de diseño. 

El edificio so encuentra ubicado sobre una ladera co-

mo se muestra en el corto esquemático de la figura I.1.a. La 

.topop,rafiS sobre la cual se desplantará el edificio presenta-

problemas de estabilidad para la estructura por estar locali-

zado en una zona altamente eternice, para lo cual se pretende-

proporcionar una alternativa de diseño que cumpla con los re-

quisitos de estabilidad, economía y de fácil proceso construct 
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tivo tratando de no modificar las condiciones arquitectónicas• 

que requiere el proyecto. 

Para encontrar la solución óptima de diseño, se parte 

de los resultados del estudio del subsuelo:  de las °erecta--

rfsticas topográficas y sfemioae de la zona, datas últimas se 

encuentran fuera de la finalidad a la que se pretende enfocar 

en esta tesis, sin embargo por. consideraree de carácter impor 

tante se menoionarán a manera de descripción. 

Se estudiaron oualitativamonte distintas alternativas 

de estructuración para lograr nn diseño definitivo de la es— 

tructura que cumpla con los requisitos necesarios de una bue-

na estructuración. 

Se pensó que el proporoionamiento de todos los elemea 

tos estructurales sterfa económico ni ae eliminara en ellos --

las acciones aooidenteles externas, para lograr ésto, la dni-

oa soluoión fué sujetar la estructura al cerro a base de un - 

sistema,de anclaje que restrinja loe desplazamientos horizon-

tales resultantes de la acción de loe fenómenos accidentales, 

tales como los movimientos teldrioon o las fuerzas originadas 

por los vientos, de esta forma la superestructura queda ax---

puesta solo a solioitaoiones de cargas gravitacionales correa 

pondientes a la combinación de carga muerta y carga viva. 

Considerando que loe esfuerzos producidos por fuerzas 

eólicas resulten sor de menor magnitud en este caso que lea 

producidas por loe sit.mos, y que un fenómeno demi,» máximo 

ne presente instantáneamente al ocurrir un efecto máximo por-

viento, no se considera para el diseño estructural la superp2 

sicidn de ambos, sino aquel que le produzca mayores efectos - 
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dinámicos a la estructura. 

Se efectuó el dimensionamiento preliminar de loe ele-

mentos como punto de partida para el análisis estructural dl 

finitivo, en tase al cual se obtiene el proporoionamiento de-

finitivo de los elementos con los resultados del análisis es-

tático y con un estudio sísmico se dice-rieron los elementos de 

cimentación. 

Se proporcionan finalmente las especificaciones y re-

oomendaciones de conetruccidn, tanto de la oimentaci6n como -

de la estructura, fundamentadas en los reglamentos en vigor a 

.:las necesidades de la zona y a las características topogréii-

lugar. 

Eh resumen, la finalidad de este trabajo es proporoig 

nar el criterio general de diseño para una estructura anclada 

al cerro, el cual está, constituido por una masa rígida de ro-

ca como se especifica en el estudio del subsuelo, enfocando - 

nu importancia hacia el diseno de la cimentación y el sistema 

para una estruotura que se sale de las características estruc 

turalee de las tradicionalmente usadas. 

1.2.- ESTUDIOS TOPOCRAFICOS. 

Con la finalidad de obtener la confiRuracidn del te—

rreno sobre el cual se desplantará el edificio, se llevó a ca 
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bo el estudio topográfico de la zona, obteniendo como resulta 

do para interne del proyecto en estudio las curvas de nivel — 

de la superficie del terreno. 

De acuerdo con estos datos y loe del proyeoto ar—

quiteottnioo fueron obtenidos loe puntos de apoyo vertioal, — 

aei 'cOmó la configuracián del apoyo de las losas sobre el te—

rreno. 

En la figura I.2.a. se presentan los resultados — 

del estudio topográfico en un plano con curvas de nivel looa.. 

limando al sistema de ejes ortogonales que defino la posición 

de la estructura. 

Eh base a estos datos so obtuvieron loa perfiles—

topográfico° de cada eje para localizar los niveles de des--

plante de los apoyos de la estruotura. 



FIGURA.I.2.a. PLANO TOPOGRAFICO DE LA ZONA. 



II.- ESTUDIOS DEL SUBSUELO.  

1I.1.- INTRODUCCION. 

El edificio en estudio se construir& en una zona 

del Pacífico en un predio sobre una ladera. El estudio aquí - 

prebentado tuvo como objetivo investigar lea propiedades de - 

resistencia de los materiales tfpioos que ahf se onouentran. 

En esta zona, la estratigraffa consta do 4 tipos 

de materialest granito intemperisado terroso, granito intempa 

rizado suelto, granito inteeperizede firme y rooa granítica, - 

todos &stop con espesores y pardmetrou de resistencia errati-

ces. De los materiales antes mencionados se obtuvieron auca--

tras alteradas e inalteradas para determinar san propiedades-

indice y pardmetros do resistencia, y poder en esta forma ob-

tener la capacidad de carga del terreno. 

11.2.- CARACTERISTICAS DE LOS NATERIALES DEL SUB-

SUELO. 

a).- GRANITO INTEMPERIZADO TERROSO.- Es el mate—

rial que tiene pooa consistencia natural looalizado inmediata 

mente bajo la capa vegetal y con un alto contenido de material 

fino. 

b).- GRANITO INTEMPERIZADO SUELTO.- Ee el mate-- 
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rial que se localiza bajo el intemperizado terroso, presenta 

consistencia en estado natural, la que pierde inmediatamente 

después de exoavarlo y descubrirlo, convirtiéndose en una --

arena fina y grueza suave que se desintegra con la presión - 

.de los dedos. Este material no adquiere oonaietenoia al com-

paotarse. 

o).- GRANITO INTEMPERIZADO FIRME.- Este material 

no. pierde de inmediato su consistencia natural, diffoil de - 

excavar por lo que se quedan marcadas las huellas del elemea 

to mecánico con el cual se excava, sin embargo, es susoepti-

, .110 a la intemperización en oorto tiempo. 

Este material es el reoomendado para el apoyo de 

las cimentaciones protegiéndolo contra la intemperización en 

`los cortes donde queda expuesto. 

d).- ROCA GRANITICA.- Es el granito en estado ro 

coso que se enouentra fisurada. 

11.3.- INVESTIGACIONES REALIZADAS. 

a).- GRANITO INTEMPERIZADO TERROSO.- De este ma-

`.í.erial no fué posible obtener muestras inalteradas por la po-

ca consistencia que presenta en estado natural, y que debido-

a esto no fué de interés para la finalidad del proyecto en -- 
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cuanto a su cimentación, ya que dicho material no presenta — 

la suficiente capacidad de sarga para resistir el peso de la 

estructura sin afectar su estabilidad y comportamiento bajo 

condiciones de servicio, por lo cual tendrá que ser retirado 

hasta encontrar un estrato firme para el apoyo de la °imanta, 

cien. . 

b).— GRANITO INTEMPERIZADO SUELTO.— En este mate—

rial se estudie la capacidad de carga natural y la posibili—

dad de utilizarlo para efectuar la oimentacien de la estruc—

tura. 

Debido a que el granito intemperizado suelto es—

un material de transioidn entre el granito intemperizado te—

rroso y el granito intemperizado firme, sus espesores son -- 

,.muy.erráticos, lo mismo que el grado de intemperizacidn y --

consecuentemente sus proPiedades fndioe y mecánicas. De los. 

.resultados del laboratorio, se puede ver que la cohesidn va. 

rfa de 0.12' hasta aproximadamente 0.65. Kg/cm2, y el ángulo — 

do fricción interna aproximadamente de 30° a 37° , como se 

muestra en la tabla II.3.a. 

For las variaciones tan grandes en las propieda-

des mecánicas no se recomienda como material de apoyo de nia 

guna cimentación. 

c).— GRAUITO INTMFERIZADO FIRME.— Se investiga— 
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ron las muestras inalteradas Nos. 5, 6 y 7. Se hicieron prul 

bas triaxiales para obtener los parámetros de resistencia — 

C y O de ambos materiales cuyos resultados se proporcionan — 

I en la tabla II.3.a. con los Parámetros se oalouló la oapaoi—

dad de carga de zapatas de cimentaoión cercanas a taludes de 

este material. 

Se observa de los resultados de las pruebas tri—

axiales lo errático del material ya que el ángulo de fricoi6n 

interna varia aproximadamente entre 370  y 48°, dependiendo — 

. del grado de intemperizaoián del material. 

Para los oálculos de capacidad de carga se use.—

ron para el granito intemperizado firme una CM 04 W=2  y 

un 0 .. 36. como máximo, sin embargo por ser un material erró 

tico se usó un factor amplio de seguridad. 



N' 
MUESTRA MATERIAL C gr Tr, 

TON/M3 re OBSERVACIONES 

1 GIS 0.451 26.5°  1.60 1.52 
ARENA LIMO ARCILLOSA 

2 GIS 0.20 30° 1.63 1.55 
ARENA LIMOSA CON ALGO DE ARCILLA 
GAFE CLARO CX)N GRAVITA Y RAICES 

3 GIS 0.65 33°  1.58 1.49 LIMO ARCILLOSO CON ARENA CON 
RAICES CAFE 	CLARO. 

4 GIS 0.12 36° 1.63 1.56 ARENA LIMOSA CON ALGO DE ARCI-
LLA CON GRAVITA RAICES CAFE CLARO 

5 GIF 0.60 48°  1.97 - GRANITO INTEMPERIZADO FIRME 
CAFE OCRE. 

6 GIF 0.55 37° 1,98 - GRANITO 	INTEMPERIZADO FIRME 
CAFE OCRE. 

7 GIF 0.57 37° 1.97 - GRANITO 	INTEMPERIZADO FIRME 
CAFE OCRE 

NOMENCLATURA 

GIS GRANITO INTEMPERIZADO SUELTO. 
GIF GRANITO INTEMPERIZADO FIRME. 
C COHESION EN KG/CM1 
0 ANGULO DE FRICCION INTERNA. 
XI  PESO VOLUVETRICO IN-SITU. 
Z% PESO VOLUMÉTRICO SECO. 

TABLA.11.3.a. RESULTADOS DE PRUEBAS DE LABORATORIO 
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La capacidad de carga útil recomendada para dio, 

tintos ángulos del talud se ha obtenido a partir de la teo—

rfa de Torzsghi para oapaoidad de carga en suelos friooio--

nantes y cohesivos en zapatas de oimentaoian superficiales—

que puede ser calculada por la expresión: 

9 _ 	e N. +c‹; 	Py5 	if 1\11, 	 2.1 
en donde No, Nq y Nr son faotores de oapaoidad de carga que 

dependen exclusivamente del Angulo de fricoidn interna y la 

geometrfa de la supuesta superficie potencial de falla. Al—

gunos autores tienen investigados estos valores para dite-- 

rentes suposiciones tearioas. sti es el valor de la oehenian—

asignada al material en ottestiOn; 2 B es el anoho afaimo de 

la zapata;ot, y oc2  son factores de forna de la superficie — 

de contacto de la oimentaoi(n con el suelo. 

Estos valores pueden ser obtenidos en rancian — 

del ángulo de friooian interna; oía embargo, para fines --

prácticos en bases de cimientos planos, pueden tomarse los 

siguientes valores aproximados t 

ZAPATAS ANCHO 
- 	- 

cc, CK: 0(2 
I. 

CONTINUAS 2 B 1.0 1.0 1.0 

CUADRADAS Y CIRCULARES 2 B 1.3 — 1.2 1.2 0.8 — 0.6 

Para la fórmula 2.1. puede considerarse que la 

capacidad última de carga está obtenida por los tres térml 

nos independientes: El primero está en funoian solamente de 



los parámetros de resiotencia al corte del suelo C y p, y de 

la supuesta forma de la superficie de deslizatiento; el se—

gundo término es funcién del confinamiento vertical del es--

:-fuerzo efectivo al nivel de desplante-de la zapata, y de la-

aupuesta forma de la superficie dé deslizamiento; el tercer-

término está en funoi6n del ancho do.la zapata, el peso yola 

métrico promedio de la masa del suelo baje la zapata y de la 

supuesta forma de la superficie de deslizamiento. 

Para el caso de capacidad de carga en zapatas --

apoyadas en talud como en el oaao de zapatas profundas, pue-

de ser omitido el tercer término de la ezpresien 2.1. para -

consideraciones practicas. 

La geometría de la superficie de deslizamiento - 

para una masa de suelo totalmente isdtropo puede oonsiderar-

se como se muestra en la figura II.3.b. y que estd, definida-

por una espiral logar/tmioa que comienza bajo el cimiento y 

termina en el punto "m" que am el punto donde alcanza la in-

flnencia.mAzima de la mana del suelo sobre la posible falla-

por deslizamiento de la cimentacidn. 

El valor de la altura oon respecto a la superfi-

oie de desplante del cimiento máxima se presentan para un 

gulo de inolinaoidnys. p con respecto al eje 7.. 

La oapaoidad de oarga para este tipo de oimenta- 
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iJi91Ja, 
uí 

4;61/3 	I I 4 

e 
45-  ty5/e) 

<nones puede ser calculada por la axpresións 

2G fan 0 
+1¿)527Z5/-9751 -1—  

PO fan 
[C 052,2 	cr, y- (45-o/2) e" 
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2.2 

Para el caso de un cimiento eobre talud puede per 

oonsiderada la misma geometría de deslizamiento posiblo para 

un suelo de las mismas caracteristioas y estar definida por — 

la espiral logarítmica que se inicie en el mismo punto pero — 

que termina en la intersecoión con el talud, figura II.3.o.El 

valor de Ti ea nulo cuando la cimentación es superficial, pa—

ra el caso de una cimentación en talud no es considerado el — 

valor de esto esfuerzo en la parte superior del talud referea 

oiándona al punto de desplante de la oimentaoi6n# di 
---------- 	hn 

hm 

FIG. II.3.b.—CAPACIDAD DE CARGA PARA CIT:NTACIOrES rROFUNDAS. 
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`45°7/95/e. 

SUPEPF/CIE/ 
FALCA 

Panéo de. Mécrseci-c47 

TALUD 

15 

FIGURA II.3.o.- CAPACIDAD DE CARGA EN TALUD. 

ya que en la parte inferior del talud no alíate dicho sotuer- 

210 

El valor de (3 considerado ser& negativo .a partir-

-de la lfnea Z-Z segdn la. convenci ± utilizada. 

ra base a todo lo anterior, la expresien 2.2. pa-

ra obtener la capacidad de carga de oissientos desplantados en 

talud puedo asiaplificarae eliminando el segundo término qua 

dar solamente la ténsala s 

~) 779'7 951 
9 = [F173   	 2.3 

ecose (45-  

ge 7Zw; 0 
I 	 [ A/c  ---: 179 e i -i- 	"  2cos e  (4 5 '7" 95/0 %0 

eo 7:7'n 

Donde 
4 
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factor de oapaoidad de carga quo depende del ángulo de fria-

cien interna p y de la inclinación del talud. Np es el ndme-

ro de flujo que puede calcularse como t 

No= Tan2  (45° ,1 0/2) 

11h la figura 11.3.d. se presentan unaa <narval, pa 

ra la obtenoién del valor del coeficiente de capacidad de --

carga Ro en función de la inclinaci6a del talad y del ángulo 

de friccién interna obten+da® a partir de la exprasién 2.4. 

Para el cálculo de la oapaoidad de carga dtil pa 

ra• diatintos ángulos del talud, fuá considerado el valor ad, 

Ximoreoomendado de los parámetros de resistencia al norte C 

y p. Para ángulos de inclinaeién del talud mayores de 450  pl 
ro menores que 80• se tom6 un factor de seguridad de aproxi-

madamente igual a 8 por tomar en cuenta lo errático del aatj 

ríal en la proximidad con el talud, y para menores de 45* la 

influenoia de esta inclinación posesiona menores problemas de 

estabilidad y de capacidad de carga por lo que un factor de-

seguridad de 3 fué considerado como adecuado para cumplir --

con los requisitos de seguridad en cuanto a oapaoidad de ou 

ga. 

Eh base a. esto criterio, aplicando la ecuación - 

2.1. tomando en cuenta solamente el primer término de la 

presión para zapatas cuadradas se calcularon los valores re- 



1.4 

• 1  
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comandados de capacidad de carga dtil del granito intemperiza 

do firme en función de los distintos ángulos del talud, los — 

cuales se muestran en la figura 11.3.e. 

Los valores de ceta figura son válidos para ente—

material en estado natural, es decir, debidamente protegido — 

contra la intemperizasidn. 



1 

L 

1 , / 

30 ton/m2  

15 ton/m2  

75 ton/ 
5 ton/m2  

30° 45° 60° 70° 80° 

FIGURA.II.3.e. CAPACIDAD DE CARGA UTIL DEL GRANITO 
INTEMPERIZADO FIRME 
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_ 	. III.- ALTERNATIVAS EETRUCTURAMIS DEL PROTECTO.  
------- 

Para la eleooién óptima del oriterio utilizado en 

el diseño estruotural, considerando tanto la oimentaoión como 

la superestructura en oonjunto, em deoir, tomando en cuenta -

la J.:Itera-ocié:1 Suelo-Entruotura, fué neoesario efectuar un -- 

análisis oualitativo entre distintos tipos de estruoturacién-

propuestos tentativamente. 

Las caraoteriaticaa importantes para la eleooién-

de las alternativas fueron principalmente: El aspecto eoon6aL 

co, la facilidad y tiempo de construooidn y la funoionalidad, 

de la estruotura bajo fuerzas gravitaoionales y sísmicas. Lila 

alternativas que se estudian en este capitulo no mon todas — 

las posibles por realizar, sino las que se consideran els adl 

ouadas a las características del subsuelo. 

En base a lo anterior, las alternativas de ostra& 

Curación fueron las siguientes : 

111.1.- ESTRUCTURACION CON MARCOS DE RIGIDEZ. 

Existe como primara alternativa, el método conveg 

oional de estructuraoldn a base de mar000 rígidos. como se --

muestra en la figura III.1.a. 

Como puede observarse, en el norte esquemAtioo de 



MURO. DE 
PROTECCION  
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esta figura, para efectuar este tipo de estructuración es ne—

cesario haoer grandes cortes del oerro a modo de terrazas con 

la finalidad de tener elementos estructurales de dimensiones—

homogéneas para lograr un comportamiento adecuado y aumentar—

.el grado de oonfiabilidad en loe resultados del diseño de la 

estructura, es decir, se pretende formar en este caso varios--

cuerpos trabajando aisladamente para no transmitirse unos clon 

otros loe efectos de desplazamientos debido a fuerzas horizoa 

tales. 

Este tipo de estructura presenta oaraoterfstioam—

ds'flexibilidad importantes, por lo que peralte desplazamien, 

"tos en oada uno de loe entrepisos, siendo en un nivel supe—

rior el aoumulado -de todos los paroiáles inferiores donde, 

lo tanto, la dimensión de la junta entre oada cuerpo seré 

la suma absolutade loa deoPlasamientos acumulados hasta el — 

nivel de altura máxima del cuerpo inferior considerando una — 

holgura por seguridad que puede expresarse como: 

dí-z cr.s 1  c 	/O c:/,) 	Donde : 

diMensión de la junta constructiva. 

desplazamiento máximo del cuerpo inferior. 

CL 	desplazamiento al nivel máximo del cuerpo superior a a 

altura del áltimo nivel del cuerpo inferior. 

i. m holgura por seguridad. 



Nv (-ÍNF 

desplazamiento relativo del nivel n. 

desplazamiento relativo del nivel n producido por oork- 

te. 

desplazamiento relativo del nivel n producido por fle-

xién. 

El factor más importante de esta alternativa al - 

considerar loe cuerpos aislados, es la necesidad de haoer ax-

clavaoiones hasta lograr planos horizontales para el desplante 

de las columnas, pero tomando en cuenta las condiciones del - 

subsuelo, el material a ezoavar quo comprende rooa granStioa 

Y granito intemperizado firme cuyo costo de excavan/5n y tics 

po de ejeonoidn resultan de gran seoala, ooaoiona problemas - 

oonstruotivos. 

5 

Los taludes originados por los cortes para formar 

las terrazas, deban formar un ángulo de 900  con respecto a la 

horizontal, lo cual ooaoiona inestabilidad y disminnoidn en -

la oapaoidad de oarga para la oimentaoión de las columnas que 

se desplantan en la parte superior del mismo, oomo se indica.. 

en la figura 	Si el talud ce efeotda sobre rooa grani 

tima no presenta estos problemas, estando expuestos solo a cA 

coa del granito intemperizado firme. 



19 

Esta inestabilidad podría soluoionarse mediante — 

muros de retención, sin embargo, con ésto se amplifican los — 

problemas mencionados anteriormente. Todo ésto obliga al pre 

yeotists a pensar en soluciones factibles al problema en esta 

dio hasta cubrir los requisitos básicos que debe cumplir una—

estructura que ya se han menoionado. 

Esta solución es la tradicionalmente usada por la 

mayoría de los proyectistas al presentarse un caso similiar — 

al de este estudio, sin embargo existe duda de que su construo 

ción sea óptima eoonómicamente debido al costo de axoavaoidn—

y en algunos caeos de controlar la estabilidad de taludes que 

podría resultar elevada en comparación con otra alternativa — 

que prescindiera de estas labores. 

En base a lo desorito, se optó por desechar este, 

alternativa y tratar de encontrar otra que satisfaga las con—

diciones bueoadas, para ésto se propone la siguiente alterna, 

tivas 

111.2.— MUROS RIGIDIZANTES. 

A raíz de la basqueda de una solución óptima ante 

las caraoterfstioas de proyecto, so hace menoión de una propa 

'alción de estructuración, que aunque por simple inspecoión no 

presente un oomportamiento adecuado ante las solicitaciones 
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externas para las cuales dele ser funcional, se considera ne, 

cosario analizar sus cualidades estructurales que otligan a 

eliminarla ante las necesidades del proyecto en estudio. 

La idea de estructurar a base de muros rigidizaa 

tes, naos al presentarse el problema de las deformaciones --

tan grandes que se presentan en niveles superiores de la es—

tructura al considerarla como marcos flexibles en su totali—

dad,,  ésto es, sin considerar juntas oonstruotivas al separar 

,les cuerpos. Xediante este tipo de estructuración se reduce—

al méximo dichos desplazamientos acumulados, sin embargo se 

. presenta .atro problema de la oimentaoidn del muro al ocurrir 

unafalla por deslizamiento del muro, dato implica un eetn--

'dio concienzudo de la estabilidad de la estructura efectuan—

do las siguientes consideraoiones 

1).— Establecer el coeficiente de fricoión entre 

el suelo y la cimentación del muro (a). 

2).— Obtener la fuerza oortante sísmica en la --

base del muro para cada escalonamiento propuesto en funoi6n—

de la aceleración del suelo y del peso que descarga en dicho 

escalón. 

. cs 

3).— Calcular la fuerza de friccidn horizontal — 
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resistente a las acciones externas en la misma direcoiAn. 

Esta fuerza puede calcularse mediante la expre— 

sión: 

Ff =/1-L Wt 

- coeficiente de fricción suelo — cimiento. 

Wt 	peso total sobre cada esoal6n. 

4).— Verificar que no exista deslizamiento horj 

zontal en la base por falla friooi4n, ésto ess 

p V <: 
f 

F.S. . Factor de seguridad al deslizamiento. 

El problema de volteo del muro suele ser total—

. mente despreciable e innecesario su cfloulo debido a que la 

fuerza sísmica en baja en comparación oon el peso del edifl 

oio y la longitud de su base es grande en proporción a en 

altura, por lo que el momento de volteo resulta ser menor 

al resistente. 

La colocación de los muros de rigidez en una ea 

truotura cató restringida por condioiones de simetría en --

cuento a sus rigideces de tal manera que las fuerzas latera 

les que se distribuyen nroporcionalmente a datas, aotden en 

F.S. 
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una distribución homogénea en relación a los centroides de --

carga por cada nivel de la estructura, logrando oon ésto red 

oir al máximo los afectar; de torsión producidos por las excen 

trinidades del centro de rigideces con reapeoto al centro de-

masas, que es donde se considera conoontrada la fuerza sísmi-

ca por entrepiso. Esto implica efeotuar un diseño de muros ca 

paz de lograr en ellos un centro de rigideces lo más cercano-

posible al centro de masas del entrepiso para evitar excentrl 

oidadea torsionantes, sin embargo, tratar de llevar ésto a la 

práotioa resulta meg complicado, además de considerar que en 

este caso la estructura es aaimétrica en todos los niveles y 

que las cargas acumuladas para cada entrepiso no son propor--

oionales a sus niveles, ya que se efectúa un proceso de dee--

carga de la estructura al suelo a diferentes elevaciones. 

En caso de que lo descrito en esta alternativa ful 

ra factible de llevarse a la práctica, estaría la estructura - 

expuesta a una amplificación de efectos sísmicos debido a una 

posible igualdad en los períodos de vibración con relación al 

suelo, dando origen al fenómeno de resonanoiaen las estructu-

ras., 
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111.3.— ESTRUCTURA SUJETA AL CERRO. 

Sin haber logrado el propósito de solución óptima 

en las dos alternativas anteriores, surge una tercera altere& 

tiva que ha sido realmente el foco de este estudio por consi—

derarse como una solución que puede cumplir con los requisi-

tos de seguridad y funcionamiento, principalmente ante la ac—

ción de fenómenos sísmicos. La estructura se muestra en el --

corte esquemático de la figura VIII.i.b. y en ella puede ob—

servarse la estabilidad de la misma tanto por cargas estáti—

cae como sísmicas. El funcionamiento de la estructura está IDA 

sado en fijar cada una de las masas de los entrepisos al te—

rreno mediante un sistema de anclaje que puede ser a travez — 

de todo el entrepiso 6 en los puntos críticos considerados, — 

de esta forma se restrinjo el movimiento horizontal relativo 

del suelo con la estructura y cada una de las maese se mueve 

bajo la acción del sismo con la misma aceleración que el sue—

lo en el punto donde queda sujeto. 

La aceleración del suelo en relación a los planos 

donde queda anclada la estructura se supone constante, ya que 

se está considerando una masa de suelo totalmente rígida y --

que las diferenciales de aceleración relativas por entrepiso 

pueden ser despreciables, de esta forma el coeficiente sísmi—

co asignado para el cálculo será constante para todos los ni—

veles. Las losas de entrepiso por su gran longitud non asnal— 
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deradas oomo elementos rígidos que pueden proporoionar gran 

resistencia al movimiento tangenoial al cerro, ea decir, aa-

tdan como miembros diafragma anolados al cerro y trabajando 

en oantiliver, por lo que diohas losas proporcionan un gran 

peralte originando con soto un momento de inercia elevado y 

a la vez una rigidez suficiente para que no existan deforma-

ciones en los puntos más alejados al anolaje de las losas. 

Con esta última hipótesis se asegura que los efectos de tor-

sión en la estructura se omiten en el disefio. 

El sismo en direooidn normal al cerro es absorbí, 

do por el grupo de asolas en forma directa e axial, y en di-

recoien tangenoial por el efeoto de un par resistente entre-

las anolas y la resistencia a la flexión de las losas de en.-

trepisO. Se está considerando que en ningún caso puede fallar 

nn ancla ni mucho menos el sistema de anclan para no alterar 

la estabilidad de la estructura, en caso de considerarlo ha-

bía que poner un factor de seguridad para todos loe olemos.—

tos que estuvieran recibiendo los efectos sísmdoos. Para la 

finalidad de cate trabajo no se toma en cuenta este caso. 

La estabilidad estática está fundamentada en los 

apoyos vertioales de la estructura mediante columnas que dell 

cargan su peso a las zapatas, mismas quo lo transmiten al --

suelo en forma distribuida, y el apoyo directo do losas de - 

entrepiso con el suelo. 
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Con este sistema de estructuración se eliminan --

los efectos sísmicos en columnas y trabes, es decir, solo se 

considera para el diseño los elementos mecánioos resultantes-

de un análisis totalmente eetático, a la vez se eliminan los 

incrementos de fuerzas cortantes debido a torsión. En base a 

la omisión de estos elementos mecánicos que son los que prin—

cipalmente rigen en cuanto a la superposición con el estátioo 

en un tipo de estructuracien oomdn, so obtiene como resultado 

un ahorro muy importante en cuanto a loe materiales, princi—

palmente en una dieminuoidn considerable de acero de refuerzo 

en los elementos, lo cual proporciona gran coonomía comparada 

can otro tipo de estructuración. 

Otras características muy importantes en esta de— 

sicián de proyecto son: 	El recite:dr al máximo las excava— 

oionee en roca, puesto que la loca se apoya al talud del te--

rreno siguiendo su oanfiguraoidn topográfica. b).— Se evita — 

la construcción de muros de retención para protección. de la — 

estabilidad de las terrazas. o).— Se evitan a la vez la /sola—

ceo/6n de columnas dobles para proporcionar juntas construotj 

vas. 

Los aspectos cualitativos mencionados conducen a 

lograr en el proyecto una funcionalidad estable, económica, — 

segura, de bajo costo de mantenimiento y fácil proceso cons—

tructivo; en base a los cuales se deduce que puede ser una sg. 



Todos los capftulos siguientes son referidos sola 

mente a nata alternativa de estructuración sin efectuar compa 

raoidn alguna con otras, dado el alto grado de laboriosidad — 

en el cálculo. 
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lución óptima. 

Considerando ésto como premisa se efectúa el cri—

terio de diseño de la estructura y la cimentaci&n, proporcio—

mando resultados solo uno do cada elemento que constituyen la 

estructura en general. 
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/V.- SOLICITACIONES  

El primer paso para el diseño de cualquier ele- 

mento eetruotural, es la determinaoián de las aolioitaoionoo 

que van a aotuar en la estruotura y el éxito en el análisis-

estruotural estriba en definir adecuadamente las bondioionec 

de oargaa aotuantea oomo son : 

* CARGA MUERTA,  Debida al peso propio de los mata 

riales que constituyen la estructura. 

CARGA VIVA.- Debida a las personas a objetos que 

ocuparán la constrpooldn. 

CARGAS ADOIDENTALES.-  Yandasentalmente las PrPáu 

oidas Par sismo o por viento. 

Para seto, el conocimiento profundo del destino-

de la eetrOctura, el cAloulo aleonado de las eolicitaolones-

de ovaran y la eleooldn de los atados adeouades de análisis, 

son factores determinantes en los resultados de loe elemen—

tos meoánicoa actuantes para el disego'de la estructura. 

IV.i. - CARGAS MUERTAS. 

Estas nolicitecionee eetAn formadas por el peso- 



28 

propio de los elementos estructurales o de relleno que van a 

actuar de manera permanente en la eetructura. 

Dentro del concepto do carga muerta está inolufdo 

el peso de todos loe materiales necesarios para la construc--

oién de la estructura. Se incluyen tanto al peso propio de -la 

dog los elementos de la estructura como de todos los acabado. 

tales comoifirmes, reoubrimientos, plafones, divisiones, ¡s.—

permeabilisantes, oto. 

El valor de la carga muerta pueda calcularse en 

bese aloa velameneu de material que se trate multiplicados, - 

por nue respectivos pesos volumétricos* 

Como punto de partida, se sabe del proysoto anua, 

tectanicó que la estructuración de las plantas sera a- base da 

losas aligeradas con blooks de poliestireno con dimensiones- - 

de 50 x 50 cm, mismos que quedaran ahogados en el concrete. 

Las losas esteran trabajando perimetralMente apo-

yadas en sus dos direcciones, las cuales transmitan su peso a 

las trabes que constituyen el sistema de marcos, por condicia 

nes arquitectónicas deben tener el mismo peralte que la lose-

nervada. Considerando lo anterior, efectuamos una primera dio, 

tribucian tentativa de loe blooka de aligeramiento, nervadu—

ras y ancho de las bandeo de trabes para obtener el peso pro- 
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Dio de la losa de piso. 

Para afecten de peso propio de la losa se supone-

la distribución de blocks que se muestra en la figura IV.1.a, 

v dimensiones transversales mostrados en la figura IV.1.b. 

/
5 

o 
6 

(Ó//s.  lirenC) 
•d 	 e 

50 	• /15 _ 

FIG. IV.1.b.- CORTA USA TIPO  s. 
El peso de los muros divisorios se obtuvo repar-- 

'SO 

tiéndolo uniformemente en el área del tablero mas desfavora—

ble dada la posibilidad de que cualquier tablero puediera en 

cualquier momento tener la misma densidad de muros. En la ta-

bla IV.1.ó. se proporcionan los resultados obtenidos tanto de 

careas muertas como cargas vivas. 

IV.2.- CARGAS VIVAS . 

Son aquellas cargas gravitacionales que obran en 

una construcción y que a diferencia de las cargas muertas no 

tienen el carácter de permanente. Estas cargas son oscenoial—

mente variables, ya que pueden ser el peso de las personas que 

ocupan la construcción, los muebles, equipo, máquinas, mercan-

cías, etc. como puede apreciarse, una persona no tiene un lu—

gar determinado dentro de una habitacián o bien los objetos -- 



FIGURA .111I.I.a. DISTRIBUCION DE CASETONES 
EN TABLERO TIPO 
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que se almacenan pueden variar de magnitud y posición. En — 

estas circunstanoias es imposible el considerar una carga d£ 

terminada y en un lugar dado, al mismo tiempo que no es eco—

nómico el considerar todas las condiciones de carga. 

Las cargas vivas dependen del destino que vaya a 

tener la construcción y en el caso de edificios de la magni—

tud del área tributaria a sus elementos, a mayor área tribu—

taria, menor será la probabilidad de concentración de cargas. 

La carga viva en trabes será la obtenida considl 

randa la total de diseño actuando sobre las losas, en una co 

lumna dicha carga viva es exoesiva ya que es lógico suponer-

que la carga quo puede estar aplicada en una trabe no estará 

aplicada a la vez en todas las trabes que concurren a la co—

lumna.- Para la cimentación puede aplicarse el mismo razona--

miento, ya que es raro que toda la superficie tributaria de 

la misma esté cargada simultáneamente. Las cargas vivas ac—

tuantes en un edificio cuando se presente un sismo máximo --

considerado no serán las actuantes rara el diseño de losas y 

trabes, ya que el sismo actúa sobre toda la masa del entrepi 

no y la posibilidad de que en el inatante de ocurrencia del—

fenómeno sísmico esté actuando la totalidad de la carga viva 

considerada en todo el entrepiso resulta muy baja, por lo --

que puede efectuarse una reducción de carga viva para el di—

seño sísmico de la estructura. En la tabla IV.1.c. ae encuen 



tran lgs careas vivas asignadas a cada una de las condiciones 

de diseño.— 



TABLA IV.1.o. 	ESPECIFICACIONES DE CARGA. 

CONDICIONES DE CARGA 	W ( Kg / M 	) 

ANALISIS DE CARGAS ESTATICO SISMO COLUMNAS cinE.:TAcior 

a).- LOSA DE AZOTEAS. 

Losa de concreto nervada de 35 cm de peral-
te con blocks de 50 x 50. 500 

Terrado promedio. 	( 0.12 x 900 	) 110 
Firme ( 0.015 x 2,000 ). 30 
Enladrillado ( 0.020 x 1,500 ). 30  
Plafond. _31_0 

TOTAL CARGA :WERTA ( C.M. 	). 700 700 700 700 

CARGA VIVA 	( C.V. ). _100 50 51__ 2;; 

C.M. + C.V. 800 750 750  725 

b).- LOSA DE ENTREPISO. 

Losa de concreto. 500 

AcaYado de piso ( 0.05 x 2,000 ) 100 

Plafond. 30 

Muros divisorios. --112.... 
TOTAL CARGA MUERTA ( C.M. ). 1,000 1,000 1,000 1,000 

Ci,AGA VIVA 	( C.V. 	). 300 150 ZIP 7D 

C.M. + C.V. 1,300 1,150 1,150 1,075 
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IV.3.- DISTRIPUCION DE CARGAS. 

Antes de proceder al análisis estructural, es re-

comendable efectuar la distribución de cargas sobre los ele--

mentos estructurales que la transmiten a las oolumnaa y *Setas 

a la cimentaoión; para ésto, obtenemos las cargas distribui—

das uniformemente sobre las trabes mediante la correspondien-

te por área tributaria a cada eje a partir de lineas a 45° --

:Con respecto a los mismos. 

Por facilidades de cálculo puede suponerse que — 

las cargas sobre traben se distribuyen linealmente en cada — 

elaro del marco tomando como verdadero un valor medio de la - 

distribución real, que seria segáis el caso distribución triad 

guiar o trapeSoidal. 

La carga uniformemente distribuida puede obtener.-

per la, expresi6n 

At x W e/mides 

  

Carga linealmente distribuida en T / M 

Area tributaria en cada claro 

-'Peso total de losa por unidad de área T / M2. 

Longitud del clero expresado en M. 

En la figura IV.3.a. se observa la distribución-

de áreas tributarias tipo para las dos direcciones de la ee- 



letras para la obtención de la cargaW . 2 

O 500 	590 C-)4  

1550 

O 

550 
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truotura. C1 símbolo Al 
indica el área tributaria para el --

cálculo de la carga linealmente distribuida4J1  , A2  ea el --

área tributaria correspondiente a la dirección de los ejes — 

FIG. IV.3.a.— DISTRINCION DE CARGAS EN PLANTA TIPO. 

Lee áreas tributarias pueden calcularse como si-- 

1?.50 2  
+ 0.50  ) 2.50.] m 15 M2. 

2 [15.0 x 2.5]  m 12.5 
2 

Para el caso de la condición estática en trabe _—

central de entrepiso Jis tendrán las cargas distribuidas uni—

formemente s 



35 

.  15 X2  x 1.30 T/X2  . 3.54 
5.50 M 

CL)5 .  12.5 X2  1.:10 TCX2  . 3.25 T/M 
5.0 X 

En la tabla IV.3.b. se presentan todos los tipos-

de solioitaciones de cargas para el análisis estático do -Ira.. 

bes y losas de entrepiso y azotea para las'dos direcciones — 

consideradas en función del área tributaria que obre sobre ola 

da una do ellas. 

Piso Direo- ojea.  Central Borde Borde con vol 
do de 1.0 X. 

Borde con vela 
do de 1,80 N. 

122 

TEA 

Cli1  2.18 1.33 1.89 2.53 

Cej2  2.0 1.24 1.80 2.44 

ENTRX 

PISO 

wi  3.54 2.16 3.07 4.11 

' Cx)2 3.25 2.01 2.92 3.96 

TABLA IV.3.b.- SOLICITACICEES.. 

En el cálculo de los elementos mecánicos para di-

seño de las columnas y la cimentacién, se tomarán coso base -

los resaltados del análisis entátioo, afectando dichos valo—

res por un coeficiente que relacione ambas cargas respective.-

mente, ésto se justifica ya que el valor de los elementos me-

cánicos en función directa de las cargas consideradas. 
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V.- ANALISIS Y DISEÑO PRELIMINAR DE LA ESTRUCTURA.  

En todo cálculo estructural, si no existen condi-

ciones severas del proyecto arquitectónico se desconocen ini-

cialmente las dimensiones reales de los elementos que consti-

tuyen una estructura, para conocer las esouadrfas de dichos - 

elementos es necesario realizar un diserte preliminar aproxima. 

do, con el ounl pueden definirse las características geométri 

oas para la obtencién de las rigideces que se toman como pun-

to de partida para el =Misil estruotural definitivo. 

Con los resultados obtenidos del análisis defini-

tivo se revisan las secciones propuestas inicialmente y se --

procede al diseño definitivo. Si las dimensiones de los ele--

mentos se encuentran fuera de las limites de resistencia de - 

sus materiales, se considera necesario corregirlas y en su ca 

so efectuar un segundo análisis con dichas secciones. 

Dado que la estructura se encuentra restringida - 

contra:los desplazamientos laterales, queda sujeta solo a la 

accien. de cargas estáticas ya que el sismo repercute a los --

elementos de oimentaoi6n en el anclaje adecuado de las masas 

de entrepiso de tal manera de impedir desplazamientos relati-

vos entre los niveles del edificio. 

Como premisa para el dimensionamiento preliminar- 
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se hace uso de los valores obtenidos para las condiciones de 

carca muerta y carpa viva especificados en el Capitulo IV, — 

así como de suposiciones de comportamiento de los elementos 

estructurales mas apegados a la realidad. 

En el diseño preliminar al igual que para el defi 

nitivo, se aplicó el criterio de comportaMiento elástico de — 

los materiales, es decir, el método conocido por esfuerzos de 

trabajo o método por esfuerzos permisibles que consiste esoea 

oialmente en lo siguiente t Las acciones internas inducidas —

en los distintos elementos de las estructuras por las solioi—

taciones de servioio o trabajo que actian sobre éstas, se cal 

oulatt por medio de un análisis elástioo. Se determinan los ea 

fuerzos producidos en las distintas secciones por las accio—

nes internas por métodos también basados en hipótesis elásti—

cas. Loe esfuerzos de trabajo asf calculados deben mantenerse 

por debajo de ciertos esfuerzos permisibles que se consideran 

aceptables. 

Antes de proceder al diseño preliminar se consida 

ra necesario proporcionar los esfuerzos permisibles de los ma 

teriales para sus distintas acciones internas de acuerdo a — 

las eepecificasiones del " Instituto Americano del Concreto " 

considerando loe factores de carga y de reduccidn de capaci—

dad p iguales a la unidad. 



ESFUERZOS :ER.IIS1ELES EU EL CWCRETO Ec/cm2  

DESCRIFCION SIMEOLO EXPRESION GRAL. f'c=225 f'c=250 

Esfuerzo de com 

presión en la fá, 

bra extrema. 

fc 0.45 f'c 101 112 

Esfuerzo cortan-

te en trabes. 
?re 

, 4.0 4.2 0.27\177c 

Esfuerzo cortan-

te en losas y z1 

patas. 

YO 7.5 7.9 0.50\57e 

Esfuerzos direc-

tos sobre el área 

total. fc 0.30 f'c 67 75 

Módulo de elasti-, 

cidad del concre-

to. 
Ec 15,000177; 225,000 237,00• 

Relaoión de módus 

los de elastici— 

9-  dad. 
n 9 2 x 	O6 8 

Zo 

DESARROLLO DEL REFUERZO. 03 04 05 06  08 

Longitud de dese,-
rrollo de varillas 

sujetas a tensión-

menores del # 5. 

pd. 25 0 25 30 :0 50 65 

Longitud de desarra 

llo de varillas su- 

jetas a tensión ma-

yores del #5 pero - 

enores  del , 	10. 

J2
d 40 p ao 5o 65 BO 11)0 
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asf corno las características del concreto y lonpitud de desa 

rrollo de las varillas para proporcionar el anclaje necesa—

rio en el desarrollo de los esfuerzos de tensión producidos-

por la flexión. 

ESFUERZOS PERISIBLES El: EL ACERO DE REFUERZO. 

El esfuerzo permisible en tensión en el refuerzo 

(fs) no será mayor de 1,700 Kg/cm
2 

para varillas en tamaños 

menores al número 12 con una resistencia a la fluenoia de -- 

4,200 Kg/cm2  para varillas no oorrugadae se usan fe 	1,400- 

Kg/cm2. 

DISE10 PRELIMINAR DE TRAPES. 

En el seccionamiento de trabes se efectúa un pro 

ceso de análisis simplificado recomendado por el ACI con el 

cual obtenemos los elementos mecánicos actuantes aproximados 

conservadoramente. Basándonos en la teoría elástica de fle—

xión en trabes se puede calcular los esfuerzos internos en - 

los materiales constitutivos del elemento en cuestión, mis-

mos que se comparan con sus respectivos esfuerzos permisi---

bles definiendo con ésto las escuadrfas requeridas para las 

eolicitacionee externas. 

Para lograr lo anterior, se calculan las cone-

tantee del concreto para la obtención de los elementos mecá-

nicos resistentes y el área de acero de DPfuerzo en ten--- 
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Sión o compresión si en necesario según la teorfa elástica de 

flexión en trabes, la cual está basada en las siguientes hip£ 

tesis teóricas*. 

a).- Una nem:toisón plana antes de la flexión, perma 

nece plana después de la flexión; las deformaciones varían --

proporoionalmente a su distancia al eje neutro. 

b).- La relación eefuerzo-deformaoión del concre-

to ea una linea recta bajo cargas de servicio dentro de los -

esfuerzos permisibles de trabajo. Los esfuerzos varían con la 

distancia al eje neutro, excepto en vigas de gran peralte. 

e).- El acero toma toda la tensión debida a la --

flexión; ésto es, so desprecia la resistencia del concreto a 

la tenei6n. 

d).- El refuerzo de tensión se reemplaza en los - 

'cálculo• para diseño por un área de concreto igual a n veces 

la del acero de refuerzo. 

e).- Existe adherencia perfeota entre el oonoreto 

y el acero de refuerzo. 

Partiendo de un tramo longitudinal de viga sujeta 

a flexi6n pura, figura V.1.a. y en fundamento a las hip6teeis 

mencionadas, Be deducen las ecuaciones generales para el -- 
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diseño elástico como se muestra a continuación: 

U 

d 
4 T e el • 

IDIAGRAMA 	 DIAGRAMA /DE 
IDEFORMACION 	e5ra RZO5 

5ECC /0"1 

17GUR4 17-.1.a VIGA SUJETA A FLEXION PURA 

Por definición 

Módulo de Elasticidad = Esfuerzo Unitario 
Deformación Unitaria. 

por lo que para el acero y el concreto se tiene respectiva.--

mente : 

Es = fs 

C.s 
Eo fo 

Ea 

De éstas expresiones despejando las deformaciones 

E fe 
Y Ec 

fo 

 

Es 

 

 

Ec 

CO111=1~111, 



(5.1) 

Pd  
d (1 -e) 

-k 
e  

'u --e— 
fe 	1 -.E 

------(5.2) 

Co • ed • 4  Eis 	d -ed . 	. . 	. 

Lo que es lo mismo escribirla como $ 

Poniendo la expresión en términos de relación de 

deformaciones, 

d 
¿e 	d 

Sustituyendo en (5.1) el valor de n _Ea_ 
E0 

La tos 	n(i -t) 

De donde loa esfuerzos en el concreto y en el - 

Amero se obtienen.00mo: 
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Dado que las deformaciones del acero y del sonoro 

to son proporcionales a sus distancias al eje noutrog . se pue-

de escribir i 



fc e 
1—P)  

fa e n  fc ( —.I)  

'1,á constante 

ecilacIdn'(5.2) domo sigue 

puedo calcularse a partir de la — 

s 

• fc  

1 

1 +Ls_ 
n fo 

resultante de los esfuerzas de compre-- 

sidn-  está dada por el volumen del diagrama de, esfuerzos s 

gl brazo de palanca del par de fuerza es furondn— 

del elemento, expresado como " jd 

Tomando momentos con respecto a la fuerza T se — 
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Mc a C jd 

Mc® 	 fc td . jd 
2 

Mca 	fo j E d 2  

Si llamamos K a_1_ 
2 

El momento resistente del concreto será t 

Mc .K b d2 

Tomando ahora momentos ccn respecto a la resultan 

te de las fuerzas de counresián se puede escribir t 

Ms 	T jd 

Me 	As fa jd - 	--(5.3) 

Por equilibrio de fuerzas internas, la resultante 

de las fuerzas do compresión debe ser igual y de sentido con-

- ttario á las de tensión. 

Para mantener el equilibrio por momentos 

Me no Ma 	— (5.4) 

Ma m Momento actuante 
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de donde el área de acero necesario para conservar en equili— 

brio interno la seocidn se deduce de las expresiones (5.3)  y 

(5.4). 

As fe jd Un- U 

X 
fa id 

jen la relaoidn entre la dintanoia de la resultante de los ea 

fuerzon de oompresión, al centro de gravedad de los esfuerzos —

do tensi6n o cdeficiente del braco del par resistente, Taco--

obtiene de la- figure.:de eáfaeraos..(101gura 

d+jd 
3 

( 
3 
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CONSTANTES FARA DISE/I0 FOR ESFUERZOS DE TRAPAJO. 

Antes de proceder al diseEc preliminar de trates, 

es recomendable calcular loa valores constantes para las ca--

reeterísticas 4e resistencia elásticas permisibles de los - 

materiales tanto del concreto como del acero de refuerzo. 

La calidad del concreto especificada para el pro-

yecto es de acuerdo al elemento en estudio como sigue t 

RESISTENCIA DEL CONCRETO A LOS 28 DIAS 

ELEMENTO f'c ( Kg / cm2  ) 

TRABES 

COLUMNAS 

Y LOSAS 

225 

CIMENTACION 250 

La resistencia a la fluencia en el acero de re---

fuerzo considerada en el diseño es de fy = 4,200 Kg/cm2
. 

Aplicando las expresiones deducidas de la teoría — 

elástica en trates de.seccián rectangular, y para las distin--

tas especificaciones de resistencia se obtienen las constantes 

de diseEc elástico. 
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a).— FLEXION. 

Para un concreto con f'c . 225 Kg/cm2  ; y 250 KeYom
2 

fe . 101 Kg/cm2 
	

fc . 114 Kr/cm
2  

fa . 1,700 Ild°m2 

n = 9 	n=8.43 

1 
7.777711; 

	+ 1,700/9 (101) 

1 
. 0.349 

1 + 1,700/8 (114) 

J 1— e   = 1 — O.U8  = 0.8EW 

	

3 	3 

1 —  0.34q  = 0.883 
3 

K a 	 fc 	1 (101) (0.348) (0.884) = 15.53 
2 
	

2 

K . _a_ (114) (0.349) (0.883) . 19.83 
2 

RESUME?! DE CONSTANTES PARA FLEXION. 

1 	
0.348 

flo fy to fe n 4 J E 

225 4,200 101 1,700 9 0.348 0.884 15.53 

250 

1 	 

4,200 112 1,700 8 0.349 0.883 19.83 



b).- CORTANTE EN TRAPES. 

El esfuerzo cortante nominal, como medida de ten-

sión diagonal, en miembros de concreto reforzado se calculará 

por: 

V = 
bd 

Esfuerzo cortante ( Rg/om2  ) 

Fuerza cortante actuante. 

Ancho de la sección. 

= 7eralte efectivo de la sección. 

La fuerza cortante que resiste el concreto será : 

Vc = vc bd, 	donde 

vc es el, esfuerzo cortante permisitle que resiste 

el concreto especificado en los, esfuerzos permisibles de tra-

bajo. 

La separación de estritos colocados perpendiculan 

mente al relUerzo longitudinal estará dada por la expresión : 

av fv d 
- Ve 

Se.ai.acIón de estritos. 

ay = Arcr total del refuerzo en el alma en ttnaién 

dentro de una distancia 5, mediaa en direc--- 
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ción paralela al refuerzo longitudinal. 

fv = Esfuerzo de tensión ael refuerzo transversal 

d = Peralte efectivo. 

Va 	Cortante actuante sobre la sección. 

Vc = Cortante que resiste el concreto. 

c).- RESTRICCIONES DEL REFUERZO TRAVSVERSAL. 

1).- El refuerzo estará espaciado de tal ma-

nera que cualquier linea a 450, que represente una grieta dia 

gonal en potencia y que se extienda desde el medio peralte 

d/2, del miembro a las varillas longitudinales, sea cruzado - 

al menos por una línea de refuerzo. 

.- Cuando se requiera refuerzo por cortan-

te el área mfnima en cm
2 
 será : 

Av = 	3•5 / S  fy 

3).- La resistencia a la fluencia de diseño- 
, 

del refuerzo para cortante no debe exceder de 4,200 Kg/cm . 
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d).- SECCIONAMIENTO DE TRABES. 

Una vez conoelda la distribuoión preliminar de 

blocka de aligeramiento presentada en la figura IV.1.a. parti-

mos del ancho que resulta de macizos en la franja de columna - 

para el dimensionamiento preliminar, con ésto, el problema se 

reduoe a obtener un peralte adecuado para las condioiones de - 

carga aotuantee. 

Para obtener el peralte de la trabe, es necesario-

conocer con aproximaoión los elementos meednioos que obran so-

bre ella, para ésto, puede efectuarse una distribución de mo—

mentos de una viga oontinua considerándola libremente apoyada-

en las columnas intermedias y empotradas en las extremas, o --

simplemente hacer uso de las recomendaciones para análisis y -

diseño de marcos propuestas por las normas del Instituto Amor:. 

cano del Conoreto (ACI), que especifican que todos los misa.—

bros de marcos deben diseñarse para resistir los efectos máxi-

mos de las cargas de diseño» 

Se pueden emplear distintos métodos de análisia --

de marcos para edificios, sin embargo, para dos o más claros - 

aproximadamente iguales, con cargas uniformemente distribuidas 

cuando la carga viva unitaria no exceda de tres veces la carga 

muerta unitaria, como es el caso de este proyeoto, se pueden - 

emplear los siguientes momentos y cortantes de diseño que pro- 



Momento positivo máxi_mo 14, N 
.1) 

( -) 
Momento negativo máximo M 	= 	le  

10 

Cortante máximo 	V = 
2 

En base a lo anterior calculamos los valores de - 

estos elementos mecánicos, y con el uso de las constantes de 

diseño y las expresiones para diseño elástico se obtiene el - 

peralte de la viga con el cual tenemos definida su sección- -- 

inicial...  

Con estas secciones se puede efectuar un análisis 

más precise de la estructura conooiendo las rigideces angula-

res dé los eleMentos por medio de un método exacto para final 

mente revisar dichas secciones y obtener el diseño definitivo. 

Para una trabe de tablero central de la tabla de 

uniformemente distribuidas, tabla IV.3.b. en planta de 

entrepiso se tiene : 

?..51 Ton/M 

= 5.50 M 

51 

porcionan una aproximación adecuada para fines de secciona--

miento de los elementos 3 



\11 1  10.71  x 105  
"33.6 

Ma 

K b 15.53 z 60 

N(.1.) =  3.54  (5.5)
2 
 = 9.73 T—N. 

11 

, 
= 3.54 (5.5)2  = 10.71 T—M. 

10 

1.15 (3.54) (5.5)  = 11.19 Ton. 
2 

El momento actuante debe ser igual o menor al mo— 

mentb resistente del concreto para no considerar refuerzo de 

compresi6n.,; en caso contrario habrá que tomarlo en cuenta. 

Mo 	K b d
2 	

No = Ma 

Un peralte total de 35 cm se considera adecuado — 

ya que un rango adicional para que la sección resista un 

cremento de momento que lo puede absorber por el acero de re—

fuerzo en la zona dé compresidn. 

REV1SION DE LA SECCION FOR FUERZA CORTANTE. 

La fuerza cortante que resiste el concreto está — 

dada por : 

Vc =1/bd.4.0 (60) (30).7.2 Ton. 



a— Va. 11.19 — 7.20 . 3.99 Ton. 

So acepta para el cálculo de rigideces en trabes 

una sección constante para todos los niveles de 60 x 35 om. 
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El concreto con refuerzo transversal es capaz de 

resistir una fuerza cortante actuante hasta de 3 veces la re 

sistenoia del concreto. 

V a 3 Vo 	3 (7.2) m 21.6 Ton. 

Este valor se encuentra por encima del valor ac—

tuante, por lo cual la sección es adecuada también para re—

sistir las fuerzas cortantes actuantes, y el valor de la ---

fuerza que toman los estribos es : 

V.2.— SECCIONAMIENTO PRELIMINAR DE COLUMNAS. 

Las dimensiones iniciales de las columnas pueden 

ser consideradas tomando como base las secciones arquitectó--

nicas'propuestas, o efectuando consideraciones simplificato—

rias-de un análisis estático y sísmico de los marcos, sin em 

bargo, para el caso en estudio, el efecto sísmico sobre leo—

columnas está restringido por el sistema de anclaje de las — 

losas al terreno, entonces los elementos mecánicos actuantes 

están regidos por la condición estática. 
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El efecto de las deformaciones del sistema de an-

claje estará restringido también de tal manera que no produz-

ca un momento flezionante ezoesivo sobre las columnas que ha,-

ga con ésto regir sobre éstas la condición estático más sismo 

por este concepto. 

Los desplazamientos estáticos 'de las columnas por 

cada entrepiso para finen del proyecto en estudio, se conside 

ran despreciables dado que el momento estático en las colum-

nas es pequeño debido a la simetría deuargas y claros, excea 

to en'lasattremos donde la columna equilibra el momento de - 

eMpotramiento distribuido mediante el método de Cross al ser 

liberada el nudo y producirle un giro que produce dicho momea 

te, en base a ésto, las deformaciones en las anclas serán tan 

pequeñas que el diseño de columnas estará regido por la condi 

eién dé'cargas estáticas. Con ésto las anclas quedan sujetas-

a la acción sísmica de la estructura más un incremento de ---

fuerza estática producida por la tendencia al desplazamiento-

de la estructura en cada uno de loa cabezales de los marcos. 

El.  escalonamiento de las columnas se hará tomando 

como base una columna crl:tica bajo cargas gravitacionales, en 

este caso se analizará la columna 4 - C para la cual se pro—

porcionará el criterio de diseño de todos los niveles. 
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COLUMNA N:VEL PE  
(Ton) 

PoPo 

(Ton) 

P
t 

(Ton) 

Pac.  
(Ton) 

4 — C 

V 6.33 1.15 

IV 21.53 1.15 7.48 7.48 

III 31.63 1.81 22.68 30.16 

II 31.63 1.81 33.44 63.60 

I 31.63 3.33 33.44 97.04 

P.B. 34.96 132.0 

El esfuerzo directo obtenido para un concreto de 

f'c 0 225 Kg/cm2  es de fc m 67 Kg/cm2. 

El área de concreto sujeta a compresión simple — 

sin considerar la contribución del acero de concreto en una —

columna en el primer nivel que es el mas desfavorable por — 

'carga axial es $ 

A 
g 

= 	.  132.000 Kg, = 1,970 cm2. 

fc 	67 Kg/om2  

Una sección de 50 x 50 nos proporciona un área de 

concrete do 2,500 cm2. 

Por consideración de momento estático, se inicia- 

rá el análisis estructural con secciones de 40 x 40 en los -- 
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dos últimos tramos, 50 x 50 en los dos siguientes inferiores 

y 60 x 60 en los restantes. 



CiNe=C.rVg = (9=0 

) ) 

EI=CTE. 
el i?ADIAN 

L  	 
FIGURA 1.1r-iL a 

El momento que aparece en el extremo 

 

1 se denomi- 
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21/.. A2 	P01 CARGA  ....11 AL 

VI.1.- RIGIDEZ ANGULAR Y FACTOR DE TRANSPORTE. 

RIGIDEZ ANGULAR NATURAL.- Por definición, rigidez 

angular natural en el extremo-de una barra, es el momento de-

apoyo sobre barra ( A/B ) que aparece en dicho extremo ouan—

do gira un ángulo unitario ( 4 = 1 radián ), y el extremo --

opuesto cumple con loe requisitos de empotramiento perfecto. 

Sea una barra de eje recto, seoción constante y — 

del mismo material, la cual gira un ángulo unitario en el ex-

tremo- 1-y que se encuentra empotrada en el extremo 2 como no 

muestra en la figura VI.1.a. 

na rigidez angular natural; y obedece a la expresión general 

deduoida de la teoría de la barra plana: 

Si 

el momento que aparece en el extremo ( 1 ) en: 



re1 a 
2 

	

1 	X 
3
2 

	

As 	y • x 

El irse eldetioa 'quedará representada por un reo—

téngalo como ee muestra en la figura VI.1.b. en base a la --

cual se pueden determinar inmediatamente lao propiedades 

( 6.1 ) 

(2) ARCA CGASTICA  

	 X 

X. =-L/2 Xe L/2 

Ae=  

-15-1257 
Fx - o 

F/GLIRA With 

Puesto que la barra ea a, eje reato, el valor de 
.o , por lo que el tercer tireine de la expresión general 

de rígidas angular deeepareoe y la eouaoión quedas 

-- (6 2 

hl
1 

	ra1 	Rigidez angular natural en el extremo ( 1 ). 
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•eldetioo — geométricas. 
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Sustituyendo loo valoren correspondientes s 

ra
1 
 m 

El 

+ ( -1/1 )
2 

  

L3  

 

  

12 El 

 

ra El 	3 El 

1 
m  
 7 	 17 

• • ra
1 
 - 

4  
L 

Kg / 14 

 

(6.3) 

  

FACTOR DE TRANSPORTE ANGULAR.- Para el caso oon 

dorado, el faotor de transporte do ( 1 ) a ( 2 ) es la rela-

ojón del momento que so produce an el extremo ( 2 ) oon ree-

speoto al del extremo ( 1 ), mismos que deben ser de la misma 

índole, es decir, los dos de apoyo sobre barra o viceversa 

De acuerdo a lo anterior, el faotor de transpon-

ta.angular,de ( 1 ) a'( 2 ) para el oaso en estudio vales 

ta1-2  - _ _a__ 

1 

El signo negativo obedece a que loe momentos cal 

ouladoe por la expresidn N rd. 8 nos proporciona momentos 

flexionantes como se observa en la figura VI.1.o. 
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f3/A, ( 2 ) 

Me= MOM. 
F•ExiOnIANTE 

APOYO E-LA STICO 
MJ=MOM. FLEXION/Wrc 

F/G. TZ2V c 
Y los momentos producidos por cualquier giro de—

de apoyo sobre barra 6 barra sobro apoyo simultánea—

mente por lo cual el signo negativo del factor de transpor. 

te queda justificado. y se puede escribir por la expresidn t 

+ X X 	Y Y 
2.  

+º 	(6.4) 
ra 

Sustituyendo valores para nuestro caso en parti— 

calar se tiene: 

( — LA ) ( + L/1  ) 
L3 	 -Al- - 

12 El 	 L 	L a 

4 	I 	 4 E I 
L 7c 

1-2 1.   mm 4' —1-- 
4 in I 	2 

L 

_1_. 
2 

 

(6.5) 

 



Si se quiere estudiar ahora las caraoterlsticaa — 

oorreepondientee al extremo ( 2 ) figura VI.1.d. por un rasa 

namiento similar se obtienes 

/ 

(i)   (2) 	re: =4E.T/L 
- 
	 t =:•+' //,?. 

Cfm=rfvz = OF0 	GLa=Crvez0 

F/G.  

RIGIDEZ ANGULAR MODIFICADA.— Se denomina rigidez 

`angular modificada en un extremo de la barra cuando el apoyo 

apuesto al considerado no satisface la condición de empotra—

Miento perfecto, esto es, que aparecen simultáneamente en — 

lee essocionee extremas de la barra loe giros el  y e2  coma 

ae muestra en la figura VI.s.e. 

Oa 
( 2 ) 

Ciffe=Crva=0 

(1) 	cm.=crv,=0 
F/G.127.1.e  

La ecuación de la barra quedas 

6e(714.*x 	)) 	 (6-6) 
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Si la relación entre rotaciones es 

	

K 0 
	e2 = 0, K 

	

Ae. 	) 	Ae ity 	fir  

y loé momentos énlás j'evoca:enes extremas.  valen 

Ko..}.1)] 
Ac 	 —c 

MM` 0, 
X£ 

 

, 

 

    

     

     

aplicando el concepto de rigidez angular en el extremo 

de la barra, si" 6 a + 1 entonase  g 

Se acentliajl,sfmbolo de la rigidez para indicar 

que se trata de una rigide:eangalar módificáda.,  

nh - (2:#!.1/42,1  - X; Xe Y: >I 
Le 

PerO el primer.Paréntesis Oorresponde:a la rigL 

dee angular:naturel de la barra en el extremo ( 1•) y el.-Ue 

gunde:en.él' momento-que aparece en el extremo ( 2') produci,._ 

por,unsiro unitario.:en el extremo ( 1 ) 	la.barre¡ en-! 

rís 

	

	rá te ! 

rál(fi‘ fct.a,•-•L) 
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Est.1 expresión nos Dormite oalcular el valor de la 

rioidoz aneular modificada conociendo lo relación de Riros del 

extremo (1) con respecto al extremo (2). 

Mediante un razonamiento similar se puede obtener-

la rigidez angular modificada en el extremo (2) la cual se pue 

de. escribir como 

y-12  .-ra2 (1 + K' ta 
2-1 

siendo K' 

Para obtener el valor de K podemos hacer uso de - 

la definición de factor de transporte angular modificado 

ta 	- 12  
1-2 	ny-- 

1 

'Sustituyendo los valores correspondientes a los -

momentos en ambos extremon.se tiene : 

ta 	Yi2  (taz, 1 + K ) - 	 .1-2 	rali (1 + 

	

1 	1-2 

razonando de la misma forma, el factor de transporte angular -

modificado de (2) a (1) se escribe como : 

itet 	= 2-1 	-y-- 
2 

Partiendo de ésto al sustituir los valores corres-

pondientes de los momentos obtenemos : 

tá 2-1 - ra2 ( 1 + X' ta2_1) 



(2) 
	63-.1 -=-0 

cfze =cfvl =0 

ic-/GURA 	 
Por condiciones de apoyo para el extremx, ( 2 ) - 

se tiene que 	. O , por lo tanto, 	-2 - 0. 

Llevando este valor a la expresi6n del factor de 

transporto angular modificado de ( 1 ) a ( 2 ) 

Oa 	ra2  ( ta2_1  + K ) 
ra1  ( 1 + Kta1-2 

) 
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Aplicando estas expresiones al caso práctico que 

nos interesa del extremo ( 2 ) de la 'barra que tiene un apo-

yo artiouladou  figura VI.1.f. 

De aquí se tiene que, 

K - .. ta2..  

Y por lo tantee  el valor de la rigidez angular - 

modificada está dado por la siguiente expresichi 

r°n 	( 1 - ta2_1  tal_2  ) 
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Llevando estas expresiones a la aplioaoidn en ba-

rras de eje rento con el extremo ( 2 ) articulado, podemos ob 

tener el valor de la rigidez angular como sigue 

Sustituyendo los valores anteriormente obtenidos— 

para el oaso de rigidez angular natural,'se tiene 

r/a 
1 E -(2) 1. 

ria
1 
 w I iy 

Y el factor de transporte por condiciones de apo— 

ti 	mi O 
1-2 
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RESUMEN DE RIGIDECES ANGULARES Y FACTOR DE TRANSPORTE. 

CONDICION DE APOYO. 

. 

RIGIDEZ • 

ANGULAR. 

rat 

. 
FACTOR DE 

TRANSPORT 

tal-2  

(1) (2) 

4 E I 1/ 2 

L 

0) (2) 

3 E I 
',' 0 

L L 

RIGIDECES EN TRABES.- Para la obtención de 

las rigidecee en trabes os considerada la contribución de la 

lora Iva se encuentra limitada por la trabe y la primera nez 

vadura de columna de acuerdo a los requisitos para quo la vi-

ga trabaje como sección "T" que se especifica en el reglamen-

to del ACI en vigor, como se menciona a continuación 

1).- El ancho efectivo del patín que se empleo en 
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el diseño de la viga "T" simétricas no debe exceder de la --

cuarta parte de la longitud del claro de la viga y su ancho a 

cualquier lado del alma no debe exceder de ocho veces el espt 

sor de la losa ni de la mitad de la distancia libre a la si—

guiente viga. 

2).— Para vigas que tengan un patín de un solo 

do, el ancho efectivo del voladizo no excederá de 1/12 de la 

longitud: del claro de la viga, ni de sois veces el espesor de 

la losa, ni de la mitad de la distancia libre a la siguiente. 

Para estas condiciones, en la dirección de los 

ejes números, de longitud I= 5.50 M se tienen los valores 

considerados por el ancho efectivo. 

4.. 	 
b' m .60 

t= 5 

h = 35 
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r. o 
L 5 
h 35 

SECCION "L". 

1 550 + 60 m 105 

12 

6 (5) + 60 m 90 85 cm. 

25 + 60 m 85 

.Para los dos casos rige la distancia entre la trl 

be mas próxima, que para este caso es la nervadura próxima pa 

ralela a la trabe, las condiciones de ancho efectivo del Pa,- 

similares para la dirección de los ejes letras con 

claro igual a 5.00 M. 

OBTENCION DEL MOMENTO DE INERCIA EN TRABES. 

Para una sección "T" se tienen los siguientes va- 

35 
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SECCION 
ÁREA 

(cm2) 
Y 

( cm ) 4Y lo 

_ 

Y A y2  

1 550 32.5 17875 1145 13.4 98758 

2 1800 15.0 27000 135000  4.1 30258 

'11.1 2350 19.10 44875 136145 129016 

Ixx = 265,100 cm4. 

PARA LA SECCION "L". 

85. 

_o 

60 

ÁREA 

(cm2) 	( cm ) 
SECCION 	 Ay 	u 	Y 	A Y 

Y 	 2 

1 	425 	32.5 	13812 	885 	14.16 	85214 

2 	1800 	15.0 	27000 	135000 	3.34 	20080 

2225 	18.34 	40812 	135885 	105294 

Ixx = 241,180 cm . 

El material para trabes, columnas y losas es el —

mismo y de la misma Calidad, por esta razón el módulo de elan 

tioidad ea constante al efectuar las distribuciones de momen— 

tos,por lo cual pueden obtenerse solo rigideces relativas Pa— 

5  

I 3
s 
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ra las distintae condiciones de apoyo, mismas que se resumen — 

en la tabla VI.1.g. y la rigidez considerada será rigidez an--

galar relativa. 

TABLA VI.1.g. RIGIDEZ ANGULAR RELATIVA EN TRABES. 

T I P O L (oa) I (oa4) 4 I/L 3 VI 

TRABE 

CENTRAL 

550  265100 1928 — 

500 265100.  2120 

530 265100 --- 1500 

320 265100 2485 

290 265100 --- 2742 

TRABE 	DE 

BORDE 

550  241180 1754 

500 241180 1929 — 

210 241180 --- 3445 

INERCIA EN COLUMNAS. 

SECCION 1 • 4 (0,.4) 

40 x 40 213.333 

50 x 50 520,833 

60 x 60 1,080,000 
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RIGIDEZ RELATIVA EN COLUMNAS. 

SECCION L (cm) 1 (om4) 4 I/L 

40  x 40 320 213,333 2,666 

50 x 50 
320 520,833 6,510 

400 520,833 5,208 

60 x 60 

320 1,080,000 13,500  
,---- 

250 1,080,000 17,280 

400  1,080,000 10,800 

En las figuras VI.1.h. y VI.1.i as muestran los — 

marcos eje " 4 " y " C " reapeotivamente los cuales contie—

nen las rigideoes relativas de cada elemento, con las que se — 

-puede efectuar el análisis eetátioo definitivo de distribnoién 

de momentos en desequilibrio mediante el método de H. Croee. 

VI.2.).— METODO DE B. CROSS.—  El método de análi-- 

eis estático utilizado en este proyecto es el de distribn---

oilln de momentos debido a H. Cross, el cual parte de una ea--

truotura virtual con nudos absolutamente rigidoe,es deoir, que 

no permiten giros ni desplazamientos de las extremidades de --

las barras,y BO llega a la estructura real deshaciendo por eta 

pas esta rigidez, permitiendo sucesivamente los giros y los -- 
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desplazamientos. 

Las situaciones que se consideran las exponemos - 

en etapas sucesivas a continuacián 

a).- NUDOS ABSOLUTAMENTE RIGIDOS.- Las barras es-

tán completamente incomunicadas y en condiciones de empotra--

miento perfecto en sus dos extremos, por lo que los momentos 

en sus extremos son los oorrespondientes de una barra con em-

potramiento perfecto. Figura VI.2.a. 

b).- NUDOS GIRATORIOS PERO INDESPLAZABLES.- Perml 

ten el giro, pero no los desplazamientos de las extremidades 

de las barras, figura VI.2.b. Al liberar un nudo establecien-

do la interoomunioacián de sus barras, se sumarán algebraica-

mente loe pares de empotramiento perfecto que actuaban aisla-

damente sobre cada una de ellas en la etapa anterior, como se 

muestra en la figura VI.2.o. 

FIGURA VI.2.o.- RESULTANTE DE LOS PARES DE EMPOTRAMIENTO.  
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donde ,&o  Momento desequilibrado inicial. 

Si la resultante no es cero, las extremidades de 

las barras girarán, continuando el movimiento hasta que di--

cho par resalte equilibrado por los resistentes que se desa-

rrollan aisladamente en cada una de las barras. 

Como estos pares resistentes son proporcionales - 

al ángulo de giro ( igual para todos ) y en las rigideces de 

las barras, su determinación se reduce a repartir proporcio-

nalmente a éstas un momento que equilibra a aquel momento dg 

sequilibrado inicial, como se muestra en la figuraSa.e.ci  . 

M2 - M 
M 

Figura 7LLc/. . COMFENSACION DEL MOMENTO DESEQUILIBRADO Y RE 
PARTO. 

e 

12 K2 
Mn m Kn 0 

La compensación del momento desequilibrado será - 

el mismo pero de sentido contrario, el cual se expresa como í 



74 

--21-L=ZM =0 . K 
De aquí el momento equilibrante en cada extremi—

dad está dado por s 

Realizando la repartioión en cada uno de los nu—

dos, queda aparentemente en equilibrio la estructura, poro la 

etapa no termina puesto que la actuación de estos pares de r2 

partición en uno de los extremos de cada barra,implioa la epa 

rición de otros en los extremos opuestos que están con los an 

tenores en la relación fijada por el factor de transporte de 

momentos, como se muestra en la figura_ la.2.e. 

‘32 /02 

r33 M3 

1) 

Mg Al 
-¿te  

4 
1143 	A/14 

A/4 

FIGURA Vl.2.e  
donde los coeficientes F3 son los factores de transporte res— 

peotivos para cada momento equilibrante en cada elemento. 
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Por consiguiente, después de hacer la repartición 

en un nudo, hay que transmitir en cada barra al extremo opuelt 

to un momento fracción conocida del que le ha correspondido , 

con lo que los nudos quedan otra vez desequilibrados, siendo—

preciso realizar la distribución de estos momentos transmiti-

dos, lo que dará lugar a nuevos momentos de repartición y — 

traslado. 

Observamos que esta etapa consta de dos operacio-

nes : Repartición y Transmisión, que se repiten en ciclos su-

Cesivos. En el primer ciclo se distribuyen las resultantes - 

de los momentos de empotramiento perfecto. En los siguientes, 

las de los momentos de transmisión procedentes del ciclo ante 

rior.:Respecto al orden en la realización de estas operacio—

nes, pueden seguirse dos caminos s El que acabamos de utili--

- zar haciéndolas independientes, primero la repartición y des-

pués el traslado, o bién efectuándolas simultáneamente empe—

zando por el nudo más desequilibrado y teniendo en cuenta al 

hacer la distribución del siguiente, no solo los momentos que 

se producen de la primera etapa, sino también el transmitido-

por la barra camón al nudo anterior. 

o).- NUDOS DESPLAZAELES PERO NO GIRATORIOS.- Per- 

miten el desplazamiento de las barras, pero de modo que se — 

mantengan siempre paralelas sus secciones extremas. Si los nu 

dos se desplazan en la realidad, la hipótesis de inmovilidad- 
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supuesta en las dos primeras etapas equivale a tener en caen,-

ta unos apoyos ficticios que impiden los desplazamientos, ape 

yes que es preciso suprimir ahora, dejando actuar las fuerzas 

acumuladas contra ellos en las etapas anteriores. 

Por consiguiente, el dejar en libertad de despla-

zamiento los nudos, entran en acción unas fuerzas iguales y - 

de sentido contrario que las reacciones que corresponderían a 

la estructura sustentada en los apoyos ficticios. Para calen-

lar estas reacciones basta cortar la estructura a los dos la-

dos del apoyo correspondiente y sumar las fuerzas externas en 

los nudos. El número de apoyos ficticios que es preciso diera. 

ner para conseguir la fijación de la estructura se denomina - 

grado de desplazabilidad de la misma. 

Para el proyecto en estudio no es necesario efec-

tuar la tercera etapa del análisis para el método de Cross, - 

ya que los apoyos ficticios supuestos en este método se con--

vierten en apoyos reales en los que la resultante de fuerzan-

de desequilibrio de cada entrepiso estará absorvida por el te 

rreno mediante las anclas correspondientes. 

Se dice entonces que la estructura está restringi 

da contra los desplaamientos laterales y por tanto la fuerza 

resultante que fuera virtual en una estructura sin esta res—

tricción será la reacción horizontal que se transmita al ce— 



sistema de anolaje y el suelo. Eh la figura VI.2.f. se mues--

trapara uno de los entrepisos ol valor de la fuerza resultan-

4.e que impide el desplazamiento del entrepiso. 
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rro, misma que se dieoipa por ezfuerzos de friooi6n entre el — 
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Los momentos de empotramiento considerados en lar 

primera etapa del método de Cross, se calculan dependiendo de 

las condiciones de apoyo en loe extremos de las trabes. 

En este cano se tienen las siguientes condiciones 

para carga uniformemente distribuidas a lo largo de toda la 

trabe. 

CONDICIONES DE 
APOYO. 

MOMENTO DE 
EMPOTRAMIENTO 

CORTANTE 
ISOSTATICO 

Ate 4/(ibmA) Ile  
Me -Co) L 2  V 	= 

I 
4.) L_ 

2  

111 

l'' L 
Vzi 

-I 

12 

oí 
W 

tVz VZ 

Tonbn) 

L  

Me=CÁJ L2  Y 	... 
I 

LO L 
8 2 

I 

Las columnas no admiten desplazamientos laterales 

bajo condiciones estáticas debido a que están restringidos — 

por el sistema de anclaje al cerro, por lo cual las fuorzas — 

que producen los desplazamientos en cada entrepiso son atsor 

vidas por las anclas, entonces el sistema de distribución de 

momentos se reduce a las dos primeras etapas del método de --

Cross descritas anteriormente sin tomar en cuenta la compensa 

'ojón de momentos internos que impidan los desplazamientos la,. 
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torales. 

En tase a lo anterior se considera muy apegado a 

la realidad efectuar el análisis bajo cargas estáticas hacien, 

do la simplificación de distribución separadamente por cada — 

entrepiso empotrando las columnas en sus extremos lejanos. 

La resistencia a la flexión de columnas en cual— 

quier nivel de piso debe proporcionarse distribuyendo el mo--
. 

'mento entre las columnas inmediatamente arriba y abajo del pi. 

so en cuestión, en forma proporcional a sus rigideces relati—

vas y condiciones de restricción. 

Teniendo como datos para cada piso las rigideces 

relativas de sus elementos, se pueden obtener los factores de 

ciistribnoi6n del momento de desequilibrio del nudo mediante — 

la expresién I 

FD. = 	Ki 

1K 

el cual nos permite conocer la proporción del momento desequi 

librado que le corresponde a cada elemento. 

Con los momentos de empotramiento definidos para, 

cada trabe, se procede a la distribución del momento desequi—

librado en forma proporcional a las rigideces de los eleven-- 
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imeimpmaammamagel 

tos que oonourren al nudo hasta terminar el prooeso iterativo 

que nos da como resultado la obtención de los momentos y fan 

sao oortantes finales en lea trabes y columnas. La fuerza oca 

tanto en las «alumnas se obtiene como : 

Xs + Xi 
h 

y la carga axial por nivel sin considerar poso propio sobre —

la columna siert la suma de oortantee de las barras izquierda 

.derecha de cada nado en cada dirección. 

La oarga axial total acumulada morí la suma de --

.carga estática por cada direocián y el peso propio de tramos. 

Eh estetrabajo se efeotuó el análisis estátioo —

mareos ejes "4~  y n", figura:: Y1.2.8 y ilL2.h.; Son la 

supasioión de empotramiento de las columna': en. sus extremos 

lejanos y se presentan los odloulos para al 4,_ nivel do ambos, 

de manera ainilar se prooede para el reato de los niveles. 
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VI.3.— RESULTADOS.—  En las figuras VI.3.a. y --

VI.3.b. se  muestran los resultados de los momentos definiti—

vos sobre los elementos de los marcos ejes "4" y "C" respecti 

vamente, y en las figuras VI.3.c. y VI.3.d. los resultados de 

'fuerzas oortantes sobre todos los elementos y carga axial so.. 

::14x1e;colgiunath. 
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VII.- DUERO DE LA SUPERESTRUCTURA.  

 

     

 

El diseño de loa elementos de la superestructura 

se simplifica al considerar dnioamente loe efectos estáticos. 

Al partir de la premisa de que no existen desplazamientos re 

lativoc en la estructura y que por tal motivo no se generan 

elementos mecánicos sísmicos, el diseño de los elementos es-

tructurales de oonoretos trabes y columnas, no presenta gran 

importancia para los fines que se pretenden en este trabajo, 

sin embargo, paracomplementarlo se efeotda un diállweigP11 

tiendo utilizando el método de la teoría elástica, tradicio-

-nalmente usado, para la trabo del eje C en el 42 nivel y un 

tramo de la columna 4-0. 

En el diseñoo - preliminsx fueron definidag las di.-

mensiones de los elementos, con las cuales se obtuvieron ene 

rigideces para llevar a cabo el análisis definitivo de la ea 

,truotura, con loe resultados de dicho análisis se procede a 

efectuar la revisión de las seociones mencionadas y el °Ales, 

lo del refnerge neeeeario. 

VII.1.).- DISEÑO DE TRABES.  

a).- REVISION DE LA SECCION.- Los resultados de los 

elementos mecánicos de la trabe en estudio son loe grafi% 

don en la figura VII.i.a. cuya seccidn inicial es de 60 x 35 
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y el momento interno resistente de tal manera que se produzoa 

una falla balanceada es eegdn las expresiones de cálculo dedu 

oidas por la teoría elástica en el Capítulo V t 

Kr 1. K b d2 	15.53 (60) (30)2  ,.. 8.38 T0"1-M 

Puede observarse de la figura antes mencionada -- 

que el momento máximo actuante ea de 6.21 Tom-M por lo que la 

seoOldn es adecuada por momento, queda entonces la revisión - 

de:la sección por fuerza cortante. 

La fuerza cortante que resiste el concreto es 

Vc - Crb d 4.0 (60) (30) im 7.20 Ton. 

El cortante máximo aotuante ea de 7.61 Ton, la --

tiei:;oién resiste oaei por sí sola los efectos de fuerza cartea 

te, sin embargo, la diferencia de fuerza cortante (V') debe 

ser tomada. por el acero de refuerzo transversal y la seoción-

se considera adeouada para las acoionee actuantes. 

b).- ACERO LONGITUDINAL.- El acero longitudinal - 

en tensión puede expresarse en función del momento flexionan.. 

te como sigues 

átél 	X 	X X 105 2.22 
fe jd 	1700 (00884)-575 

la ml 2.22 N 



Asain. 
Pnin 

b d 

P 	. 	14 . 	14 . 0.0033  
ain 	iy 	4200 

AA 	0.0033 (60) (30) - 5.94 OW 
2 

min 

El Arca de aoero por flexión en la trabe será la— 

calculada de acuerdo oon el momento actuante, pero en ningdnm. 

caso podrá ser menor que 5.94 om
2
. 

Mediante esta expresión se oaloula el área de aol 

ro necesaria en tensión para oada momento máximo positivo y — 

negativo del diagrama de la figura VII.1.a. 

Para este caso en particular no se necesario mal 

mar acero en compresión debido a que la sección en capaz de — 

- resistir por •í sola dichos esfuerzos sin llegar a la falla,—

sin embargo, se colocará refuerzo por espeoifioaoidn de m'aro 

mínimo por flexión. 

En el oaao en que el momento actuante sea mayor — 

que el resistente de la eeoción para que se produzca la falla 

balanceada, la diferencia de momento debe ser tomada con ace—

ro de refuerzo en compresión. 

o).— ACERO TRANSVERSAL.— Si la tuerza cortante ag 

tuante en cualquier seoción de la trabe exoede a la resisten.. 
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te de la smooldn de concreto, es necesario oolooar aoero trena 

versal para resistir la diferenoia de cortante : 

v* . Va va . 7.61 .. 7.20 . 0.41 Ton. 

y la separacién de los estribos puede oeloularee mediante la - 

expreeidin t 

. 	0.75 v te d 
V' 

donde: 

Airea del aoero transversal en dos raías:. 

Esfuerzo de trabajo del acero de estribos. 

mi:Peralte efectivo de la trabe. 

Para la trabe en ouestidn, utilizando varilla de -

1/4" de diámetro, la separacidn requerida es s 

0.75 (2 sc 0.316) (2100) (3o) . 73 om.  
0.41 x 103  

Sin embargo, existen las siguientes restriooionea 

en °manto a la separaoi8n =taima por especifioacián del regla 

meato: 

1).- La eeparaoi6n será tal que una grieta poten-

cial a 45• que se extienda de la mitad del peralte del miem—

bro, 4/2, a las varillas de tensi411 longitudinales sea oruaa- 
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da por lo sanca por una línea de refuerzo en el alma. 

2).- El área del refuerzo transversal no será me-

nor del 0.15 % del área, b s, oaloulada (loma el producto del 

anclaba del alma por la separación del refuerzo transversal. 

La ■eparaoión máxima por especifioaoión para la-

trabe es $ 

4/2  - 	• 15 os. 

1' el área mínima de la varilla s 

9.0.0015 (60) (15) . 0.67 oj 
2 

En.00nclusign, se pondrán estribor oon varillas- 

As 3/8" a la separación de 15 os. 

DISERO DE COLMAS.  

a).- OENERALIDÁDIM.- El diaeHo de nolubnaa queds-

definido por la sección del oonoreto, el refuerzo longitudi--

nal y transversal, tales que sean capaces de resistir toda. - 

las aooiones externas que obran sobre ellas. 

La oonsideración del análisis de la estruotura tia 

jo efectos gravitacionales únicamente, reduce al máximo loa - 



elementos mecánicos en las columnas, dando como resultado - 

gran simplicidad en su diseño. 

De los resultados del análisis efeotuado en el --

Capítulo VI.3 podemos elaborar una tabla de datos para el di-

seño de la columna 4 -C en el primer tramo. 

TABLA DE DATOS 	COLUMNA 4-C 

TRAMO Px Py Plt Pool POP* PE  Mx My 

4-5 8.81 3.1 11.91 10.79 1.09 11.88 5.29 0.91 

3-4 13.57 12.28 25.85 21.37 1.09 34.34 2.38 0.41 

2..3 20.29 16.63 36.92 30.53 1.71 66.58 0.75 0.16 

1-2 19.86 16.34 36.20 29.93 1.71 98.22 0.11 0.06 

0-1 19.60  16.33 35.93 29.71 2.19 130.12 0.09 0.07 

De lá tabla anterior : 

P/ 	Carga estática del entrepiso en direcoián del eje 4. 
Py . Carga estática en direocián del eje C. 
Pt . Carga total de la losa por entrepiso sobre la oolumna 

+ PY) 
Pool  . Carga sobre la columna, corregida por carga viva. 

Poni • Peso propio de la columna por tramo. 

p . Peso total acumulado por cada nivel. 

Mx . Momento aotuante en sentido del eje 4. 

gy 	Momento actuante en el sentido del eje C. 

b).- REFUERZO LONGITUDINAL.- De la tabla de datos- 

de la columna, puede observarse que el momento flexionante so- 
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bre ella en ol primer tramo puede despreoiarse y su disoSo eg 

tt regido solo por carga axial. 

Si partimos del refuerzo minino de la oolumna 

absorver el esfuerzo por oontraooidn y flujo pllatioo do — 

0.01 y sabiendo que la seooidn es de 60 a 60, podemos oblata.—

las. la  carga axial máxima resistente de la se:mido y oomparax, 

la oon la carga aotuonte. Con ello se defino entonces el fan.. 

oionamiento de la columna. 

liaearga axial máxima de la socoión está dada por 

la Siguiente expresión : 

P 0.85 Ag (0.25 fl 	fe) 

donde $ 

Ag 	Area de la secoión transversal de concreto. 

p m Poroentaje de aooro longitudinal oon reepeoto al área tg 
tal de concreto. 
. 	• 

fs w, Esfuerzo de trabajo del aoero longitudinal. 

La carga axial resistente do la oolunna conoide--

rando el refuerzo longitudinal mínimo es 7 

P 	0.85 (60)2  [0.25 (225) + 0.01 (1700)] m 224 Ton. 

La oarga máxima aotuanto ea do 130 Ton por lo que 
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el acero mínimo de la columna con la sección transversal ori-

ginal es suficiente para resistirla. 

Finalmente el área de acero mínima longitudinal - 

es I 

As m 0.01 (3600) m 36 om2  

8 0 8 

o).- REFUERZO TRANSVERSAL.- Si el momento flexio- 

nanto en la columna es deepreoiable, la fuerza cortante es na 

la y 'por tanto el'refuerso transversal so define en base a la 

separación máxima y área mínima per especificaoión del regla-

mento del ACI-318-77 coso sigue : 

1).- El diámetro afinco para varillas de estri—

bos para confinar varillas longitudinales del No 10 o menores 

eerá del R° 3, y del No 4 para varillas longitudinales mayo—

res al N' 10 . 

2).- La separación de loe estribos no deberá (mol 

:.del¿ de,: 16 diámetros de la varilla longitudinal, 48 diáme—

tros de la varilla del estribo ni de la mínima dimensión de - 

la seeoión. 

Con fundamento en lo anterior, el diámetro del el 

tribo será de 3/8" y la separación estará definida por la me-

nor de los siguientes valores : 
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16 (2.54) 	40 

48 (0.95) - 45 

6 60 cm. 

)11 dieefio definitivo de la columna queda como si- 

gue 

1 4cm  

8 vare. N• 8 
Alatr. 0 3 dP40 

60 
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VIII.- ESTUDIO DE LA CIMEPTACION.  

Para que la estructura se comporte realmente bajo 

las condiciones de funcionamiento establecidas, es decir, --

principalmente que el efecto de las fuerzas accidentales sea 

tomado por la cimentacién, es necesario proporcionar los ele-

mentos de tal manera que sean capaceo de soportar en su tota-

lidad dichas acciones. 

Si las anclas de cimentación tienen grandes defor 

naciones, ésto repercute directamente en la estructura origi-

nando efectos de flexión y torsión en las columnas. 

En este Capitulo se estudiarán los elementos de - 

cimentaoi6n en cuanto a su comportamiento bajo esfuerzos de - 

trabajo.  para proporcionar sus características de resistendia-

que se tomarán como base para su diseño, efectuándose a la — 

vez el diseño de las asolan para un entrepiso asi como las ea 

ouadriaa y armado de una zapata de cimentacián. 

VII1.1.- ELEMENTOS DE CIMENTACION. 

Los elementos de cimentacián loe hemos dividido - 

en dos grupos principalmente, de tal manera de estabilizar la 

estructura bajo condiciones sismioas y estáticas respectiva—

mente. 

a).- ANCLAS.-  Ante lae solicitaciones accidenta,— 
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les la estructura tiende a desplazarse lateralmente, figura — 

VIII.i.a. la  fuerza de empuje se transmite del suelo a cada — 

entrepiso apoyado en él, dicha fuerza es considerada como el 

producto del peso del nivel por el coeficiente sfsmico correa 

pondiente expresado como un porcentaje da la gravedad. 

En el análisis de la superestructura fueron conaL 

dorados los marcos restringidos contra el desplazamiento late 

ral, figura VIII.l.b. motivo por el cual todos sus elementos—

estaban sujetos solo a fuerzas estáticas, de esta forma todo 

el sismo debe actuar sobre el sistema de anclaje, de tal mane 

ra que cada masa de entrepiso tenga el mismo movimiento late—

ral que el suelo y que por su rigidez no existan desplazamien 

tos relativos entre los entrepisos. 

La función principal de las anclas es impedir los 1 

desplazamientos relativos entre loa distintos niveles de la — 

estructura, además de estar soportando a la vez las fuerzas — 

horizontales estáticas originadas por una asimetría en la es—

tructura en cuanto a cargas y condiciones de apoyo. Las fuer—

'zas que impiden el desplazamiento en cada entrepiso de un max 

co no actúa sobre loe elementos de la superestructura, sino 

en un apoyo real proporcionado por las anclas, sin embargo, — 

la superposición de efectos estático + sismo es la que propon 

oiona condicionas mas desfavorables en su diseño. 

Las anclas estarán trabajando solo a tensión, ya— 
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que los efectos de compresión descargan directamente sobre el 

suelo, por esta razón serán de acero de alta resistencia adhe 

rido a un volumen de concreto que tranaifera los esfuerzos al 

suelo como se muestra en la figura VIII.l.c. 

b).- ZAPATAS AISLADAS.- Las zapatas aisladas son- 

los elementos que resisten las fuerzas estáticas que descar—

gan las columnas, así como los momentos en la base originados 

por los giros en las trabes debido al peso que gravita sobre-

ellas y de las columnas. 

La determinación de zapatas trabajando aisladamen 

te fué tomada en base a que el suelo ea muy•rigido y no exis-

te posibilidad de asentamientos diferenciales, la capacidad - 

carga del suelo considerando un factor amplio de seguridad 

es sulidiente para proporoionarnos dimensiones razonables en 

las zapatas. 

Se tomará coma premisa que todas las zapatas aje-

ladatiseán de dimensión >cuadrada. 

Fug descartada la posibilidad de zapatas corridas 

debido a lo errático de la topograffa en la cual no fué posi-

ble hacer coincidir niveles de desplante de zapatas comunes - 

sin efectuar excavaciones considerables en la roca. 
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VlII.2.— COMPORTAMIEWIO Y MODOS DE FALLA DE LAS 

ANCLAS. 

Cada una de las anclas estará sujeta a los diferen 

tes tipos de falla dependiendo de las solicitaciones, caracte—

rísticas de resistencia del ancla y propiedades mecánicas del—

suelo, las cuales se enumeran a continuación: 

a).— Falla del terreno por esfuerzo cortante. 

b).— Falla por adherencia entre el suelo y el con 
creto. 

o).— Falla por adherencia entre el concreto y la —
varilla del ancla. 

d).— Falla por esfuerzo de ruptura en tensión. 

El sistema de anclaje debe ser diseñado tomando en 

. 00nsideraci6n todos los tipos de falla posibles revisando loa 

esfuerzos para cada uno de :Aloe, de tal manera que el esfuer 

zo actuante no rebase los límites permisibles para cada una de 

las condiciones. 

1).— FALLA DEL TERRENO POR ESFUERZO CORTANTE.—  La, 

fuerza de tensión del ancla tiende a hacer fallar por despren—

dimiento a una masa de suelo correspondiente a un volumen ds--

,limitado por una superficie que puede oonsiderarse cónica. Fi—

fura VIII.2.a. 



FALLA HIPOTET1CA DEL SUELO CONSDMADA 

r"1

ANCLA  

1  

VOLUMEN DE SUELO 
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CORTANTE 

FALLA REAL DEL SUELO POR ESFUERZO CORTANTE 
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ANCLA 
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7 
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CORTANTE 

FIGURA ME. 2. a. FALLA DEL SUELO POR CORTANTE 



95 

La magnitud del esfuerzo resistente a la falla del 

suelo depende principalmente de la fuerza de cohesión de las — 

partículas que lo constituyen, dichas fuerzas actdan en direc—

ción tangencial a la superfioie de falla por corte. 

El problema por falla del suelo se solucionalpro--

porcionando una longitud adecuada del ancla de tal manera que 

la fuerza total resistente se incremente al tener mayor super—

ficie de resistencia por cohesión del suelo. 

Para establecer la solución a este problema, es de 

cir, encontrar una expresión que nos proporcione el valor de — 

la longitud del anola necesaria para que ésta no desprenda la 

masa del suelo debido a una aplicación de fuerza de tensión --

producida por un jalón de la estructura bajo efectos sfsmicos 

o por consideraciones estáticas, partimos de las caracterfsti—

cas geométricas del volumen del suelo supuestamente desprendi— 

' do, así como las propiedades mecánicas del mismo. En la figura 

VIII.2.b. se  representan las oaracterfsticae meoánicas y geomé 

triase de la masa del suelo que se usan en la deducción de la 

expresión que nos permite oaloular la longitud necesaria para—

cada ancla. 



MECANISMO DE FALLA DEL SUELO POR ESFUERZO COR-
TANTE. 

Si aislamos una diferencial de área podemos repre-

sentar el dianrama de cuerpo libre de las fuerzas resistentes-

que falle por cohesión. 

de 

dA 

La resultante dT representa el valor de una fuerza 

resistente correspondiente a la unidad de área de la falla su-

puesta, la cual puede descomponerse en sus dos componentes or-

togonales, una en direcci6n normal a la superficie y la otra -

en dirección tangencial a la superficie de falla correspondiere 

te al esfuerzo de cohesión entre las partículas del suelo. 

La diferencial de área se ptiede exprener como 

dA a r.ct 

el valor de 4T en funci6n de sus-enmrnnente‹..1 está dado per : 

h 
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CY=C seno( 	Ecos o< 

¿y2¿ sen c.< 

Cy. C cos 

C Sen « 	t Cos 

§encX  
Cos cr.c 

t= C Tan c< 

Q la cohesión ea igual a : 

t Ctg c‹. 

• Y el valor de dT es la suma de las componentes 

verticales de "t" y "C". 

dT 	Cy + ty 

C Ces oc + t Sen oc 

dT nos representa una fuerza de resistencia en — 

97 
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la unidad de área ( dA ), la suma de todas las fuerzas dT se—

rá la fuerza total resultante en dirección de la fuerza de --

: tensión del ancla, por lo tanto la resistencia total del sue—

: lo bajo la acción de una fuerza de tensión del ancla será la 

todas las diferenciales de fuerzas corresperdientes a 

cada diferencial de área, de aquí que dicha fuerza resistente 

será la integral de todas las diferenciales de fuerza dT con 

resneoto al área total, ésto es : 

dT = ( C Cos 	+ t Sen 	) 

si cos 	t Len o< dA 

T  if (c r.de„de„coscx 	t r.de.ds Sen ok) 

m s. 	s. 
T

J
C r de ds Coso( +

o
r f t r de ds Senct --(8.1) 

ir

:  o o 	o 

Sen Oc = 	r 

8 

r = S Sen « 	(8.2) 

Sustituyéndc 	' la exvresión (8.2) en (8.1) 

T . ".5C.$ ceno( .de.dS.Co(+ 
Jr 	

0 	 en' s. 
t .5.Ser.-x dtNdS.Sen e< 

o  O O 

(8.3) 



2i7 5. 	 .elr S. 

Q C Seno( Coso( j.0 oS.ds.da + t Sen2c<10  fo  S.ds.d9 
S 

Integrando primero con respecto a e 

Sen 	Coa o< (e ) 	Sde + t Son 04‘91 
eir  so  

Sds 
2fff 50 

o 
2 

. 
1 

o 
o o 

Si Q Q O, al sustituir el limite inferior ee anu- 

lan. los dos términos y queda solamente 

So 	 Sir  
C Sen oC Coa oC. Trf Sds + t Sen2c‹. . 2 TT Sds 

Integrando ahora con respecto a S tenemos 

2 
 C s.., cose<

2 	 2- 
'+ 2 TT t Sen2o( 52  
o o 

Y sustituyendo los limites queda 

-Ir C Seno< Con o( So2  + 7T t Sen2o( 

Tr Sen04 So
2  ( C Coa « + t Sen ol 	(8.4) 

De la geometría de la superficie de falla se pue-

de expresar el valor de " So " en función de la longitud del 

99 

Los valores de C, t y o( son eonetantes y pueden 

salir de la integral. 



ancla de la siguiente forma 

Cos o( = ho 
So 

So = 	ho 
Con o< 

Sustituyendo (8.5) en (8.4) 

TT Sen oc ( ole÷°,7,1-)2  [C Ces « + t Sen o<] 

Trho2  Tan °I  [e Cose< + t Seno(] 
Coso( 

( 1rho2 
 Tan o(  C + t Tan cK) 	(8.6) 

,Si la falla está considerando por corte, entonces 

la inclinacidn de la superficie será aproximadamente de 45°T— 
bajo esta suposici6n, 

Tan CK = 1.0 

C t 

Por lo tanto, la expresión se reduce a I 

T 	h02 	+ C ) 

T 	2We he2 	 (8.7) 

Del estudio de mecánica de suelos se sabe que la-

oohesi6n del suelo debe ser aproximadamente C = 0.4 Kg / cm
2, 

podemos en base a ésto conocer las longitudes de anclas para 

distintas fuerzas de tensión aplicadas, como se muestra en la 

100 

(8.5) 



101 

tabla VIII.2.o. segdn la axpresidn (8.8) 

ho 
T 

(8.8) 
2 77 C 

T (Kg) ho (cm) 

1,000 20 

2,000 28 

5,000 45. 

10,000 63 

15,000 77 

20,000 89 

30,000 109 

50,000 141 

TABLA VIII.2.o.— LONGITUD DE ANCLAS FOR CORTE. 

?).— FAI*LA POR ADSZBENCIA ENTRE EL SUELO Y  

CONCRETO.—  Otra falla posible en las an---

olas al estar trabajando a tensión, es debido a falta de su—

perficie de contacto entre el suelo y el conoreto de relleno—

en los barrenos, tal que no proporolono nna adherencia adecus 

da para resistir dichos efectos. (Figura VIII.2.d.). 
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r_wc TERRENO 

o 

Fuerza de tensión_del ancle. 

Diámetro del barreno. 

Esfuerzo de adherencia entre suelO y concreto. 

,Longitud del ancla. 

POR ADHERENCIA SUELO CONCRETO.  

te fuerza resistente por adherencia está dada por 

el producto delárea superfiCialAS1 barreno y por el feefUer—

,,zodéádherenCia-entre suelo ycencreto, ásto es 

Ta 

7T D'. 
	 ( 8.9) 

= l'úerza resistente por adherencia. 

El Próblemú daadhereacia se concreta a prororcie 

narúna combinación adecuada de longitud del ancla y el diáma. 

tro..:'del 'barreno. El ditMetro derbarreno está restringido a --

permanecer - constante puesto que no es posible estar cambiando .  

-dé :brocas durante su Construcción, lo cual implicaría un cos— 



1 

1 

1 

será 

Ud., 
F.S. 
	(8.10 

22_ - Fuerza éltima de teneidn.  
Ares superficial. 

Por lo que el esfuerzo de diseño por adherencia 

1 

l03 

to mayor, por lo que la fuerza resistente por adherencia oon& 

óiondo el esfuerzo resistente está en funcien directa de la -

longitud de la barra. 

El diámetro de barreno utilizado en esta oonstrug 

reoonienda de 3". 

El esfuerzo de adherenoia entre el suelo y el oca 

oreto se obtuvo de pruebas de oampo, lao oualee oonsisten en 

'someter-,asolas de diferentes longitudes y diámetros de vari—

lla a tensiones mediante un dispositivo de prueba mostrado en 

la figura VIII.2.e. hasta haoer fallar por.adherencia el con-

,oreto que envuelve el ancle. Be mido el valor de la fuerza 

con la que falla en base a la cual se oaloula el esfuerzo ra 

sistente de adherenCia. Para fines de diseEo se recomienda --

usar un factor de seguridad do 3. 

El esfuerzo resistente de adherencia se puede oaJ 

<salar como : 



4•,1. 



T . 59 h„, 	ho T 
59 

Si "h: está en contrmetros, "T" estará en Irgo., y 

te'h,ilando .n tiene 

T (Kg) ho (cm) 

1.000 17 

2.000, VI 

5,Q00 85 

10.000 170 

j5.000 224 

20.000 338 

30.000 508 

50,000 847 

TABLA VIII.2.g. LONGITUD DE ANCLA FOR ADHERENCIA. 

104 

 

'Eh la tabla VIII.2.f. se  muestran los resultados-

de las pruebas in situ así como los valores del esfuerzo de - 

diseño por adherencia para las distintas combinaciones de dil 

metros y longitudes. Para fines de diseño de anclas se tomó - 

como base un promedio de U = 2.5 Kg/cm2, con Seto valor y el 
1 

diámetro del barreno de 3" se proporcionan las fuerzas de tea 

eidiadel ancla que ea capaz de resistir a distintas longitu--

des,.de donde 

 

T 77( 7.5 om ) ( ho ) ( 2.5 118/03:2  ) 



105 

No. 

Anclas (in) 

LONG 

(cm) 

ASUP 

(cm2) 
Pu 

(Ton) 
ESF.ADH.ULT. 

U 	(E/cm2) 
ESF.DE DISEÑO 
Ud (Mg/cm2) 

1 3/4 " 175 4123 28 6.79 2.26 

2 3/4 " 200 4712 36 7.64 2.55 

3 1 	" 225 5301 . 	42 7.92 2.64 

4 I 	1 	" 150 3534 31 8.77 2.92 

5 1- 	N 300 7069 60 8.48 2.83 

6 1-fr 	" 275 6479 49 7.56 2.52 

• Z al 15.72 

Ud prora = 	Ud 	= 15,72 lu 2.62 : 2.5 Kics2  
N* nuez; 	6 

TABLA VIII.2.f. RESULTADOS DE PRUEBAS POR ADHERENCIA IN SITU. 

3.—).— FALLA POR ADHERENCIA ENTRE EL CONCRE  

TO Y EL ANCLA.— En elssintema de an—

claje al cerro es necesario que exista adherencia entre e) --

concreto que cubro el volumen del.barreno y el ancla introdu— 

cida en 41, de manera que emboce materiales es encuentren li—

gados entre sf. El esfuerzo promedio de adherencia resistente 

entre el concreto y la varilla dependen Prinoiphlnente del — 

diámetro de varilla y la resistencia del oonoreto, asf como — 



FIGURA.IE 2h. FALLA POR ADHERENCIA CONCRETO VARLLA. 

T 

VARILLA CORRUGADA 
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del tipo de varilla ( lisa o corrugada ), del tamaffly, de la - 

po3ici6n en un lecho, del tipo de espécimen de prueba y de — 

otras variables de menor importascia y puede representarse --

por la expresión 

K 

Eh base a ensayes de pruebas de especímenes en la 

bOratorio el reglamento del ÁCI-63 propone un esfuerzo de — 

adherenoia entre concreto y acero obtenido por la expresión 

3.2 Cfe 	(8.12) 

, 	, 
m. Esfuerzo do,  adherencia kKg/c=

2  ), 

, 	. Resistencia.  del concreto (Kg/cm2  ). 

Diámetro de la varilla (cm). 

Conocido el valor de.„4511, puede determinarse la - 

longitud de desarrollo necesaria para que los esfuerzos de -- 
o. 

-adherencia equilibren a la fuerza lie tensión del ancla median 
o•• 

,te la ecuación : 	• • 

hb 	1 
 • 1.. 	

(8.13) 

ho= Lonpitud de asárrollo (cm). 

'I' a Perímetro de 

Némero de varillas que forman el ancla. 
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Si sustituimos la ecuación (8.12) en la ecuación 

8.13) 

,r7 
n.P fa 

2 n.P tc 

	 (8,14) 

Si.consideramos los siguientes valores que son -- 

250  Xg/orn 

3.2 TT (1) 425E1 

ho e  0.00629 T 
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Al igual que para los tipos de falla anteriores — 

podemos efectuar una tabulación de valores longitud de vari—

lla para distintas fuerzas de tensión, como se muestra en la 

tabla VIIl.2.i. 

T (Kg) ho (cm)  

1,000 6 

2,000 13 

5,000 31 

10,000 63 

15.000 94 

20,000 126 

30,000 189 

50,000 314 

TABLA 	LONGITUD DE ANCLA POR ADHERENCIA CONCRETO — 

VARILLA. 



a la tensión dentro de un valor en el que la varilla trabaje — 

adecuadamente sin que se presenten deformaciones considerables 

que puedan afectar el comportamiento supuesto de la estructu-- 

En - este-tipo de falla se cuidará principalmente, — 

el control de las deformaciones más que la falla. por ruptura,—

sin embargo, las anclas se diseñarán por esfuerzos permisibles 

tensión y se revisarán por deformación. 

De lo anterior se puede escribir : 

T 1: Ts 

donde 

T . Fuerza de tensión en el ancla, (kg). 

Ta. Fuerza resistente a la tensión del ancla (Kg). 

Lafuerza resistente a la tensión del ancla se --

valda como 

Te . fe As 	(8.15) 
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4.—).— FALLA POR ESFUERZO DE RUPTURA A LA TENSION. 

 

      

Otra posible falla del ancla al estar traba 

jando a tensión es debido a que se someta a un esfuerzo deAra 

bajo mayor que el esfuerzo de ruptura, ésto se evita proporcio 

nando una sección adecuada considerando el esfuerzo permisible 



110 

/ fs e Esfuerzo permisible a tensión (Mg/cm2  )  

As = Area transversal del ancla (cm2) 

La deformación por tensión en el ancla se puede — 

deducir- de- la ecuación 

Esfuerzo de tensión 	(8.16) 
Módulo de elasticidad 

(8.17) 

(8.18) 

Sustituyendo (8.17) y (8.18) en (8.16) : 

L 	E 

y la deformación por tensión del ancla está da, 

_ 	(8.19) 

Si existe adherencia perfecta entre el con-r—

creto y la varilla, tus deformaciones son iguales es decir, 

no 'existen desplazamientos por tensión relativos entre los ...—

dos materiales, y si toda la masa de concreto del'ancla está 



perfectamente adherida al suelo, entonces la deformación se - 

presenta solamente en la junta entre dicha masa y el elemento 

en el cual se sujeta el ancla a la estructura. 

Si no se permite una longitud muy grande de la vl 

pilla en la zona de transición de esfuerzos, se estarán res—

tringiendo al máximo los desplazamientos en las anclas y solo 

quedan expuestas a fallas por ruptura y es totalmente indepen 

diente a la longitud de la varilla. En la tabla VIII.2.j. se  

presentan los diámetros de varilla necesarios para distintas 

fuerzas de tensión de acuerdo al esfuerzo permisible inoremen 

tildo en un 50% debido a que la fuerza en el anola estará regj 

.da por la condición estática combinada con el sismo. 

fe 	1,700 x 1.5 2,550 Kg/cm2  

Ti. As fa 

T 
2,550 

T (Kg) VARILLAS 

1.000 113 5/ 16- 
z,000 1 II, 1/2 " 
5.000 ti  _-1-g-5/8  
10.000 1 0 1 " 
20,000 1 0 1 	1/42, 
30,000 1 0 1*t____ 

2 0 	1 -Ir " 50.000 

TABLA VIII.2.j.- DIÁMETROS DE VARILLA POR TENSION. 
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V111.3.- D1SEk DE LA Cr!ENTACICF. 

a).- ANCLAS.- En el diseño de las anclas de 

ben considerarse las acciones estáticas, así como la comtina-

ción estático más sismo. Dei análisis estático sé han obteni-

fuerzas horizontales en cada nivel de los narcos que -, 

tienden a desplazarlos lateralmente debido a la asimetría geo 

métrica y de cargas, ahora se efectúa un análisis sísmico pa-

una de las masas de entrepiso, las cuales transmiten-

efecto al sistema de anclaje al cerro el cual evita los 

desplazamientos. 

En el presente -trabajo se desarrolla el criterio-

general de diaefio de una cimentación anclada al cerro, lá 

Cual-  implica considerar principalmente la combinaoién de los . 

efelitoe:estAticos y sísmicos, ein embargo para fines de propon 

ciOCár el criterio en forma explícita, se hará el estudio so-

las acciones accidentales despreciando las acciones 

estáticas para cada nivel. 

Para un cano real deben considerarse dichos efec-

tos ya que éstos incrementan considerablemente las acciones - 

sobre los elementos de cimentación. 

Para la combinación estático y sísmico se perMi—: 

incrementar los esfuerzos de trabajo en los materiales, - 
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si ésto no se considera, entonces puede compensarse con la --

omisión dedos efectos estáticos sobre la cimentación horizoa 

tal. 

La fuerza sísmica por cada entrepiso se encuentra 

aplicada en su respectivo centro de masas y su dirección de--

,pende de la dirección del sismo. 

La reacción de la cimentación por fuerzas horizoa 

tales se encuentra en el centro de rigideces de los elementos 

que la constituyen. 

Si ambos puntos coincidieran, la cimentación esta 

rfaeujeta solo a eafuerzoc.directos, logrur 4sto en 'este ti-

po:dm Cimentación resulta imposible debido a la heterogenei--

iaa placas 'dé piso y de la configuración del terreno. 

:'Podrlalograree solo en dirección normal al cerro, sin eMbar* 

dirección tangencial siempre existirá una excentricidad 

del punto de aplicación de la fuerza al centro de reacciones 

de la cimentación, por lo cual estarán actuando esfuerzos pre 

ducidos por el momento adicionados a los esfuerzos directos. 

La magnitud de la fuerza sísmica para cada nivel-

es función directa de la,  masa y de la aceleración del suelo - 

ya que cada piso se encuentra sujeta a él, es decir, el des--

plazamiento relativo entre dos niveles consecutivos es nulo - 
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debido a que el suelo experimenta el mismo desplazamiento en—

cualquier punto de la estructura. 

El coeficiente sísmico se define como la acelera—

alón que experimenta la base en relación a la gravedad para — 

sismo máximo esperado. De esta forma la fuerza sísmica pa... 

cada nivel se calcula por la expresión s 

Psi = C.S. . Wi 

donde : 

Psi = Magnitud de la fuerza sísmica por nivel. 

Wi 	P=netetal as cada antrapise. 

C.S.= Coeficiente sísmico. 

El coeficiente sísmico asignado para el caso en — 

estudio según las características del suelo y la zona sísmica 

Una vez conocida la magnitud y el punto de aplica 

ciÓn de la fuerza sísmica en cada masa de piso puede efectuar 

se el análisis de rigideces de la cimentación con lo cual se—

determina el centro de reacciones ante las solicitaciones h 

rizontales. Conocido el centro de rigideces que proporciona — 

el sistema de anclas puede calcularse la excentricidad que -- 
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origina un momento en la placa de piso. 

La fuerza sísmica es recibida por las anclas en - 

esfuerzo directo a tensión o compresión cuando el sismo es --

, normal a la resultante de los esfuerzos resistentes al volteo 

producido por el momento, y en esfuerzo cortante cuando actúa 

- en dirección tangencia' al cerro. Eh general nunca estarán ac 

tuando aislados los efectos de la fuerza sísmica en cuanto a 

su acción normal o tangencial mencionadas, sino que se presea 

:ta originando acciones combinadas, ésto se soluciona descompe 

siendo la fuerza sísmica en dos direcciones ortogonales tales 

que sean congruentes con las direcciones consideradas para 

las anclas en el estudio de sus rigideces. 

El momento se compensa por un sistema de fuerzas-

de tensión y compresión tomadas por las anclas. 

La distribución de estos esfuerzos proyectados -- 

con respecto a una línea de referencia tienen una distribu— 

ción lineal si se considera que se encuentra dentro del rango 

elástico del material homogéneo por lo cual es aplicable la - 

fórmula de la escuadría para calcular los pares de fuerzas --

que compensan el momento desequilibrante. 

Del estudio de los diferentes modos de falla de - 

las anclas puede observarse que en promedio el tipo de falla- 
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que determina la longitud de proyecto del anola es por la ad-

herencia entre el suelo y el concreto, seto se oumple siempre 

y cuando se respeten las hipótesis del estudio. Indietintamea 

te de que la falla por resistencia al esfuerzo cortante del - 

suelo no presente problemas para el dieefio de la cimentación,-

deben respetarse las oonsidoraoionea heohae para este oaeo. -

La primera suposición para el estudio de este tipo de falla-

ftté que la fuerza de tensión del anola estaba aotuando en di-

rección normal a la tangente del cerro en el punto donde Eso- 

Mz. 
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1.-ESTUDIO DE PLACA DE PISO.  

Con la finalidad de exponer el procedimiento de - 

anclas, es necesario analizar el oomportamie2 

estruotura-anolajo, el cual depende principal 

mente de la configuración del terreno, magnitud de la losa de 

'pito y_dt los ejes a los cuales se sujeta toda la masa del pl 

Para e/ estudie de -la placa de piso se considera, 

`111II.3.a. en la cual se representan con fleohas las anclas oo 

rrétpondientes.a cada eje aotuando en dirección normal a la - 

tangente del oerro en el punto de intersección con la plaoa,-

recta el punto 1 con el punto n, ten,. 

la cuerda que nos define la linea sobre la cual se en-

cuentra el centro de rigideces de las anclas. Cada una de las 

, 	, 
sistema de eewortogonales, tal que el eje de las absoi-- 

sal::tea m'eje que una loe puntos de aplicación de las anclas 

1tpcCac w -y- 411. cje do las ordenadaa un eje perpendicular al - 

anterior., E1-:'origenr del'eistema de ejes debe ooinoidir con el 

:lo de reacaionaa 'dal e1etnio da analaja. 

/ató Componentes do la fuerza sfsmióa tienen su 

ea'cleaplicación eaciéntrioa al oentro de rigideoet de las la 

olas por lo:oualCriginap un .momento Ilezionante en las dire2 

cioneareapecitivaa.- Sea una:placa de piso cualquiera, figura- 
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FIGURA.. 3 a. PLACA DE PISO ANCLADA AL CERRO 



fuerzas en lae anclas puede descomponerse en Eme dos oomponen 

tea ortogonales en dirección de la ouerda y normal a ésta ren 

peotivamente. A las fuerzas de las anclas se les ha asignado—

'la letra "T" independientemente de que se trate, de fuerza de 

ntompreáión -:o 'de tensión, el subindice indica el nudo de refe—

renoia..1 la componente de la fuerza en dirección de la cuer—

da se le denomina como Tit y en dirección normal Tiu, la in—

clinación de las fuerzas de las anclas con respeoto a la nor—

mal a la ouerda está definida por sus ángulos C>( . 

Podemos esoribir con referencia a la figura: 

Sen CA 	Tu.T Coe 

	

1 	1 	1 	1 

t 	T
2 
 Sen O(2 	T

2u 
= T

2 
Cos i')

2 

• 

• 

	

Tnt = Tn Son Q< r. 	Tnu = Tn Con 0<n 
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2.- DIRECCION DEL SISMO QUE PRODUCE EFECTOS DESFA 

VORABLES EN LAS ANCLAS DE CIMENTACION. 

Supongamos una configuración cualquiera del terrg 

en contacto con la losa de piso. Aceptando que el centro - 

rigideces del sistema de anclas se encuentra sobre la cuez 

que une las anclas extremas de la losa, la fuerza sismioa 

podrá actuar en cualquier dirección sobre la placa de piso, - 

concentrada en su centro de masas y los efectos producidos --

por ésta serán resistidos por 

• La fricción desarrollada entre el suelo y la 

placa en contacto. 

▪ El esfuerzo cortante del suelo cuando la --

fricción no es capaz de desarrollar el es- 

fuerzo total actuante. 

Las anclas, actuando en esfuerzos produci—

dos por fuerza directa y por un momento de-

sequilibrante. 

Tratar de lograr la existencia de fricción entre 

1 suelo ,y la plana de piso presenta problemas constructivos 

pur lo que se hará trabajar el suelo por esfuerzo oortante an 

te la acción de fuerzas en dirección de la cuerda antes men-- 
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oionada, cuya linea de falla será dicha cuerda. 

Considerando para el estudio un sistema de ejes — 

ortogonales en el que el eje de las abscisas sea la cuerda --

que une las anclas extremas y el eje de las ordenadme un eje 

perpendicular a ante y cuyo origen coincida con el centro de 

reacciones del sistema de anclas, como se muestra en la figu, 

ra VIII.3.a. 

Las condiciones de trabajo de las anclas son fun—

oidn de la.direoción en que actde el sismo; por tanto deben — 

ser diseñadas de tal manera que cubran todas las posibles coa 

binaoiones de los efectos que esto produce. 

Las condiciones más desfavorables no as pueden --

obserVar por simple innpeooi6n, sino que es necesario determi, 

mar el valor de la inolinaoidn que produzca los mayores es+ 

fuerzos sobre el sistema de anclaje. 

Supszeamos que el sismo actán-cn una-  dirsooiln 6 

non respecto al eje -t (figura VIII.3.a.) la fuerza Fs que — 

acida en el centro de masas de la plaoa puede descomponerse — 

en dos componentes ortogonales en dirección a los ejes de re—

ferencia t, u . 

Pst m Fs Coe C 	(8.20) 

Fsu 	Fs Sen 9 
	

(8.21) 
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cada una de estaco componentes tiene una excentricidad en y 

C:t respectivamente con respeoto al centro de reacciones de 

laa anclas, mismas que producen un momento a la plana t 

Mt m Fot .eu 
	

(8.22) 

Mu = Fan .et 
	

(8.23) 

El momento de desequilibrio será la suma alga--

braica de acuerdo a una convensién de signos prevista de los 

momento producidos por cada una de las componentes sísmicas: 

Md = Mt Mu. 	(8.24) 

Se descarta la posibilidad que el sismo pueda --

efectos desfnvorables cuando las componentes de la 

fuerza efsmica produzcan momentos de sentido opuesto con reta 

pacto al centro de rigideoes, analizando entones solo cuan— 

•=ele dichos efectos se sumen, sustituyendo (8.20) y.(8.21) en—

.(8 22) y (8.23) y a la vez en la ecuación (8.24) se tiene : 

Md e F13 coa e • CU + Fs Sen e •et 
Md m  Fs (eu co. e + et Sen e ) 	8.25) 

La componente en dirección del eje u producL 

r1 un esfuerzo axial que se distribuye proporcional a la en 

ción de las anclas, si ésta se considera constante podemos — 

representar el área como un valor unitario, tomando como un—

valor n al número de anclas en caso de encontrarse trabajan—

do en grupos. 
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De esta forma el esfuerzo producido por jalan di—

recto estará dado por 

fi = E22 
	

(8.26) 
At 

siendo At la suma de todas las áreas de las secciones de las 

expresando la ecuación (8.28) en función del ángulo de incli—

nación e de la fuerza efernica con respecto al eje t 

fd 	re Sene + • (  a Con e (.1.Sen 	) 	(8.29) 
At 	S 

El esfuerzo producido por el momento desequili—

brante dependerá del numero de anclas así como de su posición 

respectiva y estará dado por z 

f2 = Md 
	 (8.27) 

S 

el esfuerzo total actuante estará dado por la suma de los es—

fuerzos producidos por carga axial y momento el cual se defi—

según la fórmula de. hueecuadrla 

fd f1 + 

f 	+ Md 
	

(8.28) 
At S 

de esta ecuación puede deducirse el valor de la inclinación —

que produzca los esfuerzos máximos sobre las anclas maximizan, 

do la función mediante la primera derivada igualada a cero. 

dfd 	Cos 	I ra  e“ Sen e Fz 	Cose o -a-é; At 



1 cose - eu sane + et Cose = 0 
At 

dividiendo la ecuación entre el Cose) tenemos 

e. Tan 8 + et o o 
At 	S 	S 

Tan e =+ et -S- 	At 	S 

Tan e = S 
AtCu 

Árc Tan 

et 
eu 

(+ e, 
(8.30) 

ésta eXpresiffic nos define el valor del ángulo do inclinación — 

de la fuerza sísmica que produce el máximo esfuerzo para cada 

-ancle en esPe‹,iaVI ::y51 que cada, una- de ellas tendrá un valor de, 

que lé origine un esfuerzo máximo Por lo cual 'es necesario—

ancla aislada para su respective esfuerzo máximo. 
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3.— CENTROIDE DE REACCION DE LAS ANCLAS. 

El sistema de anclas puede trabajar en forma ais—

lada o consideradas en grupos, en este dltimo caso el efecto 

equivalente del grupo puede representarse por una sola actuan 

en au oentroide, como se muestra en la siguiente figura, 

R£3ULTAAtTC DEL 6RZIPO 
-Of A A/CV #7 5 Ah 

CONTORNO OE LA  
10:›9 IDE P/.5 C 

la finalidad de obtener el valor de la excen— 

trinidad en direocidn del eje t, es necesario calcular el oca 

troide de todo el sistema de anolaje mediante el, siguiente -- 

pracedimiento'r 

a).— Proyectar sobre el eje t la componente de las 

anclas en direocidn del eje u. 

rli 

Ni 

CCM 7;',PM.7 
OE LA ZOlit2 



Se supondrá para oada ancla un área con valor unj 

tarso por varilla. 
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ni ,= Ni Cosc›Li i Area del grupo de anclas Pro—
yectada. 

Ni . Número de anclas t Arca total del grupo de- 

anclas. 

t).- En el estudio interesan principalmente todas 

'las componentes de la fuerza Ni en direcoi6n del eje u que --

son las que resistirán los esfuerzos combinados máximos ya --

que las componentes en dirección del eje t serán resistidas - 

por el cuelo a esfuerzo cortante, el cual tiene una amplia ce, 

paoidad para soportar este tipo de efectos. 

Al área de cada ancla proyectada en dirección u,-

oi 1c aupcna quo tocarán una secoidn constante, se representa 

rd solo por un valor ni, el cual estará representando dicha - 

área proyectada según el tinguloCi.i oorrespondiente. 
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c).— Calculo del centroide de anclas tomando momea 

tes estáticos con respecto a cualquier ancla, se recomiendo to 

marlo uon respecto a cualquier ancla extrema de la siPuiente — 

forma 

X4: 

JE ni Xi 
ni 

de ertá'forma queda-determinado el centro de reacciones del — 

sistema de anclaje al cerro. 

4.— MOMENTO DE INERCIA Y MODULO DE SECCION DEL SI2 

- TEMA DE ANCLAS. 

El momento de inercia o momento de segundo orden 

de un área con respecto a un eje dado puede definirse por la 

suma de los productos obtenidos al multiplicar cada elemento 

del área por el cuadrado de su distancia al eje dado. 

2 
Ix =J y dA 
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Para nuestro caso 

Iu = t t2  d n 

Iu = 	ni ti
2  

i=o 

=_Momento de inercia con respectó al eje u. 

Componente de las anclas en dirección u. 

= Distancia del centroide de anclas a cada ni 

c 

Iu =S ni ti2  

El módulo de sección de todo el sistema de anclaje 

--------- 

está dado por : 
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I = Momento de inercia con respecto a un eje dado. 

Y = Distancia del eje a cada punto considerado. 

Para nuestro caso I mil ni ti2, y . ti, de donde: 

Si m Zni ti2  
ti 

Si = Módulo de sección en dirección t. 

ti = Distancia del oentroide de anclas a cada ni— 

correspondiente. 

.— FUERZA AXIAL DE DISEÑO PARA LAS ANCLAS. 

Conociendo el centro de reacciones del sistema de 

anclas se definen sus excentricidades que en combinacián con—

el módulo de sección y el área total de anclas se calcula el 

ángulo Md que produce para cada ancla un esfuerzo máximo fd. 

' La fuerza actuante en cada ancla en dirección del 

serás 

= idi . ni 

y la fuerza de diseño de cada ancla será la proyectada en di—

rección del ancla original y a su vez proyeotado a 45° con — 

respecto a la horizontal, de donde: 

Fdi= Fui. 

 

Coa ¿x Cos 45° 
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El área de cada ancla queda expresada por t 

Fdi 
Ft 

Esfuerzo permisible a la tensión del acero - 

incrementado por efectos accidentales en 1.5 

Con fundamento a todos loe conceptos expresados - 

anteriormente se efeotda el diseño del sistema de anclaje pa, 

ra el nivel del 4* piso representado en forma de tabla para - 

facilitar el cálculo y proporcionar mayor claridad en el pro-

Ceso de diseño. 

En la figura VIII.3.b. se  muestran el centro de 

masas del entrepiso, obtenidas mediante la tabla,VIII.3.c --

est como el centro de rigidez con los cuales se obtienen las 

'excentricidades en cada una de las direcciones. El proceso de 

cálculo para el diseño de las anolao se encuentra mostrado en 

la tabla VIII.3.d. 

Las longitudes de las asolas se obtienen en base-

'a las fuerzas de diseño de cada ancla oonsiderando el efeoto-

mía desfavorable de los distintos modos de falla. 
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EJES I 2 3 4 5 5 7 IW i Vi IVii.11 

G 7.77 7.77 22.0 170.94 

F 18.29 18.92 17.54 
- 

19.31 33.30 23.25 9.61 142.30 16.5 • 2347.45 

E 15.7.0 24.33 31.63 31.63 31.63 31.03 I7.63 169.09 11.0 2079.». 

D 15.70 29.33 29. 4 7 21.91 21.91 16.95 135.27 5.50 743.98 

C 12.93 18.04 14.06 14.06 7.00 06.97 0 0.00 

E V1/1  33.99 63.95 91.43 98.45 100.98 1C0. 62 51.98 

Xi  0 5.00 10.00 15.0 20.0 65.0 30.0 

X Wi *XI 0.00 313.75 914:30 1476.75 2019.6 2515.5 1559.4 

(3151i•Xi)  s  SCIO 5.3 
X(5.%) 	 541.4 a 115.28R1 

V- VIvpifi  6342.11?  
(IYit 	- 	541.4 	a 5.117 

FIGURAME.3.c. CARGAS Y CENTROS DE MASA 4* NIVEL 



FIGURAME.3 d CACULO DE ANCLAS 

DESCRIPCION E 	J 	E 	S SUMA 

I 1-2 	2 3 4 6 6-4 
NI. 	NUMERO 	DE 	ANCLAS I 

r- 
1 	 1 1 1 1 I I 

4.1 • ANGULO 	QUE FORMA EL ANCLA 
CON LA NORMAL A LA CUERDA 3 3.5 ° 3 3.5 ° 	33.5 °  6. 25 * 9.25 °  21°  21° 21°  

COS si. i 
--- - 0.5 3 4 O. 5 3 4 0.1 3 4 0. 1 9 4 O. 9 5 7 O. 9 1 4 0. 9 1 4 0.034 

n1 . 111•COS4IPROYECCION DE LAS ANCLAS 
EN DIRECCION DEL EJE U 0.5 3 4 0.034 0.434 0.994 0.907 0.5 3 4 0.9 3 4 0.534 In =7.26 

XI . 	DISTANCIA 	DEL PUNTO I A LA 
FUERZA nl SOBRE LA CUERDA EN (m) 0 2.40 4.70 9.63 14.70 - 19.12 2 2.57 25.22 

ni.)11• 	TOMANDO MOMENTO CON RESPECTO A I O 2.00 3.919 0.573 14.509 15.597 21.071 23.5 45  /n1Xls 93 21 

ltnif 12.759 1 12.50 CENTRO DE REACCIONES •XCR. 	• -2-11-11-• 7. 2113 

DATOS. es.11.10 m. 	st • 2.35 m. 	Fi.. Cs. w • 0.1 51. 5 41.4 • 11. 21 	14n. 

11 = DISTANCIA 	AL CENTRO DE REACCIONES -12.110 -10.40 - 5.10 -3.17 1.90 7.12 9.77 12.42 

112  163.04 100.111 55.01 10.05 3.11 50.09 96.45 154.20 

n1.112. 	MOMENTO 	DE 	'man c e A 136.64 90.21 54.72 0.99 3.59 47.35 • 9.15 144.0• /I n1.11
2. 5 7 5.75 

r 5 . 	MODULO DE SECCION -44.98 - 55.36 -71.00 303.03 C0.17 811.93 46.35 

9 1•11,..0,C T9 ( rk• ., ) 	( E C.8.30 ) 37.53°' 41.15. 47.49• 75.113° 50.411•  43.21• 34.14. 

23.27 2 1. 87 II. 77 13.17 12.15 17.52 21.00 24.72 Icls-F j3 2-4 *las Cos94.etSen 9) (EC.6.29) 

FI • n1.14 	Pui• 11.i ni 21.00 15.24 15.65 19.01 23.09 

F61•1--ivr 	(TON) 35.74 30.93 26.55 11.52 17.10 24.79 19.71 34.9• 

4.11.-15(1,,- . 1000 ( c. 	) 14.02 12.13 10.41 7.30 6.74 0.72 1 1.8 5 13.72 

9 ° DIAMETRO DE VARILLA 13/4  13/4  11/2  1 1/4  11/4  1  V2 1 1/2  1 3/4  



19.- ZAPATAS.-  El diseño de las zapatas se redu-

oe a proporcionar las dimensiones adecuadas asf como su re---

fuerzo de tal manera que sean capaces de resistir las nudo--

nes que las oolumnac descargan sobre ellas. 

Los elementos más importantes que rigen el diseño 

.non los siguientes t 

a).- Flexión. 
b).- Cortante. 
c).- Penetración. 
d)._Adherencia. 

La sección por sf sola resistirá todos los (neme% 

toa mecánicos por cortante y penetración y el acero de refueL 

so horizontal el esfuerzo de tensión producido por la flexión. 

La capacidad de alarga del suelo segdn los esta--

dioedel subsuelo en el Capftulo II, "arfa de aoaerdo a la la 
elinloidn de la ladera (Pig. II.3.s.), para el oaao que ee 

:preienta coma oriterio do diseño ee efeotda en base a una in.. 

me~ de 3010  por lo que la capacidad de carga dtil 

se tomará ooso q5 • 30 Ton/0. 

Los elementos meoánicos de diseño se obtienen en 

base , a los resultados del análisis estático de los marcos "C" 

9 "4" reduciendo la carga viva para el diseño de la °imanta—

°ida segdn lo espeoifioado en el Capftulo IV. 
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1).— DESCRIPCION DE PROCESO DE DISEÑO. 

El diseño de una zapata aislada se efectda par--

tiendo de los elementos mecánicos qué le transmite la columna 

correspondiente. 

Los esfuerzos en la baso de la zapata al actuar —

una carga y un momento sobre la columna, mismos que se trans—

miten al suelo mediante la zapata, pueden calcularse mediante 

la fórmula de la escuadria: 

p + M _ --g_ 
A 

El esfuerzo máximo-no debe exceder de la capan-- 

dad de carga dtil del suelo., 

fm CTZ 	I/ A 

frf-frr„.2  
‘zt:cilt:Ealr Ti.= m/5 

Úmríx = 	tvl 
A —.S 

' t 
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(I-. -.111  
B- 	BJ 

-5- 

0--B3  m P B 4- 6M 

Si el momento es muy pequeño y se considera - 

con efectos deepreciables en el incremento de esfuerzos en la 

blies, el área de la base para una zapata cuadrada puede oalcu 

larse por I 

A a P 
elu 

donde q es la capaotdad de carga átil del suelo considerada -
u 

l'ara el diseño. 

Sabiondo que el suelo no resiste esfuerzos de tea 

sien y oonsiderando el esfuerzo máximo producido cuando el ea 

fuerzo de compresión es igual al de tensión se tiene : 
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en base a lo anterior: 

bh2 = B3 
6 

A = B
2 

1.1 	X 

M =e 
P 

B 36e 

-para -que no se presenten tensiones en la base. 

Una vez definidas las dimensiones en planta de la 

zapata en tase a la capacidad de carga del suelo y haber verá, 

fioado la -inexistencia de tensiones en la base, pueden calen, 

lame los esfuerzos de reacoi6n del suelo mismos que notan — 

sobre la zapata produciendo sobre ella esfuerzos de flexión y 

-cortante, con loe cuales se dimensiona el peralte adecuado pa 

ra resistir dichos efectos, revisando a la vez la penetra,— 

oil% y la adherencia,. 

a).— FLEXIOU Y CORTANTE.—  Para una zapata aislada 

A 

pero 



ZECCION GRIMA 
POR rzt-xlav 
Y Pan' .40/-/EREXr...44 

ARCA 05 REACCOW 
CONSIDERADA, 
"nom "-zzrxichv 

a 

1).- FLEXION. 

scccionl CRITKA 
10:421 LA POR 

CORTANTE 

ARCA cm-variarkv 
COA/310C,CACIA• 
'cine caCTAMTE 

- • 

134 

cuadrada, las zonas criticas de falla por flezi8n y cortante 

son las mostradas en la siguiente figura : 

2). CORTANTE. 

FIG. VTII.4.0.— ZONAS CRITICAS POR FLEXION T CORTE. 



	 +mt 

DIAGRAMA DE FUERZA 
_CORTANTE 

FUERZA caerAdvri 
DE otze-nlo 
COA" TAN TE PARA 
DISEÑO POrPAIDIIERCNC/i1 

MOMENTO OCO/SEÑO 

D/AGRAMA De /1/10MEN ro 
FZE-XIONANTE 

1 

FIGURA 1211.4.ci 
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En base a la distribuni6n de la reaoci6n del sue—

lo puede trataras a la zapata como una losa invertida apoyada 

sobro la columna, como se muestra en la figura VIII.4.d. 
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El peralte de la zapata por flexión se define me—

diente el momento flexionante 

— 
HP 

y el•área de acero puede calcularse considerándola como una — 

viga en cantiliver 

As = 	M 
faja 

Con el esfuerzo cortante admisible en el concreto 

de la zapata i • 

calculamos el peralte necesario por esfuerzo cortante : 

Si 

b).-. PENETRACIOM.— La superficie critica de falla 

per penetracidn se considera localizada a medio peralte del — 

paño del apoyo de la zapata, es decir a d/2 del paño del pe—

destal o de la columna en su caso, por considerarse como losa. 
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d/e I 

ED 4 

13  
SUPERFICIE DE FALLA POR PENETRAC/ON. 

El esfuerzo de penetración no es más que el esfuer 

:ia.produoido por tensión diagonal, por tanto el esfuerzo perml 

sible ea t 

- 0.5 417' 

y el esfuerao actuante en la superficie orftioa de falla esta 

dado por t 

? 
-p 	-p 

donde 1 
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Carga axial que descarga la columna. 

Ap e  Arca de la sección oritioa de falla por penetraoión. 

Esfuerzo permisible del concreto por tensión diagonal. 

El área critica por penetración segón la figura - 

Ap m 4 ( bid ) d 

2 
Ap 4 bd + 4 d 

pero: Ap 
bp 

v
4. Id + 4 d2 P 

p 
4 Vp 

2 

ló cual nos propOrciona el peralte-necesario por penetración 

en funoión del ancho del pedestal, la carga actuante de la oz 

luMna-y. el esfuerzo resistente del concreto por tensión clima 

e).- AMTREVC1A.-  Una vez definido el refuerzo de 

la zapata por flexión, y conociendo lá fuerza oortante al pa- 
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Ro del pedestal o de la columna originado por un área de reac 

cián similar al conntderado por flexión, mostrado en la figu—

ra VIII.4.d. Si se supone que los enfuerzos de adherencia "2L'1  

están distribuidos uniformemente entre dos secciones cualquie 

re próximas entre si, el equilibrio de una longitud corta de 

x 

FIGURA 

varilla Figura VIII.4.f.) requiere que 

T 	2 o Az 	(8.31) 

otro lado, la fuerza "T° de tensión interna debe variar en 

la misma proporción que el momento flexionante externo 1”4" 

AM = V . AX en consecuencia, 

AT 2%1 	(8.32) 
jd 

Igualando (8.31) con (8.32) 

id  

)6(<2.= 
lEo jd 
	(P.33) 

El esfuerzo de adherencia actuante debe ser menos 

o igual que el permisible en función de la calidad del cencre— 



to y del diámetro de la varilla utilizada. 
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3.2dfcel  < 35 Kg/cm2  

= Diámetro de la varilla utilizada. 

si utilizamos para la zapata un fo'.= 250 Kg km2  

,U= 	52112 

igualando el esfuerzo de adherencia actuante con el permisible 

y 	-  VQ5  
50-40  20 

la expresión anterior nos define el peralte necesario por adhe 

:Ñncia mismo que se compara con los resultados anteriores y se 

concluye el peralte real de la zapata. 
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Con la finalidad de ejemplificar todo lo expuesto 

anteriormente. se efectúa el diseno de la zapata correspon—

diente a la columna 4—C para la cual se tienen los siguientes 

datos 

P = 130 Ton. 

M = 0.045 T—M. 

Las constantes de diseno son las Obtenidas en el— 

Capitulo V. 

Puede observarse que el momento estático es des—

para el cálculo de la cimentación, además el momen— 

to:sfsmico es nulo, por lo que el esfuerzo de reacción del -- 

suelo es uniforme. 

El área de contacto de la zapata con el suelo p 

rebase su capacidad de carea es : 

A = 	P 	= 130 Ton  4.33 112 
qu 	

30 To
ri
/M2  

= 2./0 14 
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ELEMENTOS MEC ANIC OS SOBRE LA ZAPATA PARA FLEX I 011 Y ADHERENCIA 

t 5rucciezos 
IP/A-  'E"--.) 	— 29.5 rivir 2. /ox z lo — 

FUERZA CORTAN TE 

IVIOMENTO FLEXION4Nrc 



7g3 	0.517c7 0 0.5 \1250 	7.90  Kg/om2  

60 4' 1602  + 1,30.000  
7.90 

2 

60 t 141.62.  40.8 ti AO cm. 
.2 

PERALTE POR FUERZA CORTARTE. 

d 	 Be b d 
Zro 

60 + 40 

en donde y es el valor de la tuerza cortante a la sección oil 

tica_caloulada por i 

.(B 
2  
+ B*) ( B 	d/2 — b/2 ) -- 
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PERALTE POR PENETRACION. 

2.10 + 1.0)  (Un— 	22.12) 29.5 - 25.15 Ton 
2 	2 	2 	2 

211,50 Kr 	0. 31.83 cm. 
7.9 Xg/om2 x 100 ca 

Rige peralte por penetración. 
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w 

PERALTE FOR MOMEITO. 

1 1 = 2..-  
d = 	17.42 x 105 	0 

lq.el x 210 
45 
"" 

Sigue rigiendo peralte por uenetracidn. 

As = 17.42 X 105  
= 24 cm. 

77155 7:8837'(40) 

Usando varilla de A 5/8,,  

210 (1.97) = 17 cm. 
' 24 

PERALTE POR ADHERENCIA. 

5.11.69 = 32 Kg/cm2  
1.56  

2: 0 = 4.90 (13) = 63.7 cm' 

46,460  = 26 am. 
32 (63.7) (0.883) 

En consecuencia rige el peralte por penetraoi6n 

finalmente la zapata queda t 

/6 

30 
5 

20 0 5/8"  e /7 CP7• 
	t'e 4 /V T/114 OF COA,  C TO 

	 /// 	 	mumowimmiw 



IX.— CCUCLUSIONES.  

Del estudio realizado para el proporcionamiento — 

de un criterio estructural para el diseHo de edificios looalL 

zados en la ladera de un cerro oeyaa oaraoterfsticae topográ—

fioaa y del subsuelo fueron descritas en sus oapftulos correa 

pondientea, se puede concluir le siguiente t 

a).— La necesidad de anclar la estructura al 00....-

rro surgid bajo loe problemas de desplazamientos acumulados — 

en los niveles superiores, loe cuales eran de oaraoter repre—

sentwtive para las columnas que se desplantaban en diohoe ni—

veles, oon lo ¡Dual no era posible considerar el estructura--

miento a base de mareos rígidos con desplazamientos laterales 

no restringidos. 

Con la opción de sujetar el edifioio al oerro me—

diante un sistema de anclaje se logra eliminar loe deeplasa--

mieatoe relativo. entre niveles con lo oual la estructura qua 

dó sujeta oclamenta a la acción de cargas gravitacionales oon 

todas las ventaja. estructurales que ésto implioa. 

En tutee a lo anterior, el edificio as mueve de --

acuerdo a la aoeleracidn del suelo, la cual se supone constan 

te para todos los niveles, siendo la aceleración en oada masa 

de piso la correspondiente del suelo. 
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b).- El problema principal de este tipo de estruc 

turas, radica en el diseño de la cimentación horizontal, es - 

decir, en el estudio del sistema de anclaje considerando las 

direcciones más desfavorables de los efectos sfsmicos actuan-

do directamente en cada una de las masas del entrepiso. 

c).- Se eliminaron al máximo las excavaciones en 

el granito, ya que además de originar problemas de exoavaeián 

en roca se obtiene una construcción en menos tiempo, con lo - 

citialA3e tiene un gran ahorro econámico. 

d).- Para el caso elegido como ejemplo de desarr2 

.11w, se obeerva que la longitud del ancla está regida por la 

neoesariede acuerdo a la adherencia del suelo con el concre-

to expansivo de, amarre del ancla, ya que el esfuerzo cortante 

del suelo ea capaz de resistir la tensión del ancla fallando-

antes por adherencia suelo - concreto, sin embargo, si se ele 

ge otro diámetro del barreno mAyor al considerado (3") puede-

llegarse al equilibrio de resultados. 

Puede observarse además de la comparación do re--

saltados en la longitud del ancla por corte del suelo y por - 

adherencia suelo - concreto, que para fuerzas de tensión meng 

res de 10 Ton. ea más desfavorable por corte que por adheren-

cia, y todo lo contrario para fuerzas mayores a ésta. 

En baso a estos resultados, puede juzgarse la -- 
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elección del diámetro del barreno, la resistencia del concre—

to (f 9c) y la necesidad de poner topes en las anclas para ab—

sorver la diferencia de tensión de adherencia entre el concrl 

to y el ancla. 

e).— La dirección más desfavorable del sismo está 

en función de les centros de masas y de reaccionen de las 

olas por cada entrepiso, las cuales dependen de dirección de 

anclan, diámetros y geometria de la placa de piso. 

f).— Las zapatas de cimentación están sujetas a — 

carga axial y Momento estático producido por el giro de las — 

trabes, con lo cual los esfuerzos en la base se reducen consl 

derablemente al eliminarel efecto sfsmioo sobre ellan, con — 
• 

ésto se consiguen dimensiones menores y refuerza muy reducido. 

En general, puede decirse que la solución al pro-

1,1ema desarrollado se encuentra dentro de los fines Ingenieri 

les al-definir el comportamiento físico de la estructura bajo 

todas las solicitaciones actuantes, ya que la simplicidad do 

11 estructuración conduce a definir una seguridad en los re--

'Sultados de los sálenlos. 
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TEZ SION DEL 

ANCLA 
(NG) 

LONGITUD MII7II•1 A ?ERMITI D A DEL ANCLA m 	(cm) 

FOR CORTE 

DEL SUELO 

POR ADHili ENG I A 

SUELO-CONCRETO 

FOR ADHERENCIA 

CONCRETO-ANCLA 

1,000 20 17 6 

2,000 28 34 13 

5,000 45 , 	85 31 

10,000 63 170 63 

15,000 77 254 94 

20,000 89 338 126 

30,000 109 508 189 

50, 000 141 847
. 
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FIGURA IX. a,. RESUI•MEN DE RESULTADOS DE LONGITUD DE ANCLAS. 
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