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19CAPITULO
INTRODUCCION,

El estudio del comportamiento de estructuras de concreto
sujetas a diversas acciones o solicitaciones es lo que debe -
se.vir de base para establecer procedimientos de disefio. Con
esta idea en mente y auxiliados por los reglamentos de concre
to 2xistentes en la actualidad se puede visualizar y atacar =-
de la mejor manera o procedimiento posible cualquier problema
de andlisis y diseno estructural.

Los reglamentos son gufas inestimables en la prédctica pa
ra el disefio y construccifn de estructuras ordinarias en las-~
regiones para las que fueron escritos. Pero no debe pensarse
que la preparacién del proyectista pueda limitarse al conoci-
miento e interpretacifn de las normas contenidas en un regla-
mento, ya que éstos cambian con frecuencia. Por esta razén,-
los reglamentos mds usados en la actualidad son empleados en-
este trabajo solamente como fuentes de valores razonables de-
solicitaciones estructurales y para ilustrar la aplicaci6n de
algunas de las expresiones utilizadas m&s frecuentemente hoy-~
en dfa.

El primer capitulo "Introduccidn", que es &ste propiamen
te, presenta en forma general, la 2structuracién del presente
trabajo, en los temas principales que lo componen y de los ob
jetivos que se pretenden cubrir en cada uno de ellcs.

El sequndc capftulo "Descripci6én de la estructura”, se -
mencionan las dimensiones, estructuracién y caracteristicas -



con que contard el proyecto, tema principal del presente tra-
bajo.

El tercer tema "Criterios de disefio", presenta una idea-
general de los diferentes procesos de disefio, con é&nfasis en-
estructuras de concreto reforzado., Se considera a las estruc
turas como parte de un sistema més genéral que incluye las -~
distintas instalaciones de los edificios, acabados, etc.

El cuarto tema "Estructuracién” se enumeran las diferen-
tes f6rmulas y recomendaciones enunciadas por los reglamentos
vigentes para solucionar diversas solicitaciones o acciones -
gue actuaron en los diferentes elementos que forman la estruc
tura, de manera que &stos sean correctamente disefiados para -
resistirlas.

El quinto tema "Acciones" presenta los tipos de acciones
que actuardn en una estructura, asi como los valores de -

disefio y factores de carga.

El sexto tema "Rigideces", se estudia el concepto de ri-
gidez y los distintos procedimientos utilizados para determi-
narlo en una estructura, asf como una introduccién importante
al m&todo de Cross.

El s&ptimo tema "Andlisis por carga vertical", presenta=-
el andlisis fundamental de las acciones permanentes {(C.M.) y—
las acciones variables (C V.) que actuardn durante la vida -~
Gtil de la estructura.

El octavo capftulo "An&lisis por carga horizontal", estu
dia las caracterfsticas principales de los sismos, asf como -
el mé&todo estitico para tomar en cuenta su accién\sobre las -
estructuras menores o iguales a 60.00 m. de altura.



El noveno capitulo "Elementos mecdnicos para disefio", pre
senta las solicitaciones que a¢tuan en los distintos elementos que -
constituyen a la’estructura en estudio, bajo diferentes combi-~
naciones de las acciones permanentes, variables y accidentales

El décimo tema "Disefio de elementos estructurales", mues-
tra el diseflo estructural de los diversos elementos de la es--
tructura como son losas, trabes, columnas, etc. bajo la combi~
nacién de acciones crfticas que actuardn en ellos. '

El décimo primer capitulo "Cimentacibn", presenta los di-
versos métodos para analizar una retfcula de c¢imentacién como-
la del edificio que nos ocupa.

El décimo segundo capftulo "Planos" presenta los distin--~
tos planos constructivos que deben acompahar a todo proyecto,-
presentados en forma objetiva que facilita su interpretacién.

El décimo tercer tema "Conclusiones" presenta, como epflo

go del trabajo, un breve comentario del mismo.
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22 CAPILTULO EETEEE
DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA §\\\\@ N

La estructura se localiza en un terreno cuya superficie-
es de 360.00 m2 de forma rectangular, consta de cinco niveles,
en el primero se encuentra el estacionamiento en los superio-
res plantas tipo. Cada planta tipo const: de tres departamen
tos completamente independientes, dos constan de tres recdma-~
ras y uno de dos solamente. En la azotea se encuentran los -
cuartos de servicio, las jaulas de tendido y sanitarios tanto

para hombres como para mujeres.

No tendri tanque elevado para almacenamiento de agua de-
servicios generales, ya que 8sta seri proporcionada por equi-
po hidroneumdtico instalado en la planta-baja, alimentado me-
diante una cisterna.

Se localizan en la estructura tres grandes claros que --
servirin para d~r luz natural a cada uno de los departamentos.

Las dimensiones en planta de la estructura y basadas en-
el proyecto arquitectSnico son las sigqufentes:

11.90 m
30.00m

ancho

[

largo

La altura total es de 13.60 m., con entrepisos de 2.72 m.
de altura, mds 2.40 m. de los cuartos de servicio, alojados -

en la azotea. )

El andlisis y disefio de la estructura se basa en el pro-
yecto arquite«ctSnico, buscando la mixima economia posible, --



aplicando recomendaciones necesarias de los diferentes regla--
mentos y manuales que para tal efectc existen.

La estructura es a base de marcos .Igidos formados por co
lumnas y la franja de columna de la losa aligerada. Las losas
de los cua~tos de servicio serd maciza a lo igual gque la de =--
los sanitarios localizados en la azotea; las restantes losas -
de los entrepisos del edificio serin a base de losas planas =--
del tipo nervuradas.

Con el objeto de dar continuidad a la estructura, en los-
claros que dardn luz natural a los departamentos existirdn tra
bes de liga que unirdn a los cuerpos de la estructura por - -
ellos separados.

La estructura consta de tres marcos longitudinales numera
dos de la manera siguiente 1, 3, 6 y de ocho marcos transversa
les nombrados de la forma siquiente: B, E, F, I, M, O, Py S -
respectivamente.
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v CAPITULO |
CRITERI0S DE DISENO

El dimensionamiento de una estructura puede definirse co-
mo el proceso mediante el cual se determinan las dimensiones y
caracteristicas que deben tener los diferentes elementos es— -
tructurales para cumplir una determinada funcién con un grado-
de seguridad razonable y de maner. que su comportamiento bajo-
condicioneé de servicio sea el adecuado. Para ello se estu~ -
dian las caracteristicas accidn-respuesta, entendiéndose por -
este concepto las relaciones que existen entre las caracteris-
ticas de un elemento y su respuesta ante una determinada ac- -
cién. En otras palabras, para poder dimensionar, necesitamos-
determinar cémo se va a comportar un elemento de caracteristi-
cas dadas ante una determinada accién., &1 se conocen las rela
ciones:

ACCTON -—p-[ESTRUCTURAS DE —p RESPUESTA
CILERTAS CARAC-
TERISTICAS.

Para todas las combinaciones posibles de acciones y carac
teristicas se tendrd una base racional para establecer un méto
do de dimensionamiento. EL problema de la determinacién de --
las relaciones accifn-respuesta para estructurar cualesquiera-
sujetos a toda la gama posible de acciones y combinaciones de-
estas acciones, es insoluble debido al nGmero infinito de com-
binaciones que pueden presentarse. Esta situacidn ha hecho‘ng
cesario el desarrollo de métodos mediante los cuales pueda ba-
sarse el estudio de una estructura en conjunto, basado en el =
comportamiento de sus distintas partes o elementos. Por medio

7



de ellos se pueden determinar las acciones internas (carga - -
axial, fuerza cortante, momento, torsién) en cada uno de los -
miembros de la estructura resultantes de la aplicacién de las-
solicitaciones exteriores a la estructura total.

Esta consideracién permite reducir el problema de la de-~-
terminacién de las caracterfsticas acciln-respuesta a dimensio
nes manejables. Para establecer una base racional de dimensio
namiento serd necesario, entonces, obtener las caracterfsticas
accibn-respuesta correspondientes a las acciones internas que-
actdan mds frecuentemente sobre los distintos elementos estruc
turales.

Este problema es 2l gue intenta resolver la Mecdnica

de Materiales (o la '‘Resistencia de Materiales).

Conocidas las caracteristicas acciSn-respuesta, se puede-
delimitar el rango de las solicitaciones bajo las cuales los -
elementos se comportan satisfactoriamente. El problema puede-

representarse esquemfiticamente de la manera siguiente!

CARACTERISTICAS RESPUESTAS
ACCIONES INTERIORES|-»! DEL ELEMENTO 5
carga axial propiedades del deformacidn
flexibn material agrietamiento
cortante tamano durabilidad
torsifn forma vibracion
restriccién

Las consideraciones anteriores plantean el problema de -
dimensionamiento de una manera general. En los incisos si- =
guientes se describen con mayor detalle algunos de los crite-
rios y métodos de dimensionamiento mds cominmente utilizados-

en el disefio estructural,



3.1.1.- DISERO POR MEDIO DE MODELOS

Una manera muy directa de disefiar una estructura consiste
en hacer un modelo a escala y comprobar si es satisfactorio su
comportamiento bajo combinaciones de solicitaciones que repro-
duzcan aquellas a las que se supone estard sujeto el prototipo.

El uso de modelos es a veces el método mis indicado en el
disefio de elementos estructurales de forma muy compleja que no
son f4ciles de analizar por medic de los modelos matem&ticos -
usuales. En elementos que van a fabricarse en gran nfmero pue
de también convenir este método por el refinamiento de dimen--
siones que es posible lograr, ya que la informacifn gue se pue
de obtener de ensayes a escala es de lo mds fidedigna posible.

Los modelos matem&ticos reproducen los fenSmenos fisicos-
reales, tan s6lo de una manera aproximada., Para satisfacer la
condicibn de seguridad, el modelo debe resistir solicitaciones
a escala, un tanto mayores que las que se estima, deberd sopor
tar la estructura bajo sus condiciones de servicio, las res- -~
puestas del modelo a estas solicitaciones deber&n estar com— -
prendidas entre los valores considerados como admisibles. Evi
dentemente las desventajas principales del método son su costo
y el tiempo necesario para obtener resultados.

3.1.2. METODO DE LOS ESFUERZOS DE TRABAJO
(TEORIA ELASTICA)

Un procedimiento muy usado es el que suele denominarse de
esfuerzos de trabajo. Consiste esencialmente en el proceso si
guiente: Las acciones Internas (cargas axiales, momentos, fuer
zas cortantes y torsiones) inducidas en los distintos elemen--
tos de la estructura por las solicitaciones de servicio o de -
trabajo que actdan gobre é&stos, se calculan por medio de un --
andlisis eldstico. Se determinan después los esfuerzos produ-
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cidos en las distintas secciones por las acciones internas, -
por métodos también basados en hip6tesis eldsticas. Los es-~-
fuerzos de trabajo asf calculalos, deben mantenerse por deba-
jo de ciertos esfuerzos permisibles que se consideran acepta-~
bles.

Las hip6tesis fundamentales dé la teorfa elistica son:

& Las secciones planas antes de la deformacifn permane-
cen planas después de la deformacién,

Corolario: Las deformaciones son proporcionales a - -
igual distancia del eje neatroc y su ley de
variacién es lineal. '

e Dentro de los egfuerzos de trabajo, los médulos de. ~-
elasticidad son constantes.

Corolario: Los esfuerzos son proporcionales a las de-
formaciones y siguen una ley de variaciéin-
lineal.

e ILas tensiones serdn tomadas {ntegramente por el acero
y se consideran aplicadas en el centro de gravadad de
éste.

e La adherencia entre el acero y el concreto es perfec-
ta y sus-ééformaciones son iguales a iqual distancia-
del eje neutro,

e EL conjunto de fuerzas interiores y exteriores consti
tuyen un sistema en equilibrio.
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3.1.3.~ METUDO PLASTICO O DE RESISTENCIA ULTIMA

Segfin este enfoqu:, las acciones internas que las solici
taciones externas producen sobre las estructuras se determi--:
nan por medio de un andlisis eldstico, como en el caso ante-~-
rior. Los elementos de la estructura se dimensionan de tal -
manera que su resistencia a las diversas‘acciones de trabajo-
a las que pueden estar sujetos, sean iqual .. dichas acciones-
multiplicadas por un factor de carga, de acuerdo con el grado
de seguridad deseado.

Las hipStesis fundamentales de la teoria pldstica son:

e Las secciones planas antes de la deformaci6n, permane
cen planas después de la deformacién.

Corolario: Las deformaciones son proporcionales a - -
igual distancia del eje neutro y siguen --
una ley de variaci6n lineal.

e Al llegar a la capacidad lfmite, los esfuerzos no son
proporcionales a las deformaciones por lo gque no si--
guen una ley de variaci®Sn lineal.

Consecuencia: El diagrama de esfuerzos puede tener -
cualquier forma (rectangular o no, = -
triangular, trapecial, parab&lica,etc.)
siempre y cuand> los valores resultan-
tes de las f&rmulas obtenidas con es--
tos diagramas estén de acuerdo con los
resultados reales o experimentales.

e Las tensiones seridn tomadas Integramente por el ace-
ro y se considerar&n aplicadas en el centxo de grave-
dad de &ste.



12

e La adherencia entre el acero y el concreto es perfec-
ta y sus deformaciones son iguales a igual distancia-
del eje neutro.

e El sistema de fuerzas interiores.y exteriores forman-
un sistema en equilibrio.

3.1.4.~ METODOS BASADOS EN EN ANALISIS AL LIMITE

Los m&todos descritos en la seccifn anterior presentan -
cierta contradiccién: mientras que la resistencia de las sec-
ciones individuales se detrrminan por métodos gue tienen en -
cuenta la naturaleza ineldstica de los materiales, las accio-
nes internas producidas por las solicitaciones se basan en hi
pStesis eldsticas. Se supone en estos métodos que una estruc
tura agota su resistencia cuando cualquiera de las secciones-
de los elementos que la integran alcanza su midxima capacidad-
de carga. Esto es cierto finicamente en el caso de estructu--—
ras hechas con materiales con un comportamiento eldstico - -
ideal. Como es sehido una estructura de un material, elasto-
pldstico, como lo son mucho de los materiales de construccién,
puede seguir admitiendo incrementos de carga, afin cuando algu
na de sus secciones haya alcanzado su resistencia, puesto que
la naturaleza ineldstica del material permite gue la seccifn-
siga deformdndose 3in llegar a fallar. Las secciones que se-
comportan en esta forma, reciben el nombre de articulaciones-
pldsticas. La estructura seguird tomando carga, mientras no-
aparezcan suficientes articulaciones plisticas para que se --
forme un mecanismo de colapso.

El disefio basado en el andlisis al limite se emplea con-
bastante frecuencia en el cdlculo de estructuras de acero, sg
bre todo cuando son relativamente sencillas. No es de fdcil-
aplicacifn en estructuras complejas. Un aspecto gue requiere
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mayor atencidn es el riesgo de gque se presenten problemas de
inestabilidad antes de que lleque a formarse el mecanismo de
colapso. La aplicaci6én del método al disefio de estructuras-
de concreto reforzado implica mayores dificultades gue en =--
las estructuras de acero, ya que en el concreto reforzado --
existe incertidumbre en la cantidad de rotacidén gque puede so
portar una seccién sin que se presente una falla repentina.

3.1.5.- METODOS PROBABILISTICOS

Las solicitaciones que obran sobre las estructuras, co-
mo la resistencia de &stas, son cantidades de naturaleza - -
aleatoria, que no pueden calcularse por métodos determinfisti
cos, como se supone en los criterios de disefio que acaban de
reseflarse. Esta caracteristica de lis cargas y la resisten-
cia, ha llevado a algunos investigadores a pensar en la con-
veniencia de recurrir a métodos probabilfsticos.

Las incertidumbres que existen en las variables y paré-
metros que deben considerarse hacen que exista siempre una =
cierta probabilidad de gue se presenten combinaciones de va-
lores tales que las solicitaciones sean superiores a las re-
sistencias. Para establecer el disefio de las estructuras so
bre bases racionales se ha sugerido que se asigne a éstas --
una resistencia nominal, tal que afn considerando el interva
lo de distribucidn de los valores de la resistencia en torno
al valor nominal, la combinacién de este intervalo de varia-
ci6én de las solicitaciones implique una probabilidad muy re-~
ducida de que las solicitaciones excedan las resistencias. -
Sin embargo, existen limitaciones a la aplicacifn pré&ctica de
un criterio de este tipo. Por una parte no se tiene sufi- -
ciente informacién sobre las variaciones tanto de las solici
taciones que deben considerarse como de las resistencias de-
los materiales y de las estructuras construidas con ellos.
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3.2.1.~ SEGURIDAD DE LAS ESTRUCTURAS

De las consideraciones sobre las finalidades del disefio-
se deduce que la primera condicién que debe satisfacer una es
tructura es que sea lo suficientemente resistente. En térmi-
nos de las caracteristicas accidén-respuesta, se puede definir
la resistencia de un elemento estructural o de una estructura
a una accifn determinada como el valor miximo gque dicha ac- -
cidén puede alcanzar. Una vez determinada la resistencia a ~-
una cieta accién, se compara este valor mdximo, con el valor
correspondiente bajo las cargyas de servicio. De esta compara
cién se origina el concepto de factor de seguridad o factor -
de carga, definiéndose éste como el cociente entre la resig—-
tencia y e¢i vi Jr cstimado de la acci6n correspondiente bajo-
las condiciounes de servicio.

El di. efio debe garantizar que la estructura tenga un fac
tor de seguridad razonable. Mediante este factor se trata de
tomar en cuenta en el disefio las incertidumbres sobre los - -
efectos de ciertas acciones y sobre los valores usados en las
etapas diversas del proceso. Entre las principales incerti--
dumbres se pueden mencionar el desconocimiento de los solici-
taciones reales y su distribucién, la validez de las hipSte--
sis y simplificaciones utilizadas en el anflisis, la diferen-
cia entre el comportamiento real y el supuesto, la discrepan-~
cia entre los valores reales de las dimensiones y de las pro-
piedades de los materiales y las especificadas en el diseio,-
y el riesgo del deterioro con el tiempo. La manera de lograr
una seguridad adecuada varfa segln el criterio analizado.

En el disefio por esfuerzos de trabajo no se exceden unos
esfuerzog permisibles que son una fraccién de los esfuerzos -
maximos que soportanilos materiales utilizados. En los méto-
dos plésticos de dimensionamiento se procura gue la resisten-
cia de las diferentes secciones internas producidas por las -
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gsolicitaciones de trabajo en una cierta cantidad. Los regla
mentos suelen dar reglas para lograr la seguridad deseada.

Uno de los problemas mis diffciles del disefio es el de-
establecer el grado de seguridad conveniente. Un aspecto de
la eLecci6n de factor de seguridad poco estudiado, es la ma-
nera de tomar en cuenta la influencia de la ductilidad. 8Si-
dos estructuras son igualmente resistentes pero tienen dis-~-
tinta ductilidad, parece razonable considerar que la mds duc
til contar& con un factor de seguridad mayor. Muchos regla-
mentos resuelven al proyectista el problema de la eleccibén -
del factor de sequridad fijando reglas fdciles de aplicar, -
pero a veces simplistas, que no le dan mucha libertad para -
variar los criterios de sequridad de acuerdo con la importan
cia de la estructura y los demds factores que inte_vienen.

3.2.2.- CONDICIONES DE SERVICIO Y LIMITES TOLERABLES

Para yarantizar que una estructura tenga un comporta- -
miento aceptable bajo condiciones de servicio, se comparan -
los valores de las respuestas (deformaciones, agrietamiento,
durabilidad, vibracién), correspondientes a las acciones esti
madas con ciertos limites preestablecidos que la experiencia
ha dictado gque son satisfactorios para el tipo de estructura
de que se trata. El prcolema es mds dificil que el de va- -
luar la resistencia, ya que las deformaciones y el agrieta--
miento son funciSn de las acciones reales gue obran en la es
tructura, de la historia de carga y de todas aquellas varia-
bles que influyen en su comportamiento. El establecer limi-
tes razonable:s para la. deformaciones y el agrietamiento pa-
ra diferentes tipos de estructuras es un problema adn mis ~-
complejo que el de establecer un factor de seguridad razona-
ble.
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La estructuracién se llevard a cabo siguiendo los linea- ~
mientos que establece el Reglamento de Construcciones para el -
Distrito Federal y el Reglamento de las Construcciones de Con-—-
creto Reforzado (ACI-318-77) bé&s’camente,auxili&ndonos del Ma--
nual de Disefio de Obras Civiles de la Comisién Federal de Elec-
tricidad.

4.1.-ELEMENTOS SUJETOS A FLEXION

4,1.1.~ Refuerzo minimo

El &rea minima de refuerzo de secciones rectangulares de-—
concreto reforzado de peso normal, puede calenlarse con la si-
guiente expresidén cproximada

ag min)= 2T, £ chd -—3,1
4
Y

donde b vy & son el ancho y el peralte efectivo de la seccién.

4.1.2.~ Refuerzo miximo

El &rea mixima de acero a tensién en secciones de concre
to reforzado que no deban resistir fuerzas sismicas serd la -
que corresponda a la falla balanceada de la seccifn considera
da. La falla balanceada ocurre cuando simultfneamente el ace

ro llega a su esfuerzo de afluencia y el concreto alcanza su-

17
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deformaci®n maxima de 0.003 en compresién. Este criterio es -
general y se aplica a secciones de cualquier forma sin acero -
de compresién o con él.

En elementos a flexifn que formen parte de sistemas que -
deban resistir fuerzas sIsmicas, el drea mdxima de acero a ten
si6n serd el 75% de la correspondiente a la falla balanceada.-
Este Gltimo limite rige también en zonas afectadas por articu-
laciones pldsticas.

Las secciones rectangulares,sin acero de compresién tie--
nen su falla balanceada cuando’ su &rea de acero es igual a:

donde

4.2.

4.2.1.'Sec¢ibhESfRectang_,g;es sin

La resistencié“a flexién

=
i

o bien

donde



19

o
]

ancho de la seccibn

[s7)
it

peralte efectivo

donde

A_ = drea del acero de tensién
AL = &rea del acero de compresifn

d' = distancia entre el centroide del acero de compre-
sidn y la fibra extrema de compresién
Fp = 0.90

La ecuacién 4.9 es vdlida sélo si el acero de compresifén -
fluye cuando se alcanza la resistencia de la seccibn, esto se -
cumple si



4.10

donde

Cuando no se cumple esta condicién, Mp se determinard ana-
lizando la seccién basado en el equilibrio y las hipbtesis de -
la teorfa el&stica; o bien se calculard aproximadamente con las
ecuaciones 4.5 § 4.6 despreclando el acero a compresifn. En to
dos los casos habrd que revisar que el acerc a tensifn cumpla -
“con el requisito de 4.1.2.

4.3 .- ELEMENTOS SUJETOS A FLEXOCOMPRESION

Toda seccifn sujeta a flexocompresién se dimensionard para
la combinacifn mds desfavorable de carga axial y momento, incluy
yendo los efectos de esheltez. El dimensionamiento puede hacer
se a partir de las hipStesis de la teoria eldstica, o bien con-~
diagramas de iteracidén construidos de acuerdo con ellas. El -
factor de resistencia FR, se aplicard a la resistencia a carga=-
axial y a la resistencia a flexi6én. (Ver inciso 4.12)

4.4 .~ CONSTANTES DE DISERO

Ademis de las ecuaciones anteriores, aplicwdas segln el ca
so, se deberdn tener en cuenta las siguientes constantes de di-
sefio (A.C.I-77)

Relacién modular
E

Ec

o

n=
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Profundidad del eje neutro de proyecto

k= —Dee— e 4.12
n + __§.
fC

Profundidad del eje neutro (yevisién de la k de proyecto)

k=|/2pn+ (pn) 2 = pn ————————— 4.13

Esfuerzo del concreto

5
1-k)

fe= 1=k Eatnd ,‘4#14:1

Esfuerzo del acero (de proyecto)

£ T
_ n-c {(1-k) e
s = —p—— _---...j-f.__, 4715 .

Esfuerzo del acero (de revisibn)

2M

fg = Egd . —-'7-—-'-'-f--° 4.167
3= 1-% e 4.17

K= %€cik RS RS T
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o

Peralte efectivo

4.5.- ELEMENTOS SUJETOS A FUERZA CORTANTE

4.5.1.- Fuerza Cortante que toma el concreto

Las expresiones que se presentan ensequida para distintos
elementos son aplicables cuando la dimensién transversal, h, -
del elemento, paralela a la fuerza cortante, no es mayor que -
un metro y, ademds, la relacién h/b no exceda de 6. Para cada
una de las dos condiciones anteriores que no se cumpla se redu
cird la fuerza cortante que toma el concreto dado por dichas =~
expresiones en un 20%.

4,5,2,- Vigas sin presfuerzo.

En vigas con relacién claro a peralte total, L/h, no me--
nor que 5, la fuerza cortante gque toma el concreto, se calcula
rd con el criterio siguiente: RTIEE

[
SLp > 0.01; VCR 0.5 ER bdf £ = = mmeomoee- 4.21

Si L/h es menor que 4 y las cargas y reacciones comprimen¥
directamente las caras superior e inferior de la viga, V,p se -
obtendri multiplicando el valor de la ecuacidén 4.21 por
(3.5 - 2.5 1%;0 > L.0; pero sin que tome V
1.5 Fg bdy £}

cgr Mayor que - - --



donde
M
A

Momento flexionante
Fuerza cortante

ambos, M y V actuando en la seccidn.

Para relaciones L/h comprendidas entre 4 y 5, se har&-

v
_ CR
variar linealmente hasta los valores dados por las ecuaciones-

4.20 y 4.21,

4.5.3.~ Miembros sujetos a flexidén y carga axial.

En miembros a flexocompresifn en los que P, no exceda de-
0.7 £fc Ag + 2000 Ag, la fuerza cortante que toma el concreto,-
Vors se obtendrd multiplicando los valores dados por las ecua-
ciones 4.20 6 4.21 por 1 + 0.007 (Pu/Ag). Para valuar p se =--
usard el &rea de las varillas de la capa mids préxima a la cara
de tensifén o a la de compresifn minima en secciones rectangula
res, vy 0.33 Ag, en secciones circulares., Para estas Gltimas ~
bd se sustituird por Ag.

8i Py es mayor que 0.7 fz Ag + 2000 Ag se har{ variar li-
nealmente Vpog, en funcibn de Py, hasta cero para P, = Agfq +
ASEYI

En miembros sujetos a flexotensién, VCR se obtendrd multi
plicando los valores dados por las ecuaciones 4.20 6 4.21 por-
1 - 0.03 (Pu/Aé). Para valuar p y tratar secciones circulares
se aplicari lo antes dicho para miembros a flexocompresibn.

Donde

P, = Valor absoluto de la fuerza axial de disefno, en kg,

obtenida con el factor de carga mds desfavorable en
cada caso.

Ag = Area bruta de la seccién transversal en cm2

Ag = Area total de acero en la seccidén en cm?
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4.5.4.- Refuerzo por tensifn diagonal en vigas y columnas

Este refuerzo debe estar formado por estribos cerrados per
pendiculares u oblicuos al eje de la piera, barras dobladas o -
una combinacifn de estos elementos; también se puede usar malla
de alambre soldado.

Para estribos no se usard acero con refuerzo de fluencia -
mayor de 4200 qu/cmz. Para dimensionar, el esfuerzo de fluen-~
cia de malla no se tomarid mayor de 4200 kg/cm2. El difmetro mf
nimo de estribus serd de 6.3 mm (No. 2).

No se tomard en cuenta cstrihos que formen un &ngulo con ~
el eje de la pileza menor que 45°, ni barras dobladas en que di-
cho dngulo sea menor de 30°.

En vigas de marcos dque deban resistir sismo y en cuyo dise
fio se usa un factor de ductilidad de 2 &6 mayor, debe suminis- =
trarse un refuerso minimo por tensidén diagonal cuando la fuerza
cortante de disefio, Vy, sea menor gue Yop. Este refuerzo esta-
ré formado por estribos verticales de didmetro no menor de 6.3~
mm {No. 2), espaciados a cada medio peralte efectivo y se colo-
card a partir de toda unién de viga con columpnas o muros hasta-
un cuarto del claro corregponéiente.

Cuando sea aplicable el requisito de refuerzo minimo del -
padrrafo anterior asi como cuando, Vy sea mayor que vCR' se re--
querir8 refuerzo por tensién diagonal. En el segundo caso, el-~
espaciamiento, S, se determinard con la expresién y limitacio--
nes siguientes:

_ FR Av fy d (sen 6 + Cos 8) < FR a, fX .
g = = 4,22
V_ -V 3.5 b
u CR
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gl @ = 45°

s - Fp (1.414 A, gyd . Fo A, £ __4.23
vV -V - 3.5 b
u CR
siL & = 090°
S = FR Av fzd < FR Av fz ——e———-y 24
u” Ver .
donde
Av = El &rea transversal del refuerzo por tensién diago
nal comprendido en una distencia § (cmz).
2] = El &ngulo que dicho refuerzo forma con el eje de -
la pieza.
fy = El esfuerzo del acero (kgr/cmz)
Vu = Cortante de diseno (kgr)
vcR = Cortante que resiste el concreto (kgr)
b = Ancho del elemento (cm)
d = Peralte efectivo del elemento (cm)
S = Espaciamiento de los estribos (cm)
FR = Factor de carxga (0.85)

81 V, es mayor que V,, pero menor o igual que 1.5 Fg bdM fé
sl el espaciamiento de estribos verticales no deberd ser mayor
que 0,5d. 77

si Vu es mayor gue 1.5 FR bd fé el espaciamiento de es--—
tribos verticales no deber& ser mayor que 0.25 d.

En ningGn caso se permitird que V _ sea superior a 2.5 F—
u R
bdv fé.

Cuando el refuerzo constante de un solo estribo o grupo -
de barras paralelas dobladas en una misma seccibn, su &rea se-
calculard con:

AV‘= vu - VCR ——————————— 4.25
. FR fy sen 8
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SL @ = 450
Vu - VCR
By = ——— mmmmmmeee 4.26
0.707L Fpf ~
Si @ = 90°
v, -V S
By = —pp—R e -— 4.27
R *y

En este caso no se admitiri que Vy sea mayor que

1.5 Fp /€5 ba

4.5.5.~ Fuerza Cortante en losas y zapatas

La resigtencia de losas y zapatas a fuerza cortante en la

vecindad de cargas a reacciones concentradas seri la menor de-

las correspondientes a las dos condiciones que siguen:

al).

b).

va losa o zapata act@a como una viga ancha en tal -~-
forma que las grietas diagonaleg se extenderfan en -
un planc que abarca todo el ancho. Este caso se tra
ta de acuerdo con las disposiciones para vigas comen

tadas en los apartados 4.5.1 y 4.5.4.

Existe una accién en dos direcciones de manera que -
el agrietamiento diagonal potencial se presentaria -
sobre la superficie de un cono o pirdmide truncados-
en torno a la carga o reaccifn concentrada. En este
ca30 .8e procede como se indica a continuacifn:

La seccién critica se supondrd perpendicular al pla-
no de la logsa y se localizarid de acuerdo con lo si--
guiente: .
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e Si el irea donde actda la reaccidn o carga concentra-
da no tiene entrantes, la seccibn crftica formar4 una
figura semejante a la definida por la periferia del -
drea cargada, a una distancia de é&sta igual a d4/2, --
siendo d el peralte efectivo de la losa.

o Si el &drea cargada tienen entrantes, en ellas la sec=-
cifn critica se harf pasar de modo gque su perimetro -
sea el minimo y que en ningGn punto su distancia a la
periferia del &rea cargada sea menor que d/2. Por lo
demds se aplicard lo dicho en el p&rrafo anterior.

Si no hay transmisi&n de momentos entre la losa o zapata y
la columna el esfuerzo cortante de disefo se calculari con:

Vu .
= m—mememem. 4,28
(o}
donde:
bo = El perimetro de la seccién cfitica
Vu = La fuerza cortante de diserio en dicha seccién

Cuando hay transferencia de momento se supondrd que una --
fracciSn del momento dada por

1

1+ 0.671/(c1+d)/(c2+d)

se transmite por excentricidad de la fuerza cortante total, con
respecto al centroide de la seccidn critica definida anterior--~

mente. El esfuerzo cortante miximo de disefio, v, , se obtendrd

® = ] -

tomando en cuenta el efecto de la carga axial y del momento, su
poniendo que los esfuerzos cortantes varfan linealmente (figura
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4.1) En columnas rectangulares Cl es la dimensi6n paralela al
momento trasmitido y C2 es la dimensién perpendicular a Cy.

El resto del momento, es decir la fraccién 1 - «= , debe-
transmitirse por flexién en un ancho iqual a c2 + 3h, centra-
do con el eje de columnas, siendo h el espesor de la losa, —--
dbaco o zapata; para esto puede concentrarse en ese ancho par
te del refuerzo por flexi6n, respetando siempre la cuantfa md
xima de refuerzo.

El esfuerzo cortante miximo de diseno obtenido con los -
criterios anteriores no debe exceder de

a menos que se suminis

Para calcular el refueféo necesario se considerardn dos-
vigas ficticias perpendicﬁlares entre si, gque se crucen sobre
la columna. El an:ho, b, de cada viga serd igual al peralte~
efectivo de la losa, d, m&s la dimensi6n horizontal de la ca-
ra de columna a la cual llega si &sta es rectangular y su pe-
ralte seri igual al de la losa.

En cada una de estas vigas se suministrardn estribos ver
ticales cerrados con una barra longitudinal en cada esquina y
cuyo espaciamiento se calculard con las expresilones 4.22, - =~
4.23 6 4.24 seglin sea el caso, sin que sea mayor que 4/2. Se
supondréa

Vu = vybd ——————— ~ 4,31

V., =0.5Fbd | fe e 4,32
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donde
es el esfuerzo cortante maximo de diseiio gue ac—
tta en la seccifn crftica en cada viga ficticia.

va-

El espaciamiento determinado para cada viga en la seccidn
critica se mantendri en una longitud no menor que un tercio —-
- del claro entre columnas en el caso de losas planas, o hasta =
el borde en zapatas. ’

En ningfn caso se admitirs que vy > 1.5 FRM f:

El refuerzo mfinimo en losas planas de estructuras en cuyo
disefio por sismo se use un factor de ductilidad de 4 o mayor, -
debe suministrarse un refuerzo minimo que serd como el antes -
descrito, usando estribos de difmetro no menor de 6.3 mm espa-
ciados a no mis de 4/2. Este refuerzo ge mantendri hasta no -
menes de un cuarto del claro correspondiente.

4.6.~ ADHERENCIA Y ANCLAJE

Una de las suposiciones fundamentales sobre las que se ba
sa la teorfa de las vigas de concreto reforzado es que exl ste-
una perfecta adhesién entre el concreto y el acero de refuerzo
¥ que ambos se deforman juntos sin que se rompa la liga entre-
ellos; sin embargo, la tendencia del acerco a deslizarse dentro
del concreto estd siempre presente. La liga entre la supexrfi-
cie del acero y el concreto se debe a la contraccién inicial -
de este dltimo al fraguar y a la friccién entre los dos mate-—
riales; las varillas laminadas con salientes o proyecciones se
conoce con el nombre de varillas corrugadas y su prop8sito es—
desarrollar una liga o adherencia mecidnica entre el concreto y
el acero.
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El esfuerzo permisible mdximo de adherencia para varillas-
corrugadas esti dado por:

U= 2.3VE:-
D

mmm—mm———— 4,33

La ecuacién 4.33 d4 la adherencia mixima para varillas del
lecho superior, pero no mayor de 25.00 Kgr/cmz. Para varillas-
que no sean del lecho superior, el esfuerzo estd dado por

R 4.34

pero no mayor de 35.00 kgr/cmz; para todas las varillas corruga
das o compresién, el esfuerzo permisible es de

U= 1.7y,  mmmmmemeee 4.35

perc no mayor de 28.00 kgr/cmz.

En las expresiones 4.33 y 4.34, D es el difmetro ncminal -
de la varilla, en cm. Las varillas del lecho superior, por lo-
que se refiere a adherencia, son aquellas varillas horizontales
colocadas de tal manera que se cuelan mas de 30 cm de concreto=-
por debajo de ellas, en el miembro en cuestién.

La tabla 4.1 nos d4 los esfuerzos permisibles de adheren--
cia segin la varilla y tipo de concreto.
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VARILLAS DEL LECHO SUPERIOR VARILLAS QUE NO SEAN
L DEL LECHO SUPERIOR
3 [} .
U= Z;EB_jEL' 25 kgr/cm> U= ELE—QE;l 35 kgr/em?

VARILLA £, kgr/cm2 £L kgr/cm? .

No. 175 ] 210 “380 350 [ 175 WO

2% 12.2 | 11.2 | 11,2 | 11.2|11.2

3 24.6 | 24.6 | 24.6. | 24.6]35.2

4 23.9 | 24.6 | 24.6 | “24.6|33.7

5 19.1 21,0 | 24,27 2a.6|27.0

6 16.0 [ 17.4 | 20,2 | 22.6|22.5

7 13.6 |715.0 | 17.3 | 19.3|19.3 | 2

8 12.0 |1 “16.9 | 1629 | 18-

9 | 10.6 15.0 | 15.0
10 9.4 13.3 | 13.3
11 1 8.5 12.0] 12.0

TABLA 4.1. ESFUERZOS PERMISIBLES DE ADHERENCIA
(TENSION) EN KG/CM?

*Todas las wvarillas son corrugadas, con excepcién de la # 2 que

es tisa.

El procedimiento de disefio usual es determinar el nGmero-
y tamafio de las varillas, de acuerdo con el momentc flexion~n-
te; una vez hecho esto, se calcula el esfuerzo de adherencia -
en la seccién critica, para determinar si se excede o no el es
fuerzo permisible; si se encuentra que el esfuerzo re:l es ma-
yor que el permisible, puede ser necésario utilizar un mayor -~
ndmero de varillas m&s pequenas, obteniéndose asf un drea -~ -
transversal equivalente, pero ofreciendo una mayor superficie-~
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para resistir los esfuerzos de adherencia.

Para determinar los:esfuerzosAde adherencia en. cualquier
seccién se usé la siguiente f6rwila :

---------- 4.36
Donde
u = Esfﬁéfzb de adherencia por unidad de &rea super-
ficial de la varilla, en Kgr/cm2.
V.. =. Cortante vertical total, en Kgr. Este es usual-

mente el valor mdximo, tomado en la cara de los-
apoyos.

j = Relacifn entre la distancia de la resultante de-
los esfuerzos de compresién al _centro de grave--
dad de los esfuerzos de tensibén. Se determina -
mediante el uso de la ecuacién 4.17,

d = Peralte efectivo de la viga, en cn.

Io = Suma de los perimetros de todas las varillas ho-
rizontales de refuerzo por tensién en la seccibn

considerada, en cm.

Los esfuerzos de adherencia obtenidos con la ecuacién-
4.36 se comparard con los permisibles determinados por las ex
presiones 4.33 &6 4.34 segfin sea el caso o directamente con --
los proporcionados por la tabla 4.1.

En la tabla 4.2 se incluyen los tamafios m&s grandes de
varillas que permiten esfuerzos permisibles de 25 y 35 Kgr/cm2
para varillas supericres y de otro tipo, respectivamente, en-
concret s de distintas resistencias.
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TAMARO MAXIMO DE VARILLA QUE PERMITE
ESFUERZOS DE ADHERENCIA DE 25 Kg/cm?
PARA VARILLAS DEL LECHO SUPERIOR Y -
£1. ke/em2 35 Kg/cm® PARA OTRAS VARILLAS QUE NO
SEAN DEL LECHO SUPERIOR

VARILLAS DEL LECHO VARILLAS QUE NO SEAN

SUPERIOR DEL LECHO SUPERIOR
175 # 3 # 3
210 $ 4 # 4
280 # 4 # 4
350 t 5 5

TABLA 4.2.- TAMARO MAXIMO DE VARILLAS, DE ACUERDO CON
LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA.

Para tamafiog mayores que los indicados en la tabla 4.2, =~
es posible determinar directamente el nGmero de varillas reque
ridos, de acuerdo con los esfuerzos de adherencia. Su tamaho-
y nfmero pueden encontrarse por medio de un procedimiento de -
aproximaciones sucesivas, pero el siguiente método ahorra tiem
po y cdlculos innecesarios. Sabemos que:

para varillas del lecho superior. Sea u = nfmero de varillas-
con difmetro igual a D cm; entonces [ o = nTD, por lo que
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si £ = 210 kg/em®

v 3= 0.672, entonces

para varillas del lecho superiof. De~maneraisihi1ai,féiff- -

£l = 210 kg/em® y § = 0.872 para varillas que no sean del le-

cho superiox : IR
v SRS

R="=7774d T 438

Al determinar los esfuerzos reales de adherencia,'i'o eé*
igual a la suma de los perimetros de todas las varlllas'l"ngi-

tudinales, si todas son del mismo tamafio; sin embargd~«si sonf.
de diferente tamafio ‘ ‘ ‘

I R T I
o = ) ':é';g
donde Lo e e S
A, = Es el rea del acero -total
D = Es el difmetro de la variiia mis grande

Las f&Srmulas 4.37 y 4.38 son férmulas especificas, basa-
das en la utilizaciSn de concreto de f§ = 210 Kg/cm2. La --
f6rmula general es
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donde

Q = Es un factor dado en la tabla 4.3, que depende
de las diferentes resistencias del concreto.

£ Q
kg/cm2~ :
‘ VARILLAS LECHO VARILLAS QUE NO SEAN
SUPERIOR DEL LECHO SUPERIOR
175 . | s3.e 118.2
210 G091 128.6
280 .103.6 146.5
350 115.2 159.0

TABLA 4.3. VALORES DE Q PARA DETERMINAR EL NUMERO DE
VARILLAS POR ESFUERZ0S DE ADHERENCIA

El esfuerzo miximo de tensién en el refuerzo longitudinal
se presenta en el punto de momento flexionante miximo. Cor ob
jeto de evitar el deslizamiento de las varillas dentro del con
creto, a cada lado de este punto debe existir una longitud su-
ficiente de vaiilla para suministrar un anclaje adecuado en el
concreto. La longitud necesaria para proporcionar el anclaje-
necesario se denomina longitud de desarrollo y es la distancia
entre dos secciones de una varilla de r:2fuerzo, con fuerza de-
tensifn por lo que en la longitud de desarrollo actGan esfuer-
z0s de adherencia que equilibran la diferencia entre las fuer-

zas de tensién de la varilla.

Lo anterior se cumple en la mayoria de los casos, para el
acero de tensidn de miembros sujetos a flexifn si:
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a) .- A cada lado de toda seccifn de momento midximo la lon
gitud de cada barra es mayor o igual a la longitud de desarro-
1lo Ld.

b) .- Las barras que dejan de ser necesarias por flexi6n -
se cortan o se doblan a una distancia no menor que un peralte-
efectivo d mdAs alld del punto tedrico donde de acuerdo con el-
diagrama de momentos ya no se requieren.

c) .~ En las secciones donde, segfin el diagrama de momen--
tos flexionantes, tefricamente ya no se requiere el refuerzo -
que se corta o se dobla, la longitud que continda de cada ba-=-
rra que no se corta ni se dobla es mayor o igual que Lg + d.

d) .- Cada barra para momento positivo que llega a un ex--~
tremo libremente apoyado se prolonga mis alld del centro del -
apoyo, incluyendo porciones dobladas, una longitud no menor --
que

(Lg= 0.25 L) 20.5h  ==ecmm——=- 4.41
donde
Ld = Longitud de desarrollo
L = Claro del elemento
h = Peralte total del elemento

La longitud de desarrollo, Ly en la cual se considera -
que una barra de tensifn se ancla de modo que desarrolle su -
esfuerzo de fluencia, se obtendrd multiplicando la longitud -
bisica, Ldb’ dada por la ecuacién 4.42, en cm, por el factor-
o los factores indicados en la tabla 4.5.

a, £

S .
L = 0.06 >0.006 db £y —mmmmamme— 4.42

db
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Para mayor facilidad. se tabulan en la t‘a‘bla"4:{4;~la: idhgi-

tud de desarrollo, cm;, de varillas corrugadas de lecho: infe- =

rior.

VARILLA = | LONGITUD DE DESARROLLO’

# 110 menor VUOV.'QG'aS ’fy:/y"fvé z OOOGdb’y

# 14 : 0.82 £ /{EL
18 : 1.06 8 /{EL

TABLA 4.4 LONGITUD DE DESARROLLO (cm) DE VARILLAS
CORRUGADAS 'DE LECHO INFERIOR.

Las longitudes b&sicas dadas por la ecuacibn 4.42 o por -
la tabla 4.4 se m'ultiplicarrin per los factores dados por la ta

bla 4.5 seglin sea el caso

CONDICION DEL REFUERZO _ FACTOR

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS

COLOCADAS DE MANERA QUE BAJO - -

ELLAS SE CUELEN MAS DE 30 CM DE=- .- 1.4

CONCRETO '

EN CONCRETO LIGERO ' i 1.33

BARRAS CON £, MAYOR DE 4200 Kg/cm’ 2 —‘5%99
* Ty

TABLA 4.5 FACTORES QUE MULTIPLICAN A LAS LONGITU-
DES BASICAS DETERMINADAS POR LA ECUA- -
CION 4.42 O POR LA TABLA 4.4

i
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Una manera de calcular la longitud de anclaje de las vari
llas es medlante el uso de ‘sig ie te,:elacién

donde

Ly = Longitud de'anclajg, en cm
D = Di&ﬁetro de una de las varillas de :efuerzo, en cm

£ = Esfuerzo unitario de tensibn en el refuerzo longi-
tudinal, en Kg/cm2

U = Esfuerzo de adherenc1a por unldad de drea superfi-
cial de la varilla, en kg/cm (véase la tabla 4.1)

4.,7.~ RECUBRIMIENTO

El recubrimiento libre de toda barra no serd menor de 1.0
cm ni menor que su didmetro.

En contacto con el terreno = — = = = =« = ~ = =~ r=7.0 cm
Sujetos al intemperismo del # 6 al # 12- - - - r = 5.0 cm
Sujetos al intemperismo para barras # 5~ -~ r=4.0cm

No expuestas al intemperismo {(losas de
entrepisos, muros, etc.)
$ 12 « = = = o - e m e e e e e = - r = 4,0 cm
del # 11 6 menores - - - - = Smimmimie =~ r = 2.0 cm

Vigas, trabes y columnas S E
Refuerzo principal (an;llos, estribos,espiral r=4,0c¢cm
Cascarones, placas L

barras ># 6 = = = ==
barras€# 5 - ~ - = - =
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4.8.~- REFUERZ0 POR CAMBIOS VOLUMETRICOS (TEMPERATURA)

En toda direccién en que la dimensién de un elemento es--
tructural sea mayor que 1.50m, el drea de refuerzo por tempera
tura que se suministre no serd menor que

_ _ 450 X1
s = Iy (Xg + 100)

donde -

a_ = Area transversal del refuerzo colocado en la direc-
cién que se considera, por la unidad de ancho de la
pleza, (cmz/m). El ancho mencionado se mide perpen
dicularmente, a dicha direccién y a Xy

X, = Dimens:5n mfnima del miembro medida perpendicular--
mente al refuerzo, en cm.

Si xl
colocarse en una sola capa., Si Xl es mayor que 20 c¢m, el re--

es menor que 20 cm, el refuerzo en cuestidn puede -

fuerzo se colocari en 2 capas pr6ximas a las caras del elemen-
to.

En elementos estructurales expuestos directamente a la in

temperie el refuerzo no serd menor de 2 ag.

Por simplicidad, en vez de utilizar la f&imula 4.44 puede
suministrarse un refuerzo minimo de 0.2 por ciento en elemen=--
tos estructurales protegidos de la intemperie y de 0.4 por - -
ciento en los expuestos a ella.

La separacién del refuerzo por cambios volumétricos no ex
cederd de 50 cm ni de 3.5 X;.

En resumen, el refuerzo por temperatura, serd:
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En losas con fy < 4200 kg/cm? smmsemme- 2l = 0.0020

si £, »4200 Kg/em® ~ emeeeee-

rea ‘de aceroc a drea total

4.9.~ LOSAS PLANAS =

Losas: planas son aquéllas que transfieren la carga direc-
tamente a ‘las columnas, en general sin la ayuda de trabes, pue
-den ser macizas’de peralte constante, o aligeradas por algtn -
medio (blogques de material ligero, moldes para formar alv&olos
en la losa, etc). Tambidn pueden tener un cuadro de peralte -
menor en la parte central de los tableros, con tal que dicho -
cuadro quede enteramente dentro del 4rea de interseccibn de --
las franjas centrales y que su espesor sea por lo menos de dos
tercios del espesor del resto de la losa, excepto el del &baco
y no menor de 10 cm.

La losa puede apoyar directamente sobre las columnas o a-
través de dbacos, capiteles o una combinacién de ambog.Lgflﬂ

En ocasiones se utiliza una trabe de borde. en la perlfe——
ria de la losa; e otras ocasiones los. bordes de la losa se ~=
apoyan sobre muros.

En cada tablero de una losa plana'se distinguen tres fran
jas en cada direccién. . La central,'de ancho igual a la mitad-
del claro del tablero en la direccidn en que se mide el ancho,
y las extremas o de columna, cada una de ancho igual a un cuar
to de dicho claro. ‘

Las ventajas que presenta este sistema son:

1.- Losfesfué:zbs dé £1gxi§ﬁ} 7¢Q;Qéﬁté;son‘tales,,que,fg‘




41

partidos ent.e el nlmero total de nervios proporcional a su -
seccibn, resultan bajos.

2.~ Para el caso de fuerzas horizontales, producidas por
viento o sismo, se presentan grandes esfuerzos en la unifn de
la columna & entrepiso, que pueden ser contrarrestalos pof la
resistencia del material proporcionada por la subpresién del-
capital.

3.~ El entrepisco es capaz de resistir fuertes concentra-
ciones de carga en cualguier punto del tablerc, ya que los esg
fuerzos son transmitidos a nervaduras vecinas en ambas direc~
ciones.

4.~ Ofrece una r&pida ereccién de la estructura, gque re-
percute en el costo de la obra, debido en primer lugar a la =
cimbra plana que puede hacerse rdpida y fdcilmente, el volu—-~
men de colado es mds reducido y se ahorra tiempo en la habili
tacibn y colocacién del acero de refuerzo.

4.9.1.- Hipbtesis para el An&lisis

Los momentos flexionantes y fuerzas cortantes pueden ob-
tenerse por medio de métodos reconocidos de andlisis eldsti--
cos considerando las siguientes hipStesis:

a) .~ Se supone gue la estructura se divide en marcos or=-
togonales, cada uno de ellos formado por una fila de columnas
y franja de losa con ancho igual a la distancia entre las 1li-
neas medias de los tableros adyacentes al eje de columna con-
siderado. Al analizar los marcos, en cada direccibn deben -~
usarse las cargas totales gque actGan en las losas.

b} .~ Al calcular las rigideces relativas de los miembros,
el momento de inercia de cualquier seccién (de columna o de -~
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trabe) puede tomarse como el de la seccién de concreto no -~
agrietada y sin considerar el refuerzo. Adem&s, se tendran-
en cuenta los siguientes requisitos:

Para valuar el momento de inercia de las losas se consi
derari un ancho equivalente, a cada lado del eje de columnas,
igual a

0.5L2
a=———n7—r—+ 0.3 ¢ £ 0.5 L2 ~~~~~ 4.45
14 _;_E__E
1

donde:

Lz = El ‘claro del tablero perpendicular a L1 que se --
. congsidera, en la direccién en que se mide el an--
cho equivalente.

Ll = Es el claro en la direccibn que se analiza.

¢ = -Dimeasién de la columna en la direccifn de L, si-
no hay capitel; si existe capitel, ¢ es el didme-
tro de la intersecci6n, con la losa o el &baco, =
del mayor cono circular recto que puede inscribir

se en el capitel.

El siguiente ejemplo muestra el procedimiento que se se
guird en el capitulo 6 "Rigideces" para valuar el ancho de -
la trabe equivalente en los distintos tableros.

Supbngase gque se quiere determinar el ancho de la trabe
equivalente que tendrd el siguiente tablero, con columnas de
20 x 30 cm.



s 436.00
T

1
. e T T .
Gl .
A+ o+
20.00 x 30.00
| .
' o
I g
i ® ACQTACIONES EN cm.
¥ W
0! —1— +'
L g — . A
% a2
Para oL .
. L]_ ' 4,36' 00 cm
L, -="600.00 cm
c =

©120.00 cm

0.5 (600.00)"

8y = + 0.3 (20.00)
4 167 (600.00) -

’a1’= (90.960 + 6.00) em.

a; = 96.960 cm.

al ,2 97.00 cm.

0.5 L2 = 0.5 (600.00)
= 3.00.00 cm
entonces:

a,« 300.00 cm m==w= CORRECTO
Para
Ll = 600.00 cm
L2 = 436.00 cm
c = 30.00 cm



0.5 (436.00
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1 + )

a, = 107.485 cm
= 108.00 cm

0.5 L

Entonces |

a. < 218.00 -cm

Debe tenerse presente

T.67 (436007 + 0:3 (30.00)

= (98,485 + 9.00) cm

) 0.5 (436.00) .
218.00 cm

------- CORRECTO

la variacidn del momento de inercia

a lo largo de los ejes de los miembros debida a capiteles y --

dbacos; también se tendrén
agujeros. Si s6lo se usan
to de inercia de las losas
columna hasta el borde del

en cuenta los efectos de trabes y -~
capiteles, se supondrd que el momen
es infinito desde el centro de la -
capitel, y en las columnas desde la

seccibén inferior del capitel hasta el centrc de la losa.

4,9.2.~ Reduccidén le Momentos

Cuando se cumplan las

condiciones que siguen, los momen-~-—

tos en las secciones criticas debidos a cargas verticales obte

nidas segln el inciso 4.9.1, pueden reducirse de manera que la

suma del momento positivo m&s el promedio de los momentos nega

tivos en cada tablero no sea menor gue

M = 0.115 (1 -

o

donde:
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W = Carga total en el tablero
L1 = Claro del tablero en la direccifn en
ra la flexibn

gue se conside-

¢ = Dimensifn de la columna paralela a L,, cuando las co

lumnas de un tablero no son iguales,
promedio.

debe usarse su-—

Para poder efectuar las reducciones indicadas en el parra-
fo anterior deben cumplirse las siguientes condiciones:

a). La estructura consta por lo menos de tres crujlias en-

cada direccidn.

b). La relacién de claro largo o corto en
se excederi de 1.33. y ’

c). Los momentos Mo en tableros: contiguos
mis de 33% al menor de ellos.:" e

d). La relacifn de carga viva a muerta no
El momento de desequilibrio que resulte en

cer las redistribuciones indicadas se repartiré
nas en proporcién a sus rigideces.

4.9.3.- Secciones Criticas para Momento.

ningdn tablero-

'nq_difiereh—en-

és-mayor de 2.

cada nudo al ha
entre las colum

La seccifn critica para flexién negativa en las franjas de

columna y central se supondrd a una distancia c/2 del eje de co

lumnas correspondiente. Aquf c es la dimensidén

transversal de-

la columna paralela a Ll' o el difmetro de la interseccién con-

la losa o el &baco, del mayor cono circular recto que pueda ins

cribirse en el capitel.

En columnas se considerarid como critica la

seccidén de ine--

terseccién con la losa o &baco. Si hay capitel, se tomard la -
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interseccitn con el arranque. del capitel.

4.9.4.- Distribucién de los momentos en las franjas

Los momentos flexionantes en secciones criticas a lo largo
de las losas de cada marco se distribuirdn entre las franjas de
columna y las franjas centrales, de acuerdo con los porcentajes
indicados en la tabla 4.6 siguiente:

MOMENTO FLEXIORANTE

MOMENTO NEGATIVO EN EL
SOPORTE EXTLRIOR

P © 2 - MOMENTO LOSA SOPOR- | LOSA SOPOR
) : T U NEGATIVO TADA SOBRE~ | TADA SOBRE
5 : SENCEL COLUMNAS O~ | MUROS DE -
LR S BOPORTE ' MOMENTO SOBRE VIGAS | CARGA DE -
: AT b L MNTERIOR POSITIVO | DE UN ESPE~ | CONCRETO -
S R SOR IGUAL - | REFORZADO-
SRR R ’ AL DE LA LQ | O TRABES -
: SA. DE PERALTE
ST TOTAL IGUAL
CEM . . 0 MAYOR -~
: QUE 3 VE--
CES EL ES=-
PESOR DE -
. LA EOSA
" FAJMN DE COLUMNAS | 76.0 o600 80.0 60.0
FAJA CCNTRAL 24.0 - 40.0° -1 20.0 40.0
MEDIA FA-| BERALTE -
JA DI CO~-| TOTAL -
LUMNA ADYA| LE LA -
CENTL Y PA|VIGHh --—
RALELA A =] 1GUAL ~| 38.0 30,0
LA VICA --|AL ESPE T
MARGINAL ©Of SOR DL=
MURO LA _LOSA
PERALTE
TOTAL = i
DE LA = I
-l VIGA 0~| 19.0 ~715.0
MURO A : :
YOR QUE .
3 VECES
EL ESPE-—
SOR DE 1A
Lest

TABLA 4.6,~- PORCENTAJES DE DISTRIBUCION DEL MOMENTO
FLEXIONANTE ENTRE LAS FAJAS DE COLUMNAS
¥ CENTRAL.



47

Por lo que respecta a la transmisi6én de momentos. entre co
lumna y losa, se explica en la siguiente figura 4.1.

4.9.5,- Efectos de fuerza cortante

Se aplicardn las prescripciones del inciso 4.5.,5. con es-
pecial atenciSn a la transmisién correcta de momento entre co-
lumnas y losa, y a la presencia de aberturas cercanas a las co
lumnas.

4.9.6.- Fuerzas Laterales

Los efectos de las fuerzas laterales se determinarén de -
acuerdo a los criterios utilizados péra cargas verticales.
4.9.7.- Peraltes Minimos.

Puede omitirse el cdlculo de deflexiones en tableros inte
riores de losas planas macizas si. su peralte efectivo minimo -~
noc es menor gue

d = S 28
min =k L (1 3L) 4.47
donde
L =  es el claro mayor . e
k = coeficiente que se determina como sigue - -

Losas con dbacos que cumplan

con los requisitos de 4.9.8.

Losas sin 4bacos k =0.00075 faw  0.025--4.49

donde



FRY N 48 ?'.cm.
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i |

VCD H]
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1~
bl bty R 4

C2+d
4 €2

i

i SECCION_CRITICA
7 o 1
%% 0 o[

a).- COLUMNA INTERIOR x

SECCION _CRITICA
p— T T

CENTROIDE DE LA
ECCION CRITICA

Ge ot 4

b= cz+d
c2+d
2(c+b)
ys C-%—

g:
<
ez y-—=~+9

o059

b}.=COLUMNA DE BORDE

M
-(CAB
vV _ 4 = A8

Ac Je
3 3 2
Y] 4G+ 8 (G +d)d”  diC,+dNC+ d)
< Mo5g s [ | 2 ]
A c ) ) 2
Ac Jo

«<s (ECUACION 4.29)
2d(Cy + Cpt 24)

FIG. 4.1.- TRANSMISIONES DE MOMENTC ENTRE
COLUMNA ¥V LOSA

ESFUERZQ
CORTANTE
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fs = Esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, en
kg/cm?, (puede suponerse iqual a 0.6 £y). -

w = Carga en condicicnes de serviclo,. en kg/m? ;'

¢ = Dimensién de la columna o capitelfparaiéla‘a 1.

Los valores obtenidos con la ecuacién 4.47 deben aumentar
se en un 30% en tableros exteriores y en losas aligeradas.

En ningln caso el espesor de la losa, h, seri menor gue =
10 cm, si existe &baco, o menor de 13 ¢m, si no existe,

4.9.8.~ Dimensiones de los Abacos

La dimensi6én de cada dbaco en planta no ser& menor gue un
tercio del clarc en la direccidn considerada. EI peralte efec
tivo del &dbaco no seri menor que 1.3 por el peralte efectivo -~
del resto de la losa pero no se supondri mayor que 1.5 por di-
cho peralte, para fines de dimensgionamiento,

4.9.9.~ Disposiciones sobre el refuerzo

Se respetardn las prescripciones sobre refuerzo minimo --
por flexifén y por cambios volumétricos de 4.1.1. y 4.8, adem&s,
el espaciamiento de las varillas en las secciones criticas no-
excederd de dos veces el espesor de la losa, excepto en ague--—
llas porciones del drea de la misma que sean de construccién -
celular o nervada.

El refuerzo debe detallarse teniendo en cuenta los siguien

tes requisitos minimos:

a) .~ Los refuerzos positivos y negativos deben prolongar-
se mis all& de cada punto de inflexidén una distancia no menor-
que un décimo del claxo respectivo.
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b) .~ Debe mantenerse no menos de la cuvarta parte del re--
fuerzo positivo total mdximo hasta la lf{nea que une los cen~ -
tros de columna.

c) .~ Por lo menos el 25% del acero de cada franja extrema
o limfitrofe debe estar comprendido en un ancho igual a 0.5 m&s
medio peralte efectivo a cada lado del eje de columnas., El -—-
resto del refuerzo ird uniformemente espaciado en la franja a«
que pertenece. Aqui ¢ es la dimensién de la columna o capli=-.
tel normal al refuerzo. ’

4.9.10.~ Losas encasetonadas.

Las losas encasetonndas, sean planas o perimetralmente --
apoyadas, en que la distancia centro a centro entre nervaduras
no sea mayor que un octavo del claro de la losa paralelo a la-
direccifn en que se mide la separacifn de las nervaduras, se =~
pueden analizar como si fueran macizas, con los criterios gue-
anteceden.

4.9.11.~ Losas en dos direcciones o losas apoyadas en
cuatro lados.

Como ya se dijo anteriormente, las losas de los cuartos -
de sexrvicio y de los banos localizadas en la azotea del edifi-
cio, serin losas armadas en dos direcciones. De estas losas-
podemos decir que por lo general, cuando un tablero de piso es
cuadrado o casi cuadrado y sus cuatro lados descansan sobre vi
gas, es econSmico utilizar dos juegos de varillas de refuerzo,
colocadas en &ngulo recto unc con respecto al otro; estas vari
llas transmiten las cargas a las cuatro vigas o muros de apoye.
En el caso de un tablero rectangular, el claro corto debe so-—
portar una carga mavor que el claro largo. La magnitud de la-
carga transmitida en cada direccifn depende no solamente de --
las longitudes relativas de los lados de la losa, sino también



51

de las condiciones de continuidad que se presenta en los cua-
tro lados,.

El Instituto Americano del Concreto en su Reglamento de-
las Construcciones de Concreto Reforzado, describe tres méto-
dos que pueden usarse en el disefio de losas en dos direccio-~
nes; en nuestro caso utilizaremos el "método 2" y los térmi--
nos que se utilizan en el procedimiento son:

C = Coeficiente de momento para losas en dos direccioé
nes, segdn se indica en la tabla 4.7. o ,ﬂ‘ :

= Relaci6Gn del claro corto al c¢lxzro largo;‘s/L‘,

= Longitud del claro corto o

Longitud del claro largo

= Carga uniforme total, en kg/mz

‘g w3
fl

Al igual que en las losas planas, en el disefio de una lo
sa en dos direcciones se toma en consideracitn dos franjas de
piso; una es la franja central, con un ancho igual a la mitad
del tablero, que se extiende a través de €ste en la direccidn
an que se consideran los momentos y la otra es la franja de -
columna, cuyo ancho eg iqual a la cuarta parte del tablero y-
gque ocupa las dreas que quedan fuera de la franja central. En

la figura 4.2 se muestran estas franjas.

En la tabla 4.7 se indican los coefiicientes para los mo-
mentos flexionantes en las franjas centcales de la losa; Jos-
momentos se calculan por medio de la férmula:

M= Cw S emmmmemae 4.50
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CLARO CORTO CLARO
m=-.8/L- .
MOMENTOS - — — T LARGO
1.0} .0.9 0.8.0.:0.7.]:0,6 0.5 v
CASO L - Inherior
- Cont" 0.6555”
- Disct R
+ [0.041
CAS0O 2 - Un borde
digconti
nuo :
- Cont  |0.041 |0.048 | 0.055 | 0.062
- Disct |0.021 ]0.024 |0.027 | 0.031
+ 0.031 [0.036 | 0.041-].0.047
CASO 3 - .Dos bor-
des dis~
continuos . . 4
- ‘ont 10.049 [0.057 {0.064 [0.071'| 0.078 | 0.090 | 0.049
- pisct.{0.025 (0,028 | 0.031)0.036! 0.039 | 0.045 "0.025
+ 0.037 | 0.043 | 0.048 | 0.054.| 0.059 | 0.068 { 0.037
CASO 4~ Tres bor-
des . dis-
continuos g
- cont |0.058 | 0.066 | 0.074 | 0.082| 0.090 | 0.098 .} 0,058
- pisc. [0.029 {0.033 {0,037 0.041| 0.045 :| 0.049°4 0,029
+ 0.044 | 0.050 | 0.056 | 0.062 | 0.068 | 0.074]{- 0,044
‘CASO 5- Aislado .
! - Cont. - - - - - - ;-
- pisct [0.033 {0.038 | 0.043 | 0.047| 0.053 | 0.055 {0,033
+ 0.050 ! 0.057 | 0.064 | 0.072| 0.080 | 0.083 | 0.050

TABLA 4.7. COEFICIENTES PARA MOMENTOS EN

DEL METODO 2 DEL A.C.I.

LOSAS MEDIANTE EL USO
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FIG. 4.2~ FAJAS PRINCIPALES DE UNA LOSA.

El mismo reglamento permite una reduccitn de dos tercios
en el cidleculo de momentos en las fajas de columna, con respec
to a los momentos correspondientes en las fajas centrales. —-
Los cinco casos de la tabla 4.7 se refieren a las condiciones
de continuidad que existen en los bordes del tablero; nétese-—
que en el caso 5, el de un panel con sus cuatro bordes discon

tinuos, debe considerarse un momento flexionante negativo so-

bre los apoyos.

Ccuando se utilizan dos juegos de varillas de refuerzo, -
se coloca uno de ellos directamente sobre el otro; es conve--
niente colocar las varillas del claro corto, las cuales sopor
tan mayor carga, por debajo de las del claro largo.
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4.9.12.FLEXOCOMPRESION BIAXIAL (COLUMNAS)

En el disefio de elementos sujetos a flexocompresifén (colum
nas)_se sigue el procedimiento general adoptado por el R.C.D.F.
=76, llamado de estados limite, equivalente al diseno pl&stico-
o por resistencia dltima estipulado por otros reglamentos; cabe
aclarar que el reglamento del Instituco Americano del Concreto-
(ACI-77) tiene hipétesis semejantes a las del Reglamento de - -
Construcciones para el Distrito Federel (R.C.D.F~-76), excepto =
en la definicifn del bloque de esfuerzos de compresién en el --
concreto. El blocue adaptado por el ACYI indica una profundidad
variable segn la resistencia en compresién del concreto y no -
permite, por tanto, la construccibn de grificas adimensionales-
vdlidas para concretos de cualquier resistencia. Sin embargo,-
las resultantes del blogue son muy similares a las . ue se obtie
nen con la hipStesis del R.C.D.F.-76, por lo gque los diagramas-
de iteracién dan resultados que concuerdan, salvo errores muy -
pequenos, con los que se obtienen mediante las hipGtesis del --
A.C.I.=-77.

Se distinguen dos casos de distribucifn del acero: acero -
colocado finicamente en las caras perpendiculares al plano de me
mentos (fig. 4.3a) y acero distribuido en cantidades iguales en
las cuatro caras (fig. 4.3bH . Las grificas de iteracidn del se
gundo caso pueden aplicarse con errores despreciables a distri-
buciones de esfuerzo como el de las figuras 4.3c y 4.34.

(a)
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En situaciones claramente diferentes a las anteriores, -
es recomendable elegir una de dos opciones: considerar que el
refuerzo estd uniformemente distribuido (fig. 4.3b), o despre
-ciar el refuerzo colocado en las caras laterales y disefiar pa
ra acero concentrado en los extremos (fig. 4.3a).

En el caso de flexocompresién biaxial, el diagrame de =--
iteracifn resulta ser una superficie de falla en tres dimen--
siones, la cual se puede reducir a un problema de dos dimen--
siones haciendo cortes verticales a la superficie original. -
Cada corte corresponde a una relacién fija entre los momentos
adimensionales en las dos direcciones (Rx/Ryj; teniéndose gra
ficas para valores Rx/Ry de 0.5 a 1.0; ademés, si se tcma en-
cuenta que el caso de flexocompresidn corresponde a Rx/R = 0,
se tienen tres cortes verticales a la superficie de falla, -~
con lo gque se pueden cubrir, con una aproximacién aceptable,=-
todos los casos posibles mediante interpolacién lineal.

Considérese la nomenclatura de la figura 4.4.

T h r
4r———
b & Y
e
- X
e
rIG. 4.4. y Fu
v ademéis
C X
M
M, =P, ¢ R, = P 4.51
Fgbh’ £
M
_ . - uy e
My = Py®y 7 Ry ',4.52

Fgbh® £8
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como se debe cumplir Rx/Ry i:L.O, entonces Rx est§ asocia-
do al menor de ambos momentos adimensionales, siendo el plano -
de este momento perpendicular al eje Y. El diagrama de itera-—-
ci6n para flexocompresién biaxial se selecciona com la relacién
d/b, donde b es la dimensidn de la columna en la direccifn de -~
ecr Y d es el peralte efectivo en la direccifn de b; usualmen--
te, en la prictica, b es el lado menor de la seccién, sin embar
go, puede ocurrir que b no coincida con el lado menor, y la sec
cién tendrd que girarse.

A diferencia del problema de flexocompresién uniaxial, en=
el caso de flexocompresién biaxial la resistencia depende de la
relacidn b/h, puesto que las expresiones analfticas guedan en -
funcidén de ella. Los valores de carga y momentos, que se tie--
nen por flexocompresi6n biaxial en secciones rectangulares - -
(b/h< 1), estdn del lado de la sequridad respecto a los qgue co-
rresponden a secciones cuadradas (b/h = 1). Las diferencias mé
ximas en esos valores son del orden de 20.00% para q = 1.0, y -
corresponde a secciones con b/h = 0.25, con refuerzo fy = 4000.00
kg/cm2 distribuido uniformemente y para recubrimientos altos --
(d/b = 0.80) gque es el caso en gue esta relacién influye mds; -
las diferencias mencionadas se reducen a la mitad para recubri-
mientos menores (d/b = 0.85).

En forma alternativa, los casos de flexocompresidn biaxial
pueden resolverse con las grdficas para flexocompresiSn unia- -
xial y con algin método aproximado para tomar en cuenta el efec
to en dos direcciones. Un primer método es el que proviene de-
la férmula de Bresler, en la forma dada por
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donde:

PR = carga normal resistente de disefio, aplicada.con las
excentricidades ey e . R

’ ) p 4 y S s

Ppo = carga axial resistente de disefio, suponiendo ex7=,éy

PRx = carga normal resistente de disefio, aplicada con una
excentricidad e, en un plano de s’metria.

PRy = carga normal resistente de diseno aplicada con una-

excentricidad ey en un plano de simetrfa.

Los valores de e ye deben incluir los efectos de esbel-
tez y la excentricidad accidental, La expresién 4.53 reduce al
problema de flexocompresién en dos direcciones, al de una direc
cién. El método es muy Gtil para revisidn de secciones, sin em
bargo su empleo es laborioso cuando se trata de un problema de~

" disefio.

Para excentricidades grandes, el método deja de ser aplica
ble y el R.C.D.F-76 d4 como alternativa la siguiente relaciOn:

:UX Moy € 1.0 = eeeen————— 4.53

RX RY
donde
My ¥ MUy = momentos de disefio segfin los ejes X e ¥
MRx Y MRy momentos resistentes de disefio seglin lor

ejes X e Y.

La expresi6én es aplicable cuando PR/PRO es menor de 0.,10-
Esta férmula, en algunos casos, puede ser demasiado conservado
ra pues proviene de un diagrama de iteraci6én lineal de los mo-

mentos actuantes MUx’ MUy'
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Para superar el problema que representa la falta de preci
sién que se tiene al emplear para el disefio de columnas rectan
gulares los diagramas de interaccién para flexocompresién -~ -
biaxial correspondientes a secciones cuadradas, es recomenda--—
ble revisar el refuerzo asf obtenido con la f6rmula de Bresler,
aprovechandn asi los diagramas de interaccién para una estima-
ci6n preliminar del refuerzo y la f&rmula de Bresler para la -
revisién del mismo.

4.9.13 .- Efectos de Esbeltez

Se entiende por efecto de esbeltez la reduccién de resis-
tencla de un elemento sujeto a compresifén axial o flexccompre-
sién, debida a que la longitud del elemento es grande en compa
racién con las dimensiones de su sgeccifn transversal.

El anélisis de las estructuras generalmente se hace consi
derando un comportamiento lineal basado en estimaciones de las
rigideces de los miembros e ignorando el efecto en ella de los
desplazamientos laterales. Cuando se emplea este criterio, --
los elementos mecdnicos obtenidos deben modificarse tomando en
cuenta los efactos de segundo orden cuando son significatives.

Para ilustrar los efectos de segundo orden, supéngase una
columna articulada en sus extremos y sujeta a carga axial y mo
mento flexionante también en sus extremos (fig. 4.5a). Esta -
columna es equivalente a la mostrada en la (fig. 4.5b), y tie-
ne el diagrama de momento flexionante de la (fig. 4.5¢c). Al -
aplicar la carga P al sistema de la (fig. 4.5b), éste se defor
ma como se muestra en la (fig. 4.5d), y, como consecuercia de-
esta deformaci®én, aumenta la distancia de la linea de accifn -
de las cargas P al eje de la columna, lo cual equivale a que -
aumente la excentricidad de la carga en una excentricidad (y).
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Por lo tanto, el momento flexiocnante real en una seccibn cual-
qguiera de la columna es:

”i\M _‘M/P=el

—
- By
= o I +
y 4+ 4+
N Pe Pe
p
(a) {b) (c) (d) {e)
FIG. 4.5. MOMENTOS ADICIONALES EN UNA COLUMNA
POR EFECTOS DE ESBELTE!’
M= Pe + P =P (e +5y) —meeeme——— 4.54
El momento miximo, para este ejemplo, es a la mitad de ~
la altura, donde alcanza el valor:
M = P (e + y méx) ———— 4.55

maxX

Como consecuencia de los momentos adicionales Py, la re--
sistencia del elemento se reduce respecto a la resistencia que
tendrfa si s6lo se aplicase el momento Pp. Esta reduccibn de-
resistencia se conoce comoc efecto de esheltez. En realidad, -
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el efecto de esbeltez se presenta en cualquiera que sea la --
iongitud del elemento, pero es importante Gnicamente el ele--
mentos cuya rela~nidn longitud-peralte es grande, o sea, en --
elementos esbeltus. 8S6lo en estos elementos la magnitud de -
los momentos adicionales, Py, es significativa en relaci6n --
con los momentos Pe.

La reduccién de resistencia por esbeltez puede deberse -
también a desplazamiento lateral relativo entre los dos extre
mos de la columna, como sucede en marcos no contraventeados -
sujetos a carga lateral o que presentan asimetrfa en carga o-
en geometria.

El R.C.D.F-76 en su artfculo 1.3.2, estipula lo siguien-
te: R

miembros en los que puede despreciarse los efectos de es
beltez - Los efectos de esbeltez pueden despreciarsé en miem-
bros con extremos restringidos lateralmente cuando la rela- -~
cién H' y el radio de giro, r, de la seccifn en la direccibn-
considerada es menor que: »

34 - 12 M) /M, ——emmmeen= 4,56

en micnbros con extremos no restringidos, cuando H'/r es me--
nor que 22. En la expresién anterior

Ml = momento menor en los extremos del miembro
) Mz = momento mayor en los extremos del miembro

MI/M2= es positive cuando el miembro se flexiona en cur-
vatura simple y negativo cuando lo hace en curva-
tura doble. Paca valuar M, ¥ M, se incluirédn las
excentricidades accidentales.

en secciones rectangulares, el radio de giro, r, puede tomar-
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se igual a 0.30 por la dimensifn de la seccidn en la direccibén
considerada, y en secciones circulares igual a 0.25 por el did
metro. En todos los casos en que H'/r sea mayor de 100.00 de-
beri hacerse un an&lisis de segundo orden.

Los momentos de disefio, serin de tal maner: que, para los
miembros sujetos a flexocompresiSn en los que, de acuerdo con-
lo anterior, no pueden despreciarse los efectos de esbeltez, -
se dimensionardn para la carga axial de disefo, Pu’ obtenida ~
de un andlisis convencional y un momento amplificado, obtenido
aproximadamente con los criterios a y b que siguen. En todos-
los casos las excentricidades accidental.s se tomar&n con los-
signos que conduzcan el mayor valor del momento de disefio.

Criterio a.~ Miembxos con extremos restringidos latera.«-
mente.- El momento amplificado, Mc’ se calculari con la expre-
8ibn:

M =F_ M,  mmeeesema 4.57

donde M2 es el mayor de los momentos, en valor absoluto, gue -
actGan en los extremos del miembro, cbtenido del andlisis con-
vencional incluyendo la excentrlicidad accidental, multiplicade
por el factor de cargo correspondiente

C
m
F_ = — >1.00 0 —mmmemeeee 4.58
a 1 Pu Pe
My
C_= 0.60 + 0.40 >20.40 m————————— 4, 59
m MZ

el término 0.40 f;_ es positivo si el elemento se flexiona -
M
2

en curvatura simple y negativo si se flexiona en curvatura do
ble.



donde:

= momento de inercia centroidal de la seccibn bruta

de concreto.

= relacibn entre el miximo momento de disefio por —-

carga muerta y el m&ximo momento de disefio total.

Criterio b.- Miembros con extremos no restringidos late-

ralmente.- El n smento de disefio para cada columna se calcula-
con la ecuacibn 4.57 usando el mayor de los dos valores de Fy
siguientes:

I.- El que se obtenga con la ecuacibén 4.63 para el entre

piso completo suponiendo que todas las columnas es-—-—
tdn cargadas, y con sus extremos sin restriccién la-
teral.

a ):pu -
I Pg

las sumas se refieren a todas las columnas del entre

piso.
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IX.- El obtenido como si la columna tuviera sus extremos
restringidos.

En estructuras de concreto reforzado, las columnas Se en
cuentran restringidas parcialmente por los sistemas de piso,=-
sin que existan articulaciones o empotramientos perfectos. El
grado de restriccifén depende de la relaci6n entre las rigide-
ces de las columnas y del sistema de piso, lo cual puede defi
nirse en la siguiente forma:

I K
_ col
V. T TR @ mmemmeees - 4.64

L Kpiso

z (I/L)columnas
Ya B I (I/L) frabeé

en el nudo a.

El cdlculo de la longitud efectiva de pandeo en funcién-
del grado de restricecifn, ¥ , puede hacerse utilizando los no

mogramas de la (fig. 4.6), en los que Wa y ¥, son los valores

b
de ¥ en los extremos A y B de la columna.

4,14 ,- CRITERIOS DE DIMENSIONAMIENTO PRELIMINAR
4.11.1.~ Dimensionamiento de Losas

Para encontrar el espesor de las losas macizas requeri--—
das, en base al reglamento del A.C.I. 318-77, se considera el
tablero mds crftico y se encuentra su espesor usando la f6rmu
la:

h = PERIMETRO
180
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© ¥ = Cociente de EL(I/L) de las columnas, entre I(I/L} de los miembros de
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H' = KH

A y B son los extremos de la columna.

FIG.- 4.6.~ NOMOGRAMAS PARA DETERMINAR LONGITU
DES EFECTIVAS, H', DE MIEMBROS A -
FLEXOCOMPRESION.
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Para los cuartos de servicio tenemos:

lrtsem
h= =70

h = 2.(275.00 + 550.00) cm
CETT 180

B = 185000

igo ™

n

= 9.17 cm

SR

: h - ’?J."o‘.;oo' cm

Para los ’saniytariosr-‘se tiene: ©

0.
"

= 275.00 cm

fOu
i

1360.00 cm’

2 ( s+ 1)

b= 1

h = 2 (275.00 + 360.00) em_..
- h= 180 ‘

b = 1270.00

180 cm

= 3
L

= 7,06 cm

h =10.00 cm.
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De lo anterior se desprende gue tanto los cuartos de ser-
vicio como los sanitarios localizados en la azotea del edifi--

cio tendr&n losa maciza con un espesor total de 10.00 cm.

Para determinar el espesor aproximado que tendrén las lo-
sas planas, consideramos que el peralte efectivo estard com- -~

prendido entre 1 y 1 del claro critico, entonces:
28 38

.
a =33 4.66

Para nuestro caso, el Jlaro crftico se encuentra localiza
do entre los ejes I e My gue es de 616.00 cm, entonces:

616.00

d= =37 ¢cm
d = 19.25 cm
d = 20.00 cm

Como es una losa plana aligerada, cénside;amdéfld prescri
to en el Gltimo pdrrafo del inciso 4.9.7. S

#

1.30 (20.00) cm

26.00. cm

d +r

(26.00 +/5.00)em

31.00 cm:

= T Y- -H
"

‘=f35{60“¢m:'1’



67

70.00
——4- S
| ] o
' t P
N1z B
. | o |3
~ ! ! e |s
| i » 7
lfl |
eo.oou
10.00 10.00

Por lo anterior, todas las losas de entrepiso serin pla-
nog y aligeradas; por esgpecificacién, las nervaduras en nin--—
-gin caso serin menores a 10.00 cm de espesor y estar separa--
das mds de 75.00 cm de centro a centro. Las losas tendrdn -~
una capa de compresidn de'concreto de 5.00 cm.

De lo anterior se desprende que la trabe equivalente de-
terminada por la ecuacifn 4.45 para cada caso especifico, ten
dré un peralte total de 35.00 ¢m, con un espesor de patin - -
igual al de 15 capa de compresifn de 5.00 cm, el ancho del pa
tin v del alma es variable segin sean los valores de, a, de--
terminados por la ecuacifén antes citada y el nfimero de nerva-
duras comprendidas en dicha dimensifn.

Para el dimensionamiento de las columnas se considera a-
priore lo mis critica en forma (dada por requerimientos arqui

'tectdnicos) y carga, con respecto a las demds, aplicando la -
siguiente f6rmula:

P=0.85 (0.25 fe Ag + fs As) ----- —-— 4.67

donde:



Como

como un fy =

férmula 4

kd
]

' 142£50~Kg/cm

68

Carga axial permisible, sin reduccifn por longitud
o excentricidad, en kgqg.

Registencia dltima del concreto, en kg/cm2

- Bsfuerzo permisible de compresién en el refuerzo -

vertical, tomado como el 40% del valor de la resig
tencia de fluencia, pero no mayor a 2100.00 kg/cmz.
Area total de la seccién, en cm?

Area total del refuerzo longitudinal ( 1.0%) en cm2

se utilizard concreto con f' = 200.00 Kg/cm2 ¥ acero
4200.00 kg/om?, y £_ = 2100.00 kg/cm?, entonces La

.53 se reduciri, despejando a Ag de la misma se tiene

0.85 0.25 (200.00 Kg/cm2) Ag + 2100.00 Kg/cm® (0.01)

v0-35' (s0. 00 Kg/cmz) g + 21,00 Kgr

'142 so Kg/cm2 Ag + 17.85 Kg :

P R
0.02353 7 ( ) - 0.42000 en?

con la cual se encuentra una seccibn diferente para cada nivel.

Considerando que el realizar esto, repercute tanto en la -

ejecucitn de la obra come en la economfa de la misma, se optd -

por considerar un solo tipo de columna, siendo lag columnas cen

trales (eje 3) de mayor seccifn que las perimetrales (ejes 1 y

6) .
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De lo anteriof, la.geometria que tendrédn las columnas seri
la siguiente: ‘ '

— -1

3 8

+ S + S
- ———4}—

L 3000 l 'L—ro‘oo—Jr

COLUMNA PERIMETRAL

COLUMNA CENTRAL

4.15.- PLANTA ESTRUCTURAL

En los planos arguitecté6nicos A-01, A-02 y A-03 se mues-
tran la planta baja, la planta de entrepiso y la planta de =-
azotea y cuartos de servicio respectivamente; en los planos =
estructurales E-0l1 y E~02 se muestran los tipos de losas uti-
lizadas (macizas v nervuradas respectivamente) .
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52 CAPITULO |
ACCIONES &Q\%\\\\\\

Accibn es todo agente-externo o inherente a la estructu-
ra y/o a su funcionamiento - cuyos efectos en una estructura-
pueden hicer que 8sta alcance un estado limite.

Para fines de disefio, las acciones se presentan usualmen
te por medio de sistemas de carga y/o deformaciones cuyos - -
efectos sobre la estructura se supone equivalente a los de --
las acciones reales.

En el disefio de una estructura deber& considerarse el --
efecto combinado de todas las acciones que tengan una probabi
lidad NO despreciable de occurrir simultdneamente.

En este capitulo se presentan los criterios generales pa
ra evaluar las acciones y las combinaciones de ellas que de--
ben considerarse en el disefio de una estructura.

5.1.- CLASIFICACION

Con objeto de formar combinaciones de disefio, las accio-
nes se clasifican de acuerdo con la duracifén en que obren so-
bre una estructura con su intensidad m&xima.

Se consideran tres categorfas:

1) . Acciones permanentes,

Son aquéllas que obran en forma con.inua sobre la es
tructura, y cuya intensidad puede considerarse gque -

no varfa con el tiempo.
71
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Comprenden:

1.1l.-

Carga Muerta.- Dentro de la que se considera el
peso propio, tanto de los elementos estructura-
les como no estructurales, incluyendo instala--
ciones y equipo que ocupen una posicién fija y-
permanente en la construccién, y el peso estima
do de elementos que, posteriormente, puedan co-
locarse en forma permanente.

Empuje est&tico-de tierras, granos y liIquidos,-
de card&cter permanente.

Deformaciones y desplazamientos impuestos a la-
estructura, tales como los debidos a preesfuer-
20 o a movimientos diferenciales permanentes de
los apoyos.

Acciones variables.

Son las gue actfian sobre una estructura con una inten

‘sidad

variable en el tiempo.

Comprenden:

2.1.

2.4,

Carga viva.- Representa las fuerzas gravitacio=-
nales que obran en la construccién y que no tie
nen carfcter permanente.

Efectos causados en las estructuras por cambios
de temperatura y contracciones.

Deformaciones impuestas y hundimientos diferen-
ciales que tengan una intensidad variable con -
el tiempo.

Efectos de operacién de maquinaria y equipo, in
cluyendo, cuando sean significativas, las accio
nes dindmicas que el funcionamiento de médquinas
induzca en las estructuras debido a vibraciones,
impacto, frenaje y aceleracidn,
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3) . Acciones accidentales.-

Estas no se deben al funcionamiento propio de la cons
truccién y pueden alcanzar valores significativos s6-
lo durante lapsos breves.

Comprenden:

3.1, Sismo

3.2, Viento

3.3. Cargas de montaje

3.4. Otras acciones accidentales, como nieve, explo-
siones, incendios y otros agentes que pueden --
ocurrir en casos extraordinarios.

5.2.— VALORES DE DISERO

5.2.1. Valores Nominales

El valor nominal de una accibn es un valor de su intensi-
dad que tiene asociada una probabilidadlpequeﬁa y prefijada de
ser excedida durante un intervalo de tiempo determinado; excep
to cuando los efectos de una accién sean favorables a la esta-
bilidad de la estructura, en cuyo caso el valor nominal de la-
acci6n serd una intensidad con una probabilidad pequena y pre-
fijada de NO ser alcanzada.

Los reglamentos y c&6digos establecen como valores nomina-
les a intensidades de acciones que tienen una probabilidad de-
excedencia (o de no ser alcanzada) del 1 al 10%. Especifica--
mente, los reglamentos del Distrito Federal y Estatales de la-
SAHOP establecen el 2%.

Para las acciones variables pueden considerarse tres posi
bles valores nominales:
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a). Valor nominal de la intensidad m&xima
b). Valor nominal de la intensidad media
c) . Valor nominal de la intensidad instanténea

Para determinar el valor nominal de una accién debers to-
marse en cuenta la incertidumbre en la intensidad de la misma-
y la que se deba a la idealizacidn del sistema de carga.

5.2.2.~ Valores de Disefno.

El valor de disefio de una accién es el producto de su va-
lor nominal por un £actor de carga que depende de la clasifica
cibén de la accién y de la combinacién de carga en la cual se -
considere.

Para determinar el valor de disefic deberi consultarse el-
inciso 5.3, donde se proporcionan los factores de carga para -
distintas combinaciones, y los incisos 5.4, 5.5, 5.6 v 5.7, =-
donde se discuten los valores nominales para acciones permanen
tes, variables y accidentales.

5.3.- COMBINACIONES DE DISERO Y FACTORES DE CARGA

A fin de revisar la seguridad de una estructura deberi --
considerarse el efecto combinado de todas las acciones que ten
gan una probabilidad NO despreciable de ocurrir simultdneamen-
te vy regirsd en el disefio la combinacién que produzca los efec-
tos mis desfavorables.

5.3.1.- Reglamento del Distrito Federal

En este reglamento se consideran dos categorilas de combi~
naciones:

1.~ Combiaaclones que incluyen acciones permanentes y va-
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rialles.- Se consideran todas las acciones permanen--
tes que actdan sobre la estructura y las distintas ac
ciones variables, de las cuales la mas desfavorable -
se tomard con su intensidad mixima y el resto con su-
intensidad instant&nea, o bien todas ellas con su in-
tensidad media cuando se trata de evaluar efectos a -
largo plazo.

Para este tipo de combinacién deberd revisarse todos-
los posibles estados limite, tanto de falla como de -
servicio,

En este tipo de combinacifn entra la carga muerta mé&s
carga viva, en cuyo caso se empleard la intensidad mi
xima de la carga viva considerdndola uniformemente re
partida sobre toda el &rea. Cuando se tomen en cuen-
ta distribuciones mds desfavorables de la carga viva,
deberdn utilizarse los valores de la intensidad ins--
tantdnea.,

2.~ Combinaciones que incluyen acciones permanentes, va--
riables y accidentales.- En cada combinacién se couasi
derarén todas las accicnes permanentes, las variables
con sus valores instant&neos y Ginicamente una accibn-
accidental.

En ambos tipos de combinaciones, todas las acciones se de
ber&n tomar con sus intensidades nomina.es y multiplicar sus -
efectos por los factores de carga apropiados de acuerdo a lo -
siguiente:

a). Para combinaciones que consideren exclusivamente ac—-
ciones permanentes y variables se tomari un factor de
carga Fc = 1.4, excepto en estructuras gue soporten -
pisos en los cuales puede haber normalmente aglomera-
cién de personas, tales como centros de reunibn, es—-—



b).

c).

d).

e).

1.1
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cuelas, locales de espectéculos y templos, o de cons-
trucciones que contengan equipo sumamente valioso, -~
por ejemplo museos, en cuyo caso se tomard Fc = 1.5.

'Para combinaciones que, ademis de las acciones perma-

nentes y variables, incluye una acci6én accidental, se
tomard Fc = 1.1, excepto para algunos casos de sismo-
y viento en los que explicitamente se indique un fac-
tor distinto.

Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favo
rable a la resistencia o durabilidad de la estructura,
se tomari F. = 0.9; adem8s, el valor minimo probable-
se considerar8 como valor nominal de la intensidad de
la accién. '

Para el disefio por esfuerzos admisibles y la revisibn
de estados lfimite de servicio, se tomar8 en todos los
casos Fc = 1.0.

Cuando se incluyan efectos de deformaciones impuestas,

las combinaciones de diseno serdn las siguientes:
1.4 (S +8)) +85 +8 +85, +85g ==mmm=m- == 5.1

1.1

= Carga muerta .
= fCarga'viva uniforme para disefio por carga gravita-

cional
= Carga viva con la distribucifn mds desravorable.
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[

§" = (arga viva para disefio sismico

S = Accibn debida a sismo o viento

Sh = Accién debida a hundimientos diferenciales

st = Accifn debida a cambios de temperatura

Sf = Accién debida & la contraccién por fraguado
{concreto)

S = JAccibn debida a deformaciones durante el proceso

constructivo.

Los valores unitarios de carga viva para calcular Sv,VSG‘y
S, se determinardn de acuerdo al inciso 5.5.1. R

5.3.2.- Reglamento del Instituto Americano del Concreto
(ACI-318-77) . '

Las combinaciones de disefio para las cuales deberi revi--
sarse la sequridad de la estructura son las siguientes:

Si la resistencia requerida U, que debe resistir la carga
muerta (Sh) y la carga viva (Sv), serd por lo menos igual a:

U= 1.4 S, + 1.7 8, = mmmmmmeees 5.4
Si en el diseno va a incluirse la resistencia a los efec-
tos estructurales de una carga de vientc especificada (Sy), de
ben investigarse las siguientes combinaciones de Sm, Sv Yy Sw -

para determinar la mayor resistencia (U) requerida.

U

[

0.75 (1.4 Sp t 1.7 S, + 1.7 Sw) ---------- 5.5

U 1.05 Sm + 1.275 SV + 1.275 Sw ---------- $T5.1

donde las combinaciones de carga deben incluir tanto el;vglbr-‘
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total, como el valor cero de s para determlnar la condici&n-
mis critica y : : : :

mbinacxén de:
tencia requerida u seré menor que la determinada’por‘la ecua—
cibébn 5.4.

rero en ningﬁn caso La

Si se va a incluir en el diseno la resistencia a cargas-
o fuerzas de sismo especificadas, (Ss), deben aplicarse las =
combinaciones de carga dadas por las ecuaciones 5.5, 5.5.1 y-
5.5.2, excepto que 1.1 Ss debbe sustituir a Sw.

Si se va a incluir en el disefo el empuje lateral del te
rreno (Se), la resistencia requerida U debe ser por lo menos-
igual a

U= 1.4 Sm + 1.7 sv + 1.7 Se __________ 5.6

pero cuando Sm ] SV reduzcan el efecto de Se' 0.9 Sm debe sug
tituirse por 1.4 S5, Y el valor cerxo de 5, se utilizard para -~
determinar la mayor resistencia requerida U. En ninguna com-
binacién Sm' Sv 5 Se, la res istencia requerida serd menor gque
la requerida por la ecuacién 5.4.

Si se va a incluir en el disefio la resistencia a la pre-
sién lateral de liquidos, (Se), deben aplicarse las combina--
ciones de carga dada por la ecuacibn 5.6, excepto que 1.7 Se-
se debe sustituir por 1.4 87 la presifén vertical de liqui-
dos se debe considerar como carga muerta (Sm), con las debi--
das conslideraciones a las variacliones en la profundidad del -
lfquido.



79

Si en el disefio se toma en cuenta la resistencia a los --
efectos de impacto, &stos deben incluirse en la carga viva (Sv).

Cuando los efectos estructurales (Sx) de los asentamien--
tos diferenciales, la fluencia, la contraccifén o los cambios -
de temperatura, sean significativos en el diseifio, la resisten-
cia requerida U debe ser por lo menos igual a

U=0.75 (1.4 Sy + 1.7 S, + L.4 §,) =me=camwe= 5.7
U=1.05 S +1.2755, + 1.05 §,  ======mm=- 5.7.1

pero la resistencia requerida U no debe ser menor que

U=1.48 +148, seccmeeee- 5.8

Las estimaciones de los asentamientos diferenciales, la-
fluencia, la contraccién o lor cambios de temperatura, deben-
basarse en una determinacién realista de tales efectos duran-
te el servicio de la estructura.

La resistencia de disefio proporcionada por un miembro o~
seccifn transversal en té&rminos de carga, momento, cortante o
esfuerzo, debe tomarse como la resistencia nominal calculada-
de acuerdo con los requisitos y suposiciones aplicables segtn
sea el caso, multiplicados.pOt un factor de reduccisn de re--
sistencia g.

El factor de reduccifn de resistencia g debe ser el si--
Juiente:
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a). Flexi6n, con o sin tensidén axial — - - - = = « = 0.90
b). Tensifn axial = = =~ = = = = = = = @ = = == & = (,90
c). Compresifn axial, con o sin flexi6n: Ly V

Miembros con refuerzo en espiral = = =%

Otros miembros reforzades - - — = = = = ='==10,70
d). Cortante y torsifn - = = = = = = = = = -'514”-17k0.85
e), Aplastamiento en el concreto - = - - = - -~#H;.é;0;70
£). Flexi6n en el concreto simple- - = — = = = < = = 0.65

5.4.~ EVALUACION DE ACCIONES PERMANENTES

5.4.1. Carga Muerta

En la evaluacifbn de valores nominales de cargas muertas -
‘podrdn utilizarse los pesos unitarios proporcionados por la ta
Bla 5.1. Para cada material, sea seco o saturado, se dan dos-
pesos unitarios. El valor minimo se emplear& cuando para la -
estabilidad de la estructura, sea mis desfavorable considerar-
una carga muerta menor, como en el caso de flotacifn, lastre y
suceibn, producida por viento. En cualquier otro caso se em—-
pleard el valor mdximo.

5.5.~-EVALUACION DE ACCIONES VARIABLES
5.5.1. Carga Viva

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal con-
sidera tres valores nominales de carga, los cuales estdn dados
por unidad de &rea en funcién del destino del piso o cubierta-
an cuestifn, como se indica en la tabla 5.2, donde A represen-
ta el 8rea tributaria, en metros cuadrados, correspondiente al
elemento que se disena.

La carga viva unitaria mixima, wm, deberd emplearse para-



T PESO VOLUMETRCO
MATERIAL EN TON/M3
MAXIMO MINIMO

PIEDRAS NATURALES ST

ARENISCA (CHILUCAS Y CANTERAS i SECAS 2.45 1.75
o SATURADAS T 1.50 2.00

BASALTOS (PIEDRA BRAZA) . SECOS 2,60 2.35
SATURADOS 2,65 2.45

GRANITO ’ 3,20 2.40
MARMOL 2.60 2.55
PIZARRAS ) SE.AS 2,80 2.30
SATURADAS 2.85 2.35

TEPETATES . SECOS 1.60 0.75
G SATURADOS : 1.30

TEZONTLES . ; SECOS 0.65. .
SATURADOS 1,15
II <€ JELOS
ARENA DE GRANO DE TAMAHO UNIFORME SECA 1,40
. SATURADA" 1,85
ARENA BIEN GRADUADA SECA i 1,85
SATURADA ' 1,95
ARCILLA TIPICA DEL VALLE DE MEXICO EN S
SU CONDICION NATURAL 1.20
III PIEDRAS ARTIFICIALES CONCRETOS Y MORTEROS :
CONCRETO SIMPLE CON AGREGADOS DE PESO NORMAL 2,00
CONCRETO REFORZADO 2,20
MORTERO DE CAL Y ARENA -1.40
MORTERO DE CEMENTO Y ARENA 1,90
APLANADC DE YESO 1,10
TABIQUE MACIZO HECHO A MANO 1,30
TABIQUE MACIZO PRENSADO 1,60
BLOQUE HUECO DE CONCRETO LIGERO (VOLUMEN NETO) 0.90
BLOQUE HUECO DE CONCRETO INIERMEDIO
(VOLUMEN NETO0) 1,30
BLOQUE HUECO DE CONCRETO PESADO
(VOLUMEN NETO) -1 2,00
VIDRIO PLANO 2,80
IV MADERA
CAOBA SECA 0,65 0,55
SATURADA 1.00 7 0,70
CEDRO . SECO 0.55 - 0,40
} SATURADO 0.70 0,50
OYAMEL : SECO 0.40 0,30
. . SATURADO 0.65 ' 0.55
ENCINO ) SECO 0.90 0.80
- . SATURADO 1.00 0.80
PINO ’ : SECO 0.65 0.45
: SATURADO 1.00 0,80
V  RECUBRIMIENTOS PESOS, EN Ka/m?
AZULEJO 15 10
MOSAICO DE PASTA 35 25
GRANITO O TERRAZO DE 20 x 20 45 35
30 x 30 55 45
40 x 40 65 55
LOSETA ASFALITICA O VINILICA 10 5

TABLA 5.1.- PESOS VOLUMETRICOS DE MATERIALES CONSTRUCTIVOS.

8
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Destino del piso o cubierta

I.

II.

III.

Iv.

V.

Habitacisn (casas-habitaciSn, apartamientos, vi-
viendas, dormitorios, cuartos de hotel, interna-
dos de escuelas, cuarteles, cdrceles, correccio~
nales, hospitales y similares), oficinas, despa-
chos y laboratorios

Comunicacién para peatones (pasillns, escaleras,
rampas, vest{bulos y pasajas de acceso libre al-
piiblico

Cuando sirven a no mis de 200 m2 de Sre~ habita-
ble.

Cuandg sirven a un Area hghiuble superior a - -
200 m° e inferior a 4Q0 m

Cuando sirven a 400 m“ o mis de Srea habitable o
a un lugar de reunién

Estadios y lugares de reunidn sin asientos indi-
viduales

Otros lugares de reunidn (templos, cines, tea- -
tros, gi-nasios, salones de baile, restaurantes,
bibliotecas, aulas, salas de juego y similares)

comercios, fibricas y bodegas

Area tributaria hasta de 20 n?

Area tributaria mayor de 20 m2

VI. Tanques y cistexnas

VII.Cubiertas y azoteas con pendients 10 mayor de

5%

VIIT.Cubiertas y azoteas con pendienta mayor de St

IX.

X.

XI.

y menor de 20%

Cubiertas y azoteas con pendiente mayor de
20%

volados en via piblica (marquesinas, balcones
y similares}

Garajes y eatacionamientos (para autombviles
exclusivamenta)

XII. Andamios y cimbra para concreto

70

100

e

TABLA 5.2,

CARGAS VIVAS UNITARIAS DE DISERO, EN Kg/m2
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OBSERVACIONES:

1)

2)

3)

4}

5)

6)

7

8)

9)

Por lo menos €1 una estiacia o sala-comedor de las que contribuyen a la
carga de una viga, columna u otro elemento estructural de una casa-habi
tacidn, edificio de apartamientos o £'milar, debe considerarse para di-
sefio estructural w_ = 250 kg/m? y en las demis segiin corresponda al - -
Srea tributaria en cuest®sn,

La. cargas especificadas no incluyen el peso de muros divisorios de ta-
bique ni de otros materaia.es de peso comarable, ni de cortinajes en sa
las de espectdculos, archivos importantes, cajas fuertes, libreros suma
mente pesados ni de otros objetos_no usuales. Cuando se prevean tales-
car~1s deberdn disefiarse elementos estructurales destinados a ellas, es
pecificarse en los planos estructurales y, mediante placas metdlicas co
locadas en lugares facilmente visibles de la construccidn, sefialarse su
ubicacidén y carga permisible.

Atendiendo al destino del piso se fijard la ¢ iwrya unitaria nominal w_,-
que corresponda a un drea tributaria menor de 20 m2, la que deberd egpg
cificarse en los planos estructurales y en placas metdlicas colocadas -
en lugares fdcilmente visibles de la construccién. La carga w_ seri ma
yor de 350 kg/m2 en todos los casos. Cuando se prevean cargas concen--
tradas importantes se debe proceder como se especifica en 2Z).

wo presidn en el fondo del tanque o cisterna, correspondiente al ti--
rante miximo posible.

Las cargas vivas en estas cubiertas y azoteas pueden disminuirse si me-
diante lloraderos adecuados se asegura que el nivel miximo que puede al
canzar el agua de lluvia en caso de que se tapen las bajadas no produce
una carga viva superior a la propuesta; pero en ninglin caso este valor-
sexr& menor « 1e el corraspondiente al especificado para cublertas y azo-~
teas con pendiente mayor de cinco y menor de 20 por ciento.

Las cargas vivas especificadas para cubiertas y azoteas no incluyen las
cargas producidas por tinacos y anuncios. Estas deben preverse por se~
parado y especlficarse en los planos estructurales.

En el disefio de piraetiles, de cubliertas, azoteas y barandales para esca-
leras, rampus, pasillo y balcones, se supondrd una carga viva horizon-~-
tal no menor de 100 kg/m actuando al nivel y en la direccién mis desfa-
vorables.

Adicionalmente los elementos de las cubiertas deberdin revisarse con una
carga concentrada de 100 kg en la posicién mis critica, si ésta resulta
mis desfavorable que la carga uniforme esj xcificada,

Adenfe. en el fondo de los valles de techos inclinados se considerari -
una carga, debida al granizo, de 30 kg por cada metro cuadrado de pro--
yeccidn hori.ontal dal techo que desagiie hacia el valle.

M&s una concentrac.én de 1.5 ton en el lugar mis desfavurable del miem-
bro structural de que se trate:

Mis una concentracidn de 100 kg en el lugar mis desfavorable; debe cum-
plirse, ademis con lo disp.uesto en el capftulo de Cimbras y Andamios --
del titulo V.



84

el disefio estructural por fuerzas gravitacionales y para calcu-
lar asentamientos inmediatos, como los que ocurren en suelos —-—
muy permeables (arenas y gravas) o en los no saturaios; asf co-
mo en el disefio ante cargas gravitacionales de los cimientos -~
que se apoyen en estos materiales.

La carga viva unitaria .educida, Wa, debe emplearrz en el-
disefio por sismo y por viento, asf{ también cuando se revisen ==
distribuciones de carga mds desfavorables que la uniformemente-
repartida sobre el &rea.

La ~arga viva sostenida, W, deberd emplcarse en el cidlculo
de asentamientos en materiales poco permeables (limas y arci- -
llas) saturados, asf como en el diseno ante cargas gravitaciona
les de los cimientos que en ellog se apoyan, cuando el disefio -
esti regido por el efecto de asentamientos diferenciales.

Cuando el efecto de carga viva sea favorahle para la esta-
bilidad de la estructura, <omo en el caso de problemas de flota
cibn y volteo, su intensidad se considerard nula scbre toda el-
&rea, a menos que pueda justificarse un valor mfnimo probable.

Durante el proceso de construccién deberfin tomarse en cuen
ta las cargas vivas transitorias que r-iedan producirse; &stas -
incluirin el peso de los materiales almacenados temporalmente,-
el de los vehfculos y equipo, el del colado de plantas svperio-
res apoyadas en la planta que se analiza y del personal necesa-
rio no siendo este ¢ltimo peso menor al de “a carga viva que se
especifica para cubiertas y azoteas con pendiente nc mayor de -~
5%.
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5.6.- DEFORMACIONES IMPUESTAS

5.6.1.~ Hundimientos Diferénciales.

Los efectos de hundimientos diferenciales como acciones -
en la estructura podrin omitirse cuanrdo no se excedan los valo
res dados en la tabla 5.3 o bien en cualquiera de los siguien-
tes casos:

a). Cuando el mdximo hundimiento calculado no exceda de 2
cm, slempre que el suelo sobre el que se apoye la - -
construccifn no posea marcadas heterogeneidades y no-
contenga arcillas expansivas.

b). Cuando toda la construccibn se apoye en roca sana, O-
en suelo cuyo nGmero de golpes por cada 30 cm de pro-
fundidad, en prueba de penetracifn estindar, sea ma--~
yor de 20 desde la superficie de la construcci&n has~-
ta 1.5 veces el ancho de ésta y que dicho suelo no --

contenga arcillas expansivas.

c). Cuando la experiencia local con construcciones seme--
jantes a la gue se proyecta, o mis vulnerables a los-
hundimientos gque ésta, es abundante e indica que los-
hundimientos diferenciales carecen de importancia.

5.7.- EVALUACION DE ACCIONES ACCIDENTALES

5.7.,1.- Sismo

‘La evaluacién de acciones sismicas, asi como las recomen-
daciones para el andlisis y disefo sismico, se consideran en -
el capitulo 8.
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Inclinacidn media

Tipo de dafio

Inclinacidn visible

Mal funcionamiento de
grilas viajeras

Limite
100/(100 + 3h por ciento.

0.3 por ciento

Cbservaciones

h = altura de la
construccidn, en m

En direccidn lon
gitudinal

Deformaciones diferenciaies en la propia estructura

y sus vecinas

Tipo de estructura o
elemento

Tanques de almacena--
miento de acero, so--
bre bases flexibles.

Tapa fija
Tapa flotante

Losas de cimentacidn~-
circulares y zapatas-
anulares rigidas, es-
beltas y altas como ~
torres, silos y tan--
ques.

Marcos de acero

Marcos de concreto

Muros de carga de ta~
bigue recocido © blo-
que de cemento,

Muros con acabados --
muy sensibles, como -
yeso, piedra ornamen-
tal, etc.

Paneles mdviles o mu--
ros con acabados poco-
sensibles, como mampos
teria con juntas secas.

Tuberias de concreto =
con juntas,

Variable que se limita

Limite

Pendiente del perfil de-
asentamiento

Pendiente t;ansve;;é:lﬁ-'
madia R

Relacifn entre el asenta..
miento diferencial y el-
claro

Relacifn entre el asenta
miento diferencial y el~
claro,

Relacidn entre el asenta
miento diferencial y el-
claro,

Relacidn entre el asenta
miento diferencial y el=-
claro.

Relacién entre el asenta
miento diferencial y el-
claro,

Cambio de pendiente en -
las juntas.

0.006

0.008
0.002 a 0.003

0.004

0.002
0.001

Se tolerardn valores
mayores en la medida
en que la deforma- —
¢idn ocurra antes de
colocar los acabados
0 estos se encuentren
desligados de los mu
ros.

0.004

0.015

TABLA. 5.3.-

ORIGINADAS EN LA CIMENTACION.

LIMITES MAXIMOS PARA MOVIMIENTOS Y DEFORMACIONES
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5.7.2.=- Viento. -

La experiencia que se tiene en construcciones similares, -
de acuerdo a su localizaciébn, determina que la fuerza produci-
da por el viento es desnreciable para el proyecto que es obje~
to de esta tesis. ’

5.7.3.~ Otras Acciones Accidentales.

Estas son: explosiones, incendios y otras acciones que ==
pueden ocurrir en casos extraordinarios. En general no es ne-
cesario incluirlas en el disefio formal, -~ii.o Gnicamente tomar-
precauciones .en la estructuracién y en los detalles constructi
vos para evitar un comportamiento catastr6fico en caso de ocu-
rrir tales acciones.
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6=CAPITULDO S

RIGIDECESE\ \

6.1.,=- Rigidez de Marco.

Generalmente, el andlisis de los marcos se hasa en las -
siguientes hipftesis:

a) ... Las uniones entre las vigas y columuas son perfecta
mente rfigidas.

b)Y .~ La longitud de las barras nb;ﬁaria‘arcap§arde la --
fuerza axial. :

¢) .= La deformacién de las barras debidas a fue_rza cor--
tante es despreciable.

Segdn estas hipbtesis, en los nudos, o puntos en gque se-
cortan las vigas y las columnas, ambos elementos giran el mis
mo &ngulo, y el momento flector en los extremos de una barra-
es funcidn de las variaciones angulares de sus secciones ex—-
. tremas y de sus desplazamientos relativos, es decir, de los -
giros y desplazamientos de los nudos correspondiéntes a sus -
extremos. Por ejemplo, si una viga A-B, empotrada en uno de-
sus extremns, se somete a la accibén de una carga vertical P,-
concentrada en el punto C, que dista a del extrem» izquierdo-
Ay b del extremo derecho B, los momentos en los extremor de-
la viga se expresa como sigue:

Mgy, =-M

ab ab ¥ Amgp

Mpa = Mpa ¥ dmp,

89
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En estas férmulas designamos por Mab y Mba a los momen=--
tos de empotramiento eldstico de la viga en A y B respectiva-
rr :nte; Mab y Mba, los momentos de empotramiento correspon- -
dientes a la viga perfectamente empotrada por ambos extremos,
que para el caso en estudio tiene los siguientes valores

M ab

i

M ba

En las ecuaciones de1 sis£éma;1,k‘Amab y Amg_ son los -
términos de correccidén de los'momentos de empotramiento y vie
nen expresados en funcién de los‘giros,y desplazamientos de -
las secciones extremas (nudos). Estos términos de correccién
se expresan por las conocidas ecuaciones:

bmj, = 2BKy, (2 85+ 8y = 3 Rap)

» ~---6.3

(2 8y * 6, =3 Rgp)

bmyy = 2ER,
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En las que

E = M&dulo de elasticidad
ga, 6b Angulos girados por los nudos A y B
Kab = I ab/1

Iab Momento de inercia de la barra A-~B
£ = Longitud de dicha barra

Rab = lab/1l

dab

L]

Desplazamiento vertical del extremo en rela-
cién al extremo A, considerado a partir de su-
posicién inicial.

Los signos convencionales de las cantidades en las ecua=--
ciones son los siguientes: El momento flector se considera po
sitivo cuando el par gira en el sentido de las agujas del re--
loj, y negativos en caso contrario. Por esta regla convencio-
nal tenemos Mab =-Mab y Mab = Mab, cuando Amab y Amba se~
anulan, lo que corresponde a una viga perfectamente empotrada.

El momento producido por una fuerza exterior es positivo-
cuando tiende a producir un giro en el sentido de las agujas =
del reloj. La variaci6n angular originada por el giro y des--
plazamiento de los nudos se considera positiva cuando el giro-
se produce en el sentido de las agujas del reloj, a partir de-
la posicidén inicial el elemento estructural. Por definicién -
se entiende por rigidez angular al momento que es necesario --
aplicar al extremo de una pieza, para provocar en dicho extre-~
mo una deformacién angular unitaria.

Sustituyendo en las ecuaciones 6.1 los valores de las - -
ecuaciones 6.2 y 6.3 tenemos:

N

Mab = kab (2 m, + m, + mab) - Pa (

Mba = kba (2 my + m, + mab) + Pb (

-6.4

foj U
Nv
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En la cual designamos por:

m
o a

mb'= 2EK Gb

2EK 64

mab=-6EKRab

k.= Kap

ab K

Donde

kab

]

Rigidez relativa respecto al médulo K
K

valor conveniente tomado como unidad de rigidez.

Definimos

=
Y
1}

momento debido al giro ea

momento debido al giro eb

0

o7 o™

b momento de desplazamiento debido a Rab

La ecuacién 6.4 es la ecuaci6n general fundamental para-
determinar los momentos de empotramiento en los extremos de -
cualquier barra cambiando solamente 1osrqab YM,, Ya que de--
penden del tipo de acciones que act@an en la barra.

Los momentos en los extremos MY Mba
cuando se desprecia el dngulo de giro de la viga R, ¢ Se ex—-
presa como sigue:

de una barra A-B,
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A

ab T 3EK,, (2.8, + 8) - M 4y

M, =2EK . (2.8, +8)) +M .

Si no existe ninguna carga intermedia y se considera el-
extremo B perfectamente empotrado, se obtiene:

M 4 EKabga

ab

Mba =2 EKabea |

Si en las ecuaciones anteriores eliminamosfea( tenemos:

1 . SRR -
My =35 M, =68

ba a

M =M "f*f"+~4 6§9"'

de todo ello se obtiene:
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Mba =

[N | ol

M, 1 X

Esta (ltima expresién indica que el momento Ma aplicado -
en el extremo A de la barra A-B se transmite al otro extremo B
1 .
con un valor de 5 Ma'
Si calculamos la rigidez de la barra A-B anterior, tendre
mos : :

Mg

Biy
3

RBiz

- 6

_RBL 1 _ RB 2
TTEI E 1
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p=Maf 2 £ 1 _ Ma £ 1 £ 1
2 3 y ET T 72 2 3 Tf ET

6 = tggr - “f;m: |

Ma ¢
4EI

Aplicando la definicién de rigidez angular

l=1mr ¢
4EI

r: it
2

Consideremos un nudo de una estructura alquiera formado
por tres barras A-B, A-C y A-D, concurrentes en el nudo A, -
al que se le aplica un momento Ma como se indica en la p&gi-~-

na siguiente

Se trata aquf de averiguar en qué proporcién se distri-
buye dicho momento entre cada una de las barras, suponiendo-
gue todas ellas estdn perfectamente empotradas por el otro -
extremo.

Tomando en cuenta la condicién de eguilibrio del nudo A
puede escribirse:

o bien: . 6.11

- e o



en donde
M, = 4 Ek 6,
M,o = 4 Ek_ 6, . e 6,12
Mad = 4 de 9a

Sustituyendo los valores de 6.12 en'lé expresitn 6.11 re-
sulta:

M= B8, (ky +k 4 kg ememmmeees 6.13

De las expresiones 6.12 y 6.13 se obtiene:
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Llamemos:

Si llevamos los valores de las ecuaciones 6.15 a 1; 6.14

nos queda:
Mab = Vp M,
Mo = Vc Ma ---------- 6.16
Ma:d = va Ma

Las ecuaciones 6.16 indican que el momento aplicado Ma se
reparte entre las distintas barras segdn los valores de V, por
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lo que los momentos distribuidos son proporcionales al valor-
de las rigideces k. i

Los valores Vb’ Vé' Vd'se llaman coeficientes de reparti
cién y cha' VdMa, VcMa son los momentos distribuidos.

6.2, MOMENTOS DE INERCIA

Para el anflisis y diseno de los marcos, partimos que es
tos estdn formados por columnas y trabes equivalentes en to--
dos los entrepisos, esta Gltima, estd en funci6n de los ner--
vios de la losa nervurada. El cdlculo de los momentos de - -~
inercia se hace por medio de la expresién

3
- _bh i
I = 13 = -6.17

para las columnas.

Para las trabes equivalerntes, se proceder§ como sigue:

. .Se la el ancho de la trabe egquivalente en las -
uniones losa-columna.

b). Se suman los anchos de las nervaduras contenidas en-

-ese ancho de trabe equivalente, junto con el ancho -

de la columna en el sentido que se analiza; formando
el alma de una trabe T.

c). El patfin de la trabe T se formard por la capa que ac
tuard a compresibn en la losa,

d). Se obtiene el momento inercia de la seccibn asi for
mada respecto a su eje centroidal por los métodos ya
conocidos.
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Como ejemplo: tenemos el cdlculo de los mbméntos’de iner-
cia del marco B '= Marco S ‘

Para las columnas

.
, . .
B+ B
v s
4—4\ I
30.00 4____0.
- ... T s0.00
COLUMNA PERIMETRAL
© . COLUMNA CENTRAL
Aplicando la exp:gj 6 ;jtsg tiene
EJE' LETRAS) I (EJE NUMEROS)

0°x-40° = 160 000 ] 40 x 303

s 2320 = 90,000
o 3 3
50 x 40 0 x 507 - 416 667 50 % 407 _366,667

Para las trabes eguivalentes, hacemos uso de la expresifn
para determinar su ancho, esto es, la dimensibn a

0.5 L2 .
a = 1.—6—7-—L—2 +O.3Ci0.5 LZ

1 +
1
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Una vez determinados "“9s valores de a, se procede como a-
continuacién se indica.

800.00

()

750.00

©

9,173,00 4
—4

*£179.00 2: l45.00|
|

0, 71435.00
+————<2 -

Falatalalaiaiaiainl

t

oo

10 "0' l(TIFO)

Para el caso que nos ocupa tenemos que para el eje B las

4

-1

secciones que se forman son las siguientes:

3500

Is.00
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TRABE EQUIVALENTE (1-B) CLARO CORTO

] 106.00 n

o
[=]
L I_E
-~ M
Y, =i1.00 —T
18.00
+—
72.00
$ - LAd ' ——————
T, - = 6.18

- 106.00 (5.00) (2.50) + 72.00(30.0) (20.00)

c 106.00(5.00) + 72.00(30.70)

]
[}

17.00 cm.

Ixx = 10 + Ad2 __________ 6.19

_ 106.00(5.00) 3

2
s V) + 106.00(5.00) (14.50)° +

3
Zibggiéié;ﬂgl_ + 72.00 (12.00) (6.00)°%+

+ 72.00 (18.00) (9.00)2

72.00 (18.00)°
V)

293 977.00 cm?

[ ]
[]
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TRABE EQUIVALENTE (3-B) CLARO CORTO

196,00

I
— j—
Y. =15.88 — - —

19.12
IDS-Oé

106.00 90.00

P,

17 5,00

5 - LAd
Yc LA

196.00(5.00) (2.50) + 106.00 (30.00) (20.00)

c 196.00 (5.00) + 1.06 .00 (30.00)

Yc = 15.88 cm

I__= I_+ Ad?

xx o

_ 196.00 (5.00) Dt awsi2

I, = g + 196.00 (5.00) - (13.28)

3 Lo
106.00 (10.88) + 106.00 (10:88
12 ! "

3 L F

I = 469 964.00 crt
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TRABE EQUIVALENTE (6~B) CLARO CORTO

__.{
L

-
r—  ARR—— chl-’_oo

18.00

7 = LAd
c A
7. = 90.00 (5.00) (2.50) + 64.00 (30.00) (20.00)
< 90.00 (5.00) + 64.00 (30.0G0)
e = 17.00 em

- 2
Ixx Io + Ag

3 Any 3

_ 90.00 (5.00) : 2 64.00 (12.00)

Ixx_ _—y + 90,00 (5.00) (14.50)° + 15 +

64.00 (18.00)3 +

+ 64.00 (12.00) (6.00)% + o~

+ 64.00 (18.00) (9.00)2

= 4
Ixx = 256.830.00 cm

.

En la tabla 6.1 se enlistan momentos de inercia de las =~
trabes equivalentes, obtenidas analSgamente que ¢l ejemplo an
tericr.
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TRABE EQUT. MOMENTOS DE INERCIA | TRABE EQUIV.! MOMENTOS DE INERCIA
CLARO CORTO {cm4) CLARQ LARGO {cm?)
1-8 293 977.00 B-1 281 467.00
3-B 469 964.00 B-3 281 467.00
6-8 256 830.00 B-6 281 467.00
1-E 233 345.00 E-1 464 742.00
3-E 397 375.00 E-3 464 742.00
6-E 240 860.00 E-6 464 742.00
1-F 241 858.00 L Fel. 407 791.00
3-F 397 375.00 328 450.00
6~F- 240 860.00 328 450.00
1-1 316 544.00 471 349.00
3-1 568°399,00 411 077.00
6=l 316 544.00 411 077.00
1-M 316 544.00 471 349.00
3-M 568 399.00 411 077.00
6-4 316 544.00 411 077.00
1-0 241 858.00 407 791.00
3-0° 397 375.00 328 450.00
6-0 240 860.00 328 450.00
1-p 233 345.00 464 742.00
3-p 1397 375.00 "464 742.00
6-p . 240 860.00 - 464 742.00
1-s 07 293 977.00 S~1 281 467.00
3-§ 469 964.00 §=3 281 467.00
6-5 256 830.00 s-6 281 467.00

TABLA 6.1. MOMENTOS DE INERCIA DE LAS TRABES EQUIVALENTES.

6.3.— RIGIDECES DE LOSAS Y COLUMNAS.

Una vez determinados: los momentos de inercia se procederd

al cdlculo de las rigideces de la siguiente manera:
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a) Para las columnas:

Las rigideces se obtendrdn con la expresién sigulente:

I
kK = ——Sn c———————— §, 20
[~} lc
donde:
kc = Rigidez de columna
Ic = Momento de inercia de la columna
Lc = Longitud de columna entre nudos

b) Para las trabes equivalentes.

Para determinar su rigidez, debido a que no hay sime--
trfa en la figura, &sta se calculard con la expresién-
siguiente:

l.4 I
T Lo

T

—————————— .21
donde:

kT = 'Rigidez de trabe equivalente

I = Momento de inercia de la trabe equiva-—
lente

L = Longitud de trabe equivalente.

A contiauacién se presenta en las figu;as 6.1, 6.2, 6.3,
6.4 y 6.5 los momentos de inercia y rigideces para cada trabe
y columna.
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FIG. 6.1. RIGIDECES DE LOSAS Y COLbMNAS

MARCO E = MARCO P

¥=686 .00 R=654.00

o 1=293977 1=256830

~ : :

g 8 | 3
ola o2 : <] 30000
< nf= ! 218 R

- '
K=686.00 k=654.00 "
1=293977 1=256830 [ g
300.00
@ P @ e
n i a i
o ) U
K=686.00 K=654.00 '
1=293977 I=256830
o | - hooio8
§ 3 2 300.00
[ N 0 .
4 ! hé
K=686.00 K=654.00
1-293977 T=256630 1
o
[} ™ fes]) 3
2 Q 8 00,00
o & L
K=686. 00 K=654. 00
1=293977 I=256830
© a @ 300.00
A b a
i Il ul?
ﬁé > »
JH fIm R,
600.00 T 550.00

I en ':m4

K en ka/cm

ot
dete
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S 3

X=739 k=806
I=316544 1=316544
Q ~ o
o [Vs] o
2 o' 2
3 3 S o]8 300.00
gl ik 3 "
H ¥=739 H K=806 B
e
1=316544 © I=316544
@ P © ~
] a 3 300.00
w — ["s] A -
Nl . \ & &
K=739 K=806
1=316544 T=316544
.°l . . )
© o 9 300.00
n 1 I .
& & %
X=739 X=806
I=316544 I=316544
N
-] ™ @ R
] .9 2 300.00
U & ¥ -
K¥=739 ’ ¥=806
1=316544 12316544
2 2 2
21\ b @ 300.00
& & i)
JA m M+
600,00 550. 00
FIG., 6.2. RIGIDECES DE LOSAS Y COLUMNAS 1 en cm?

MARCO I= MARCO M K en kg/cm
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MARCO EJE 3 TRAMO BF

£B ~E)- !
k=904 k=1096
1=281467 ] 1=279387 i
=) 0 o
[=) O o
- 1S o {o - IS 300. 00
vl £=) [<+] 0 ™ O .
™ [=1] [s2] [ ™ N
U ) 7 LA
k=904 k=1096 i
1=281467 1=279387
o g = 100. 00
™ o ™M .
L & )
K=904 X=1096
I=281467 1=279387
o g o 300.00
(] 5] ™ .
4 N L, :
K=904 K=1096
I=281467 1=279387 )
- ° - 300.00
™ [e3] ™M
1] [+)] ™
L I u,
K=904 K=1096
I=_31467 1=279387
~4 o —
o a b 300. 00
d L )
JR AN (.
436.00 1 255. 00 k s
I en cm
K en ka/cm
FIG. 6.3.- RIGIDECES DE LOSAS Y COLUMNAS

= MARCO EJE 3 TRAMO 0-S
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.-.‘\Dﬂfj.. S , : , I

K=934
~=411077
300.00 ® T
. -] O
® [04]
[=] Q
) K=934
I=411077
[y 7
300,00 2 2
[=] (=]
-4 . K=034
’ I=411077
ol =
1 ]
o D
300.00 @ 2
p K=934
I=411077
T )
w0 [Ve)
@ ol
. S o
300.00
K=934
. 1=411077 N
1 [}] it It
N0 X Rte]
[o28 f** [N KoY
[~ g1 [N K=
300,00 = p
) o [»)]
| ~I
AP——-_:/“RIWQ /DT?“\
) 616.00
I en cm4
K en kg/cr

FIG. 6.4.- RIGIDECES DE LOSAS Y COLUMNAS
MARCO EJE 3 TRAMO I-M
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¥=904 I K=2332 k1613 k=1071 |
1=201467 1=424742 1=407791 1=471349 l SIKETRICO
o =1 - =t i 300,00
™ m ™ Ll
M ¥ % %
K=904 K=2332 K=1613 K=1071 i
1=281467 12424742 1=407791 1=471349 1 SIMETACO
) A a el I 30r 00
bl m ™ - L
% & & & H :
X=904 K=2332 K=1613 k=1071 ,
T=201467 1=424742 1=407791 1=471349 I —
- i " - 300.00 5
m ™ ™ m .
m ™ ~ Ll
£ 0 L £ |
K=004 K=2332 K=1613 K=1071 !
12281467 1=424742 12407791 1=471349 | SIMETRICO
:4, -l - ~ .
" n P o 300,00
B z g 3 |
K=904 K=2332 K=1613 K=21071 .
1=281467 1=424742 1407791 1=471349 SMETACO
- 4t g ~
o a n a 300,00
& 4 L L
(!
ﬂT\ \(i\ Mﬂ i“ \ /ﬂ]}“ \ /7 l ? H\ SMETRICO
. FIG, 6,5.~ RIGIDECES‘DE
J ; LOSMS Y COLUMNAS MAPCO-
] EJE 1 TPAMO B-8
436. 00 255,00 K 354 308 T

MMETRICY



6.4 RIGIDEZ DE ENTREPISO DE MARCOS DE EDIFICIOS

El anflisis sismico de edificios se refiere a la distribg
cién de las fuerzas cortantes sfsmicas entre los elementos que
regigten fuerzas laterales. Para llevar a cabo tal diétribu--
cién es necesario calcular la rigidez, en cualquier entrepiso,
de todos los marcos o muros que formah el edificio.

La rigidez de entrepiso es la relacién entre la fuerza =-
cortante resistida por marco, muro o contraviento en un entre-
piso y el desplazamiento horizontal relativo entre los dos ni-
veles consecutivos. La rigidez asf definida no es independien
te del sistema de fuerzas laterales, por lo tanto, para calcu-
larla con rigor debe conocerse tal sistema con anterioridad, =
lo cual en general no es posible.

En marcos ordinarios de edificios el empleo de los siste-
mas de carga no son estrictamente proporcionales al definitivo
de anflisis, introduciendo errores de poca importancia, y usual
mente las rigideces calculadas a partir de hipdtesis simplifi-
catorias sobre la forma del sistema de fuerzas laterales son -~
satisfactorias. En muros, contravientos y ciertos marcos es -

indispensable tener en cuenta la variacifn de la carga lateral.

Férmulas de Wilbur.- Estas son aplicables a marcos regula
res formados por miembros con momento de inercia constante. =-

Las hip6tesis simplificatorias de partida son las siguientes:

a). Los giros en todos los nudos de un nivel y de los dos
niveles adyacentes son iguales (excepto en el nivel de desplan
te,  en donde puede suponerse empotramiento o art;culé;;éh;se——

gQn su case).

b). La fuerza cortante en los dos entrepiéos” dyacéptes -

al gue interesa son iguales a la de &ste,

De aqui resultan las siguientes expresibﬁgs
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1) - Para el primer entrepiso

a).,‘Suponié d6\¢b'ﬁ¢hés:empptrédas en la_cimentacién'

By + by soeeseenms6.22
TR ¥ LRl ‘
L =45

l'segundo‘entﬁepisd

a)  $gpqniendo”co1umnas empotradas en la cimentacién

48 E

-'v--,-'" . 6.24
hy +hy hy +'hy ] .

R, = —
2 =
"'h2:Ké2+ - TFal *
2 pRy + —9112 - ERpy

b) . Suponiendo las columnas articuladas en la cimentacibn

X, = 48 E L 6.25
[ amy  myrhy o +h
TR, IK, LRy

3) . Para entrepisos intermedios
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- 48 E
Ry = Ih h & b+ h mmmemes 6.26
h It + m -+ n + n Q
n EKC,H me }:KTn

En estas ecuaciones:

Rn = Rigidez del entrepiso en cuestién.
KTn = Rigidez relativa (I/L) de trabes del nivel sobre -~
el entrepiso n.
Kcn - Rigidez relativa (I/L) de columnas del entrepiso n
m,n,0 = Indices que identifican tres niveles consecutivos-
de abajo hacia arriba.
h, = Altura del entrepiso n.

En las figuras 6.6, 6.7, 6.8, 6.9 y 6.10 se presentan las
rigideces de los entrepisos, calculadas mediante las f6rmulas-
de Wilbur.,
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E Ky T kg Rp
K=686 K=654 1340
~ 2708 24692
12 ™
@ wn
v 0
4 R
e 1340
K=686 K=654
N i
~ 2708 20562
o m Lo
w uy
[V3] -
U 1l
o 4
U
K=686 K=654 = }
1340
=] m .
@ n
n L]
4 & 2708 20562
E=686 K=654
N 1340, '
© ™ - i
@ [’} N
" 0 » !
% % 2708 21604 |
B .
1
K=686 K=654 - ’,
1340
o~ .
© m .
2 a
4 0 2708 33310
I, S, M
- 600,00 550,00 unidades:
: kg/cm
k¢t rigidez de trabe
FIG. 6.6. RIGIDEZ DE PISO ke rigidez de columna

MARCO E

= MARCO P

Ry rigidez de piso
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MARCO E = MARCO P

PARA EL PRIMER ENTREPISO

48 (10.000} / 200

1
272 425322) + 272 + 27§708
1340 + 3

R, _ 6788225.009
h 203.790

b
]

33 309.885 kg/cm

PARA EL SEGUNDO ENTREPISO

R = 48 (10 000) /200

2 L lar) | 272 + 272 , 212+ 272

7708 2708 1340
1340 + Smxe
12

R, = 6788225.099

2 314.214

~

R2 = 21603.828 kg/cm

PARA LOS ENTREPISOS 3 y 4

6 788 225.099

Ry = R4 = -=}g/cm
292 4 (272) + 272 + 272 + 272 + 272
2708 1340 1340
Ry = R, = 20 362.286 kg/cm
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PARA EL ENTREPISO $

6 788 225.099

R =

272

2708 1340

Rg = 24 691.822 kg/cm

5
272,[} (272) , 272 + 272

1340

]
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MARCO I= MARCO M

. I Kk, T kg Rp
739 806 1545
2708 26837
o
o - @
@ vy ]
uny L Wy
739 806 1545
w N @ 2708 22565
o ["2] =]
"2 - n
739 806 1545
& 708
o o 2 270, 22565
wn -~ wn
739 806 1545
2708 23520
o 2 @
h a A
739 806 1545
" 2708 35200
2 a a8
wn - v
600,00 500,00 14
Unidades:
kg/cm,
FIG, 6.7.~ RICIDEZ DE PISO kt rigidez de trabe

kc riyidez de columna
Rp ‘rigidez de pisod
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MARCO I = MARCO M

PARA EL PRIMER ENTREPISO

48 (1r000) ¥ 200

Ry = 2;2 i_(272) , 272 + 272
2708 " [o45 + 2108

6788225.099
192,848

P
1t

R; = 35 199.80 kg/cm

PARA EL SEGUNDO ENTREPISO

48 (10 000} v 200

2 a7 | 4.0272) | 272 + 272 L 272 + 272
3708 1545 + 2708 535 |

12

_ 6788225.099
] 288.621

-]
i

-]
[
(]

23 519.548 kg/cm

PARA LOS ENTREPISOS 3 Y 4

Ro= R, = 48 (10 000) v 200

3= Ry
. 4 (272) 272 + 272 272 + 272
272[:2708 * 1533 + 1545 i],

. 6788225.099
Ry = R4= =300.826

o]
#

R,= 22565.252 ka/cm
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PARA EL ENTREPISO 5

6 788 225.099

;-
4 (272) , 272 + 272 , 272
272[; 2708 1545 sté]

ol
[

26837.254 kg/cm
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Iy kg RP
904 1096
1803 2000
1642 23311
- o - :
o =) - .
”m o Ll
904 1096 .
1803 2000
o 8 =
m (=] L2}
204 1096
2000
-t (=] [l
™ @ ™
m (=3} ™
904 1096
2000
- [=] -
™ (=] m
o~ o Ll
304 1096
2000
(=) [=] pury
m (=] ”m
“ (4] ™
436.00 I 255.00
Unidades:
ke/cnm

FIG. 6.8. RIGIDEZ DE PISO k, rigidez de trabe
kc ricidez de columna
R

MARCO EJE 3 TRAMO BF = MARCO TRAMO 0-S
. riaidez de pisn
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MARCO EJE 3 TRAMO BF = MARCO TRAMO 0-§

PARA EL PRIMER ENTREPISO

48 {10000}y 200

1 T4 (272) 272 + 272
272 W + '——_-_mZ
.5.000 + -]-.3—

g, = 5788225.099
1 249.475

o
i

27210.00 kg/cm

PARA EL SEGUNDO ENLREPISO

48 (1000)Y 200

2 4.(272) , 272 + 272 L 272 + 272
272| 71642 1543 3000
2000 + 15 - )
R o 6788225.099
2 323.459
R, = 20986.329 kg/cm

PARA LOS ENTREPISOS 3 y 4

_ 48 (10000)¢ 200

Ry = R, = .
a7ala(272) | 272 + 272 272 + 272
1642 3000 3000
. _ 6788225.099
Ry = Ry = 333197 —
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R, = R, = 20 683.386 kg/cm

PARA EL ENTREPISO 5

R = 6788 225.09 ]

5 4 (272) 272 + 272 , 272 |
272[ 1642 . 2000 zooo] ,

o
]

23 310.813 kg/cm
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FIG, 6.9.-

RIGIDEZ DE PISO
MARCO EJE 3 TRAMO I-M

Eky | Tk, Rp
934 934
1960 17467

(o] [=]
@ @©
o )]

934 934
o Q
Q [+<}
2] <o

934 934
[=] o
@ =4}
[=)] (1]

934 934
8 8
[*a) (=23

934 934

1960 | 23749

8 8 - '
2]} ()]

2 Lpteie , Unidades:

- kg/cm

k¢ rigidez de trabe
k. rigidez de columna
Rp ricidez de piso



124

PARA EL PRIMER ENTREPISO

R, = —48 (10000) V7200 = 23 749,085 kgr/cm
4 (272) | 272 + 272 '
2121960 7 534 4 1380

PARA EL SEGUNDO ENTREPISO

R, = 48 (10000) v 200 — =15 280.020 kgr/cm
72| 8(272), 272 + 272 272 + 272 |- - L
1560 1960 934
934+ 1—2-

PARA LOS ENTREPISOS 3 Y 4

Ry = R, = 48 (10000) ¢ 200 : = 14 509.848 kgr/cm
272[} (272) | 272 + 272 , 272 + 27%]

1960 934 934

PARA EL QUINTO ENTREP]ISO

6 788 225.099 _
272[? (272) | 272 + 272 272

Rg =

1960 534 * 337

R5 = 17 467.346 kgr/cm



331

331

331

331

Ik

10769

904 2332 1613 107
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PRIMER ENTREPISO

R = 48 (10 000) ¢200

4 (272) 4 272 + 272
2648 : 2648

= 54 209.268 kgr/cm
27 | ShE S

™

B 10679 + 13

SEGUNDO ENTREPISO

R, = 48.110,000) v 200 -~ = 48 §491235 kgr/om

2 pla (212 272 4 212 L 212 4 2751
7 €48 2648 16 769

10769 +

TERCER ¥ CUARTO ENTREPISO

R, =R, = ?8 (10,000) v200 CES 48 752.442 kgr/cm
' 272 + 272 . 272 +.272).
10769t T 10 769

QUINTO ENTREPISO. . =

6788 225,099

5" T (IT2], 272+ 202 . 212 ]
_272[: 2648 T “10 768 T 10 769:]

R

= 51 282.753 kgr/cm
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6.5.7 CENTRO DE RIGIDECES

Determinado lo anterior, se calcular& la posicién del cen
tro de torsién en el entrepiso, entend.éndose como:

».. CEntro de torsién es el punto por el gue debe pasar -
la lfinea de accitn de la fuerza cortante sismica para
que el movimiento relativo de los dos niveles consecu
tivos que limitan el entrepiso, sea exclusivamente de
traslacifn; en caso contrario, existe torsifn o rota-
ci6n relativa entre los dos niveles consecutivos.

Los pasos a seguir para el c&lculo de este punto son:

a. Elegir un sistema de ejes de referencia ({(generalmente
es el cartesiano x-y).

b. Se toman momentos con respecto a: cada uno de los ejes
por medio de las expresio’es : ‘ '

Este procedimlento se realiza en cada uno de los entreplsos,
tal y como se indica en’ la figura 6 11 sigulentelh oy s



201 826

o~ [» I o~ ~ ~ o~ o~ o~

@ o @ " & .

b L9 3 @ 4 g 3 3 &
< <@ LY 0 ") g -« o
™ o o~ o~ ~N ~N ~N NN

150.0"

550.0

#51-283

-

z-’_ni;. 166-655,00

e

6910

1045.0
ACOTACIONES . En ¢m

1660

UNIDADES ! hg/em

2015.0

2270.0

2706.0 = e
‘FIG., 6.11.~ DIAGPAI'A PARA CALCULAR EIL CENTEO
DE RIGIPECES PEL AUTITO NIVEL.

1
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CALCULO DE MOMENTOS PARA EL QUINTO NIVEL

- IMy =1

M, =

M =

M =

Rix Y1

64089 (550) + 51283 (1150)

94 224 400 kg

26837 (1661) + 24692
24692 (2706)
273 070 578 kg

CALCULO DE COORDENADAS

x = Eliy % 273 070 578
TR, 201 826

v o Rix ¥ | 94 224 400
IR, 166 655

= 1353 cm"

[N

565 cm

13.53m -

(2015) + 24692° (2270)+

5165 m

Un andlisis similar se hace para los siguientes niveles,
las coordenadas del centro de rigideces de cada uno de los —-
dps niveles, se enlistan en la tabla 6.2.

NIVEL cgi?nﬁ DE RfG?gECES
5 1353.00 565.00
4 1353.00 565.00
3 1353.00 565.00
2 1353.00 565.00
1 1353.00 565.00

- TABLA 6.2. CENTRO DE RIGIDECES POR NIVEL (cm) .
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JeCAFITULO "
ANALISIS POR CARGA VERTICAL &&\\\\\

En este capftulo se tratarin especificamente dos acciones
que en cualquier obra civil invariablemente se presentan, sien
do &stas las acciones permanentes y las acciones variables.

Como se menciond en el capfitulo quinto del presente traba
jo, la accifn permanente incluye el peso propio de los elemen-
tos, estructurales ¢ no, que van a actuar de manera permanente
en la construccién. Tal es el caso del peso propio de trabes,
muros, pisos, firmes, recubrimientos, plafones, columnas, etc.

Las acciones variables incluyen principalmente a las car-
gas vivas, que son aquellas cargas gravitacionales que obran -
en una construccifn y que a diferencia de las cargas muertas,-
no tienen carécter de permanentes. Estas cargas son esencial-
mente variables como pueden ser, el peso de las personas que -
ocupan la construccién, los muebles, equipo, md&quinas, mercan-
cfas, etc, Como se puede apreciar, una persona no ocupa un lu
gar determinado dentro de una habitaciSn o bien los cbjetos --
que se almacenan pueden variar de magnitud y posicién. En es-
tas circunstancias es imposible el considerar una carga deter-
minada, y en un lugar dado, al mismo tiempo que no es ni econ§
mico ni factible considerar todas las condiciones posibles de-
carga viva en la estructura.

Al igual que para valuar las acciones permanentes usamos-
la tabla 5.1, para las acciones variables usamos la tabla 5.2.

131
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7.1.,-FLUJO DE CARGAS.,

Siempre que se efect@ia un anflisis por carga vertical, es
uecesario saber como se presenta el flujo dc¢ cargas. En la fi
gura 7.1 se presenta una planta estructural en donde se mues--
tra el drea o las dreas de losa que le corresponden a cada tra
be.

Conociendo el drea tributaria y la carga que va a estar -
actuando en ella (dependiendo del destino qgue vaya a tener la-
construccifn c.umo se ve en la tabla 5.2), podemos determinar =
+a magnitud de carca que deber§ soportar cualquier trabe que -
constituya al edificio.

En base a &sto, se pueden presentar varios tipos de tra--
bes:

a).-Trabes principales.- Son aquéllas en las gue el flujo
de cargas va diractamente a las columnas.

b) .~Trabes primarias.- Son aquellas en las que el flujo -~
de cargas va directamente a la trabe principal.

¢) .-Trabes secundarias.- Son aquellas en las que el flujo
de cargas va directamente a la trabe primaria.

A continuacifén se presenta un andl. is detallado de las -
cargas que actdar sobre la estructura. Para las acciones per-

manentes su intensidad depeade de las dimensiones y del peso -
volumétrico de los materiales usados.
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ANALISIS DE CARGA POR METRO CUADRADO DE LOSA MACIZA DE
LOS CUARTOS DE SERVICIOS Y SANITARIOS LOCALIZADUS EN -
LA AZOTEA DEL EDIFICIO.

LOSA 0.10 m x 2400 Kg/m> 240.00 Kg/m?
ENLADRILLADO Y MORTERO 120.00 Kg/m?
RELLENO DE TEZONTLE 110.00 Kg/m2

PLAFON DE YESO 20.00 Kg/m?
'Ebdfbﬁ“kgzgf

CONDICION DE CARGA ESTATICA:. .

W, = (CM + V)
W, = (490.00 + 100.00) * Kg/m?2
W = 590.00 g /m? :
W_ = 600.00 Kg/m?

CONDICION DE CARGA ESTATICA + SISMO -

W, = (CM + CVR)
W, = (490.00 + 70.00) Kg/m?
W_ = 560.00 Kg/m?

ANALISIS DE CARGA POR METRO CUADRADO LOSA DE AZOTEA DEL EDIFI-
CIO A BASE DE LOSA PLANA ALIGERADA.

Este andlisis se hace en uno de los tableros cifticos, cu--
yos claros sean los mads pronunciados y que sus nervaduras ten-
gan dominio sobre las demds; por lo qu. se opté por el tablero
6 localizado entre los ejes ", 3 y I M.
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AREA DEL TABLERO 6.16 m x 6.00 m =  36.960 m2
VOLUMEN DE LA LOSA 36.960 m® x 0,35m= 12.936 m3
VOLUMEN DE LOS CASETONES;:
4 x 0.40mx 0.40 m x 0.30 m = 0.192 m3
24 x 0.40 m x 0.60 m x 0.30 m = 1.728 m3
36 x 0,60 mx 0.60m x 0.30 m = 3.888 m>

VOLUMEN NETO DE LA LOSA:

12.936 m> - (0.192 + 1,728+ 3.888)m°=  7.128 m>

PESO DE LA LOSA: e
7.128 n® x 2400.00 Kg/n> =17 107.20 Kg
ENTONCES : e

w. = B - 17107.20 Kg PO
L” K" 36.960 3 g

DE DONDE I.A CARGA MUERTA SERA:

LOSA DE CONCRETO . 462.857 Kg/m?
ENLADRILLADO Y MORTERO 7120000 Kg/m2
RELLENO DE TEZONTLE . 110.000 Kg/m?
INSTALACIONES 20.000 Kg/m?
FALSO PLAFON 30.000 Kg/m?
DENSIDAD DE MUROS ’ 155.000 Kf/m®

897.857 Kg/m?

* 898.000 Kg/m?

CONDICION DE CARGA ESTATICA

=
n

o 0 0 90

(CM + CV)

(898.00 + 100.00) Kg/m2
998.00 Kgr/m?

1000.00 Kgr/m?

= & =
]

1]
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CONDICION DE CARGA ESTATICA + SISMO

= (CM + CVR) v
= (898.00 + 70.00) Kgr/m®
= 968.00 Kg/m2
~ 970.00 Kg/m®

=
:mz msm

1]

ANALISIS DE CARGA POR METRO CUAﬁRADO DE'LOSA DE ENTREPISO:

LOSA DE CONCRETO 462.857 Kgr/n2
MORTERO CEMENTO-ARENA 63,000 Kgr/m2
LOSETA DE TERRAZO 55.000 Kqr/m2
INSTALACIONES 20,000 Kgr /m?
FALSO PLAFON 30.000 Kgr/m?
DENSIDAD DE MUROS 235.000 Kgr/m?

865.857 Kagr/m?
= 866.000 Kgr/m2

CONDICION DE CARGA ESTATICA:

W, = (M + CV)

W = (866.00 + 250.00) Kg/m?
W, = 1116.00 Kg/m?

W, = 1120.00 Kg/m?

CONDICION DE CARGA ESTATICA + SISMO.

W, = (CM + CVR)
W, = (866.00 + 90.00) Kg/m?
W = 956.00 Kg/m?
Wa = 960.00 Kg/m>
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ANALISIS POR METRO CUADRADO EN LOSAS DE LA ESCALERA:

LOSA 0.10 m X 2400.00 Kg/m> © 240.000 Kg/m?
PLAFOND 10.000 Kg/m?
MORTERO 63.000 Kg/m?
ESCALONES 120.000 Kg/m?
TERRAZO . 55.000 Kg/m°

488.000 Kg/m*
«490.000 Kg/m°

CONDICION DE CARGA ESTATICA

WO = (CM + CV)

W, = (490.00 + 500.00) Kg/m?
W_ = 990.000 Kg/m?

W_ = 1000.000 Kg/m2

CONDICION DE CARGA ESTATICA + SISMO

(CM + CVR)

(450.00 + 1.50.00) Kg/m2

640.00 Kq/m®

Las cargas anteriores se modificardn debido a la pendien-
te de ‘la rampa de la escalera, esto es (Fig. 7.2).
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« = x Tan 0.6264
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Por la geometrfa de la figura, vemos que:

De donde

Mo = Mo Cos=

Wi, = (1000.00 Kg/m ifi55§f32?03235i
wg N 847;472‘K§)ﬁ2f?17;,3,

W, = 850.000 Kg/n®

Que es la carga que estard actuando en la condicifn de --
carga estdtica; para la condicidn de carga estdtica mds sismo,
la carga que estard actuando serd la siguiente:

8

]
Wa Wa cos «

Wi = (640.00 Kg/m?) (Cos '32.0623°)

W, = (640.00 kg/m?) (0.8475)
w!' = 542.382 Kg/m?
Wl o+ 543.000 Kg/m?

'Ya conociendo las cargas que actdan en la estructura, se
puede checar el peralte efectivo de las losas planas supuesto
en la estructuracifn que aparece en el capftulo 4 inciso =~ -
4.9.6. del presente trabajo

: S
d 2k (1 - ) 4.47
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Como es una losa plana sin &bacos usaremos

75/ £gW > 0.025 —mmmmeame= 4,40

Donde:

L = 6.16m :

£, = 0.6 fy = 0.6 (4200 00 Kg/cmz)

fg = 2520.00 Kg/cm

Wo = 1.4 CM+ 1,7 CV L

Wo = 1.4 (898.00 Kg/m?) + 1.7 (100 oo Kg/mz)
Wo = 1427.20 Kg/m2 P

c = 0.40 m.

Entonces:

k

)

k

k

i

de donde:

d min propuesto fué de 26 d cm por lo que:

o.260_>_o.932_7 (.6-16,) -[l = ﬁ"'Tg (g 32)5]

0.260 > 0.0327 (6.16) (0.9675)
0.260> 0.1949
0.260 > 0.200 . , : corxectc;-;-ff

De lo anterior podemos concluir. que el peraltg efectivo -
supuesto en la estructuracién estd correcto-?'f"; =
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d = 26.00 cm

efectivo

Sigulendo con el andlisis de cargas, se tiene que en las-
fachadas (ejes B, S y partes de F, I, M y O) hay cancelerfa,--
cristal y muro con recubrimiento de yeso, estimando un peso to
tul de 100.00 Kg/mz, cuatidad que multiplicada por la altura -
del entrepiso (2.37 m) se obtiene una carga de 237.00 Kg/m).

En los lados colindantes (ejes 1 y 6), se tienen muros de
lindero con las siguientes caracterfsticas:

ALTURA 2.370m
ESPESOR 0.140 m
RECUBRIMIENTO EN UNA CARA 0.020 m
PESO VOLUMETRICO DEL TABIQUE 1 500.000 Kg/m?
PESO VOLUMETRICO DEL YESO 1 500.000 Rg/m>
CARGA TOTAL POR METRO LINEAL DE '
TABIQUE:

2.370m (0.140 m) (1500.00 Kq/m3) 497,70 Kg/m
= 500.00 Kg/m
CARGA TOTAL POR METRO LINEAL DE YESO:

2.370 m (0.020m) (1500.00 Kg/m>)

71,10 Kg/m
x 72.00 Kg/m

SOBRECARGA POR FLECHA DE TRABES 120.00 Kg/m

i

CARGA TOTAL POR METRO LINEAL:

Me = (500.00 + 72.00 + 120.00) Kg/m

M, = 692.00 Kg/m

Mg = 700.00 Kg/m

En la azotea hay un pretil de 0.90 m de altura (ejec 1,-
6, B, S y pactes de F, I, M y O}, con una carga por metro li-
ne~1l de:
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0.90 m (0.140 m) (1500.00 Kg/m>)
0.90 m (0.020 m) (1500.00 Kg/m3)
Me

M
(=

#

= 27.

n

189.00 Kg/m

00 Kg/m

216.00 Kg/m
220.

00 Kg/m

Como los cuartos de servicio al igual que los bafios aloja

dos en la azotea del inmueble se apoyan en ésta, se tendrd que
considerar el peso de éstos cuando se analice dicha azoteap; -~
por lo que la densidad de muro por considerar ser& segln Nor--—
mas T&cnicas Complementarias del Reglamento de Construcciones-
para el Distrito Federal, estd dada por las relacioner de la -

tabla siguiente:

RELACION DE LADOS al/a2 0.500 0.800 1.000
MURO PARALELO A LADO CORTO | 1.300 1.500 | 1.600 |
MURO PARALELO A LADO LAR~O | 1.800 1,700

1%i;566:ﬂ‘

Las dimensicnes de los cuartos de servicio son§

a; = 2.520 m

5.150 m

as

por lo que

31 _ 2.520
a, 5.150
a

2L - o0.489
az

a

2L+ o0.50

-

b o
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Muros paralelos al ladoLco:tOH(MPCCt

Muros paralelos al lado

Altura del muro (H)V

Peso unitario del muJo (PUM)

Factor de muro paral%lo al ladﬂ

Factor de muro paralelo al lado. largo (FMPLL)

Area del tablero (AT) = 4,36m (11.50 m)
Peso de muro paralelqg al lado cbrt

PMPLC = 15.00 m (2.10 ) (210 00

Peso de muro paraleld al lado larg
PMPLL = 14.00 m (.10 m):(21

La carga uniformemente distfib@idagep

blero seri:

Paralelo al lado corto; 

6615 00 x 1. 30

Paraleldr‘

Cargafunifq:memeqt_,iistxibuida‘en la azotea:

A'lo

metro cuadrado ‘azote: dé:iQSfcuar—‘

@bftoiﬂrMPLC)7

H-

1

gregar el peso por .

15.00 m

14,00 m

;¥2.10 m

. 210,00 kg/m?

171.510Kg/m?

221.643 kg/m?

393.153 Kg/m?



144

tos de servicio en toda el drea; esto es

2
490.00 Kg/m” (2.52 m) (5.15 m) - 2
(4.36 m) (5.50 m) 265.188 Kg/m

Por lo que la carga total transmitida a la azotea por los

cuartos de servicio es:

W = (393.153 + 265.188) Kg/m’
W__ = (658.341 Kg/m°

cs *

W__ = 660.00 Rg/m2

cs

Actuando en los tableros 1, 2, 3, ¢, 9',10' 11, 12 entre-
los ejes E y P. '

En el tablero 6, se encuentran los banos, siguiendo el -~
mismo criterio anterior, se encontrf que la carga transmitida-
al tableroc 6 es de:

W = 420.00 Kg/m>

ch

Las cargas Wog Y Wy, se sumardn a las acciones permanen--
tes que actdan en la losa del inmueble en los tableros corres-

'pondientes.

A continuacién se muestran las figuras 7.3, 7.4, 7.5y --
7.6 en las que se tienen las cargas tanto muertas como vivas -~
que actdan en las trabes del edificio. Se tienen por separado
la carga muerta y viva que actda en la losa de azotea y en las
losas de entrepiso para facilitar posteriormente las combina--
ciones de diserno.
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7.2.-MARCOS

En base a lo anterior, fundamentalmente de las figuras --
7.3, 7.4, 7.5 y 7.6 se dedujeron las cargas que act@an en cada
marco que compone a la estructura, tal y como se muestra en +-
las figuras 7.7, 7.8, 7.9, 7.10 y 7.11 en las gue se han nume-
rado los nudos, trabes y columnas de cada uno para su fédcil —-
identificacibén posterior; también se define el sistema de coor
denadas a emplear en su andlisis.

7.3.- BAJADA DE CARGAS A LA CIMENTACION

El andlisis de bajada de cargas, es uno de los estudios -
importantes en el andlisis de una estructura, ya que por medio
de &l se puede conocer el peso por nivel y el peso total de la
estructura, asf como el valor de la carga por columna que se -~
transmite a la cimentacién.

En la tabla 7.1 se muestra dicho andlisis, en la que se -
han separado las cargas muertas de las cargas vivas y ambas se
han incrementado segln lo especifica la ecuacién 5.4 del pre--
sente trabajo, la cual consiste en multiplicar la carga muerta
por un factor de seguridad de 1.4 y a las cargas vivas por 1.7
para determinar la resistencia mfnima recomendable de las co--
lumnas como de la cimentacién.

7.4.~ CENTRO DE CARGAS

En el inciso anterior, se obtuvo el peso que soporta cada
una de las columnas en cada nivel, con estos datos se localiza
el centro de masas, que serd el centro de gravedad de cada ni-
vel, a través del cual tiene aplicacién el cortante sfsmico y-
la resultante de las cargas verticales.

El procedimiento que se sigue para la obtencién, es simi~
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lar al que se realiz8 para determinar el centro de rigideces en

el capitulo sexto del presente trabajo.

1.,” Se elige un sistema coordenadu de reEerencLa, general-

mente es el sistema cartesiano.

2. Se toman momentos con respecto a cada uno de los ejes,

por medic de las expresiones siguilente:

3."Las expresiones para calcular las coo
tro de masas con respecto a los ejes de refer

guientes:
¢ iy *i
I Wj_y
_ L wix Yi
¥ = === eemeeeeee— 7.4
L wix

En la figura 7.12 se muestra la forma de calecular el cen-
tro de cargas para el quinto nivel de la estructurxa.
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CALCULO DE MOMENTOS

EMy = ZwJ'.x Yi

232.760 (550) + 153.248 (1150)

il

IM 304 253.20

My = W, Xy

486 (1045) +

= 84.001 (436)
v 2015) + 84.001 (2270)
+ 47.252 (2706). -
IMy = 550749§.§§625“'

CALCULO DE COORDENADAS

g = b Wi Xi
z Wl

_ 650 498.046
480.782

"
]

1353 cm

"
L}

1353 m
= tWie ¥y
I Wix

_ 304 253.20
- 480,782

632.830 cm

[
[}

[
"

6,328 m
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Un andlisis similar se realiza para los siguientes nive--
les, siendo sus coordenadas del centro de masas, las mostradas
en la tabla 7.2.

, CENTRO DE MASAS
NIVEL | X Y

 TABLA 7.2.~ CENTROS DE MASA DE LOS
S DISTINTOS NIVELES.
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ANALISIS POR CARGA HORIZONTAL %\\\\\\

Las grandes incertidumbres en la estimacién tanto de las -
caracteristicas de movimientos sismicos, como del comportamien-
to y capacidad de los elementos estructurales ante ellos, hacen
que no sea posible establecer, dentro de limites racionales y -
econdmicos, crilterios de diseic que garanticen la ausencia de -

dafios en una estructura ante la accién de cualquier temblor.

El ohjeto del disefio por sismo es, esencialmente, minimi-~
zar dafios y preservar la vida humana, a6in ‘en los casos mds seve
ros. Especificamente, mediante las recomendaciones para disefio,
se pretende que la mayorfa de las estructuras:

a) - Resistan temblores ligeros sin ‘dafio alguno.

b) .- Resistan temblores moderados con daho estructural in-
significante y con cierto dafio no estructural.
¢) ~ No colapsen ante la accién de sismos severos.
Como casos especiales, las estructuras esenciales para la-
seguridad y bienestar pdblicos en casos de emergencia, como hos
pitales, estaciones de bomberos, centrales termoeléctricas, etc.,

deben disefiarse con el criterio que permanezcan funcionando du~

rante y después de un sismo.

8.1.~- RESERA HISTORICA DE LOS SISMOS.

La corteza terrestre es muy . delgada en comparacién a su =--
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didmetro, su espesor se ha calculado en unos 32.00 Km. Esti -
formada por dos capas, 11 exterior granitica y la inferior ba-
sdltica. Hay partes en la profundidad del océano donde su ba-
se es ya la capa bas&ltica.

Después de la corteza existe la discontinuidad de Mohoro-
vich, luego el manto que tiene aproximadamente 2900.00 km de -
espesor compuesta principalmente por silicatos de hierro y de-
magnesio; después hav otra discdntinuidad compuesta principal-
mente de Sxidos y sul fu_-0os, que a su vez, encierra al ndcleo,-
el cual estd constituido por hierro y niquel, materiales que -
debido a las enormes presiones a que estdn sometidos, llegan a
pesar de 16.00 a 17.00 ton/m3, pues de acuerdo con el peso to-
tal calculauo al planeta y el gue tienen las capas exteriores,
en su centro debe alcanzar dicha densidad.

Entre la corteza y el manto, y formando en ocasiones par-
te de éste, hay mater ias incandescentes de las que provienen -
las erupciones volcidnicas.

En atenci6n al aumento de calor que se verifica con la --
profundidad, se ha determinado que en el centro de la tierra -
debe haber una temperatura de 3500.00 a 4000.00 °C. En la cor
teza hay masas de rocas que tratando de buscar equilibrio, por
afios acumulan fuerzas elésticas que en un momento dade ya no -
pueden resistir y al wenir el colapso, &ste se traduce en movi
mientos bruscus 1o que ocasiona a los sismos; &stos basicamen-
te, son causados por xoturas de la corteza terrestre, por los-
icomodamientos en cavernas subterrfneas y por las erupciones -
de los volcanes.

Los temblores producidos por erupciones volcdnicas se lla
man volcfnicos y los demds tectSnicos.

Los temblores que han sido mids intensos, han abarcado - -
grandes extensiones y han causadn mayores dafios, han sido los-
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tectbnicos, aungque por supuesto, los volclnicos en muchas oca-
siones han provocado también grandes desastres.

La razén de los temblores, es comn resultado del paso de-
ondas elisticas emitidas al liverarse energfa de deformacifn -
almacenada en una regién del interior de la tierra, puede con-
templarse dentro de la teorfa de Tectbnica de Placas, que esta
blece que la litésfera est& dividida en placas rfgidas con mo-
vimientos relativos entre sf.

Se cree que en &pocas remotas, solamente existfa un super
continente llamado Pongaea, que en el Jurdsico se desmembr6 y-
di8 origen a los continentes actuales. La existencia de co- -
rrientes convectivas por debajo de la corteza, ocasiond el rom
pimiento de una parte de &sta y el actual movimiento de las --

placas terrestres.

La esfera terrestre, como va se dijo, esté cubierta por -
una capa no uniforme, constituida por diferentes fragmentos ==
que tienen movimiento propi~n; cada fragmento constituye una --
Placa de corteza que puede ser de dos tipos: continental, cons
tituida por material granfitico, y ocednico, formada por mate=--
rial basfltico mis denso que el primero.

Su movimiento motiva gque algunas de estas placas tienden-~
a chocar; gque la menos densa cabalgue sobre la de mayor densi-
dad y que se formen rasgos distintivos del fondo marino, como-

las trincheras y las cordilleras meso-oce&nicas.

Por otro lado, en la parte continental se forman pliegues
de la corteza y se originan las montafias, ademds de que el ma-
terial proveniente de la placa ocednica se funde, ¢ebido a las
altas temperaturas y a la presibfn, a una profundidad aproxima
'da de 80.00 km debajo del continente, y busca salida hacia el-~
exterior por las partes m&s d&bil_s por lo que se forman Jlog~-
volcanes,
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En las trincheras se profundizan las corrientes convecti-
vas y se consume suelo, mientras que en las zonas de subduc- -
cién o convergencia, localizadas en las trincheras, uno de los
limites de las placas se desliza debajo del otro.

Segln la teorfa de TectSnica de Placas, la costa del Pacf
fico, entre los estados de Jalisco hacia el sureste, Chiapas y
Centroam&rica, presenta caracteristicas y sismicas propias de-
una zona de subducecifn.

La placa que se sumerge paralelamente a la costa se cono-
ce como Placa de Cocos, mientras que la continental se denomi-
na Placa Americana. Puede decirse que la generacifn de temblo
res en esa zona se debe a la acumulacién de esfuerzos provoca-
dos por el deslizamiento entre estas dos placas.

Las ondas eldsticas emitidas al liberarse la energfa pue-
den registrarse por medio de sismfgrafos y asi determinar los-
pardmetros cinemdticos que caracterizan a los temblores como -
son: la hora origen, las coordenadas epicentrales, la profundi
dad de foco y la magnitud; esta (Gltima es el paré&metro que es-
t& relacionado con la energia liberada en el foco de los tem--
blores.

Varias son las cuestiones que afin se desconocen de los --
temblores:

La duda primordial es la que se refiere al mecanismo que-
produce la emergencia de material magm&tico en ciertas regio--
nes de la tierra, y que tiene como resultado el deslizamiento=-
y choque de las placas, Hoy desde luego, diversas teorfas que
tratan de explicar el fenfmeno, y diversas posibilidades para-
ello, pero no se sabe nada a ciencia cierta sobre c¢émo se ori-
gina.

Otro aspecto que no se conoce todavfa es el grado de velo
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cidad con gque se produce el deslizamiento relativo entre las pla
cas al producirse un temblor. Se tienen nociones de las dimen--
siones del drea que falla y de la velocidad a la gue se propaga-
esa falla, pero s6lo en té&rminos globales.

Podria suceder, que al estar una zona de la corteza texres-
tre sometida a esfuerzos de una cierta magnitud, fallara al mis-
mo tiempo toda el drea o lo hiciera en diversos sitios relativa-
mente alejados entre si, y con diferencias de tiempo muy peque=--
fias. A veces un sismo de origen volednico provoca otro tecténi-

co o viceversa.

En algunas ocasiones, las aguas del mar penetran por alguna
grieta que se abre a capas incandescentes, se convierten en va-—-
por y explotan. El movimiento de unas rocas puede inducir a la-
rotura © acomodamirnto de otras y, por lo tanto, no es raro que-
unos temblores seguidos puedan tener dos o mds hipocentros dife-
rentes.

Motivados por un sismo, pueden surgir vapores © materiales-
del subsuelo, se han llegado a cegar pozoé existentes y en oca—-
siones se han producido avalanchas de tierra o arena en mantos -
inclinados que han llegado, como la lava de los volcanes, a imva
dir poblados o campos de cultivo.

El hipocentro o foco del temblor, es el sitio de donde par-
te el movimiento, el epicentro o epifoco es el lugar de la super
ficie de la tierra donde se proyecta.

México es fundamentalmente un pais sismico, pero tiene tam-
bién zonas en las que no tiembla como se aprecia en la figura --
8.1, en la que la zona A es la de menor intensidad sfismica y la-
de mayor es la zona D.
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8.2.- TRANSMISION DEL MOVIMIENTO

Las ondas que transmiten los movimientos del temblor de ~-
tierra, tienen l6gicamente un periodo y una longitud.

Los témblores provocan ondas longitudinales, similares a -
las de la propagacién del sonido, ondas transversales compara--
bles a las de la luz y superficiales como las de un mar agitado.

Las longitudinales cuyas vibraciones tienen la misma direc
cién en que se propaga la onda, son las mds rdpidas. Tales ve-
locidades aumentan cuando atraviesan un medio compacto y dismi-
nuyen al pasar por capas de la corteza terrestre donde las ro--
cas tienen intersticics entre una y otra o cuando atraviesan --
por un medio acuoso.

La transmisiSn de movimiento es proporcionalmente mis ripi
do cuando el hipocentro es m&s profundo. Las ondas superficia-
les se propagan en las capas superiores y son mids lentas.

Normalmente, los perfodos de las ondas son mds largos mien
tras mis lejos estén del hipocentro y cuanto menos duro sea el-
terreno donde se wverifican. A distancias muy grandes, para las
ondas longitudinales, se ha llegadeo a calcular de 5 a 13 segun-
dos y para las transversales de 1l a 14 segundos. Los temblo--
ras de tan grandes periodos en realidad no importan para la re-
sistencia de las construcciones, pues ya sus movimientos son ==
tan suaves que sus efectos en ellas son muy reducidos.

Cerca del epicentro y cuando se trata de temblores fuertes,
atin lejos de &1, los perlodos se reducen a s&lo 0.3 a 3 segun—-
dos, siendo &stos los gque interesan para la resistencia de las-
construcciones, ya que afectan considerablemente a los edifi- -

cios.

Desde luego, es un hecho que, mientras mavor es la distan=~
cia al hipocentro, mds diferencia hay en los tiempos de recorri
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do de los distintos tipos de ondas, de manera que lejos de &1,
puede sentirse con mayor duracidn un temblor que fué breve en-
el lugar que se generS; en general, el mismo sismo, empieza --
con ondas de rdpida oscilacién, o sea corto periodo, viniendo~
después de mis larga duracién.

A través del agua, las ondas pasan m&s ficilmente y por -
lo tanto, también m&s fdcilmente se propagan sus efectos; de -
ah! que en los terrenos de aluviSn o acuocsos como el del Valle
de Mé&xico, los edificios sufren mis que cuando se hallan en 1o

mas o en general sobre suelos de mds baja compresibilidad.

De todas maneras, los movimientos sismicos son siempre el
resultado de diferentes impulsos, de distintas direcciones, ~-=
condiciones e intensidades.

8.3.- ESFUERZOS QUE PROVOCAN LOS TEMBLORES EN LAS
CONSTRUCCIONES.

Con frecuencia se supone sencillamente que al presentarse
el sismo, la construccidn va a quedar sujeta a fuerzas horizon
tales que la empujan lateralmente en uno y otro sentido y sus-
diferentes elementos se calculan en forma estdtica para poder-
soportarlas.

Es evidente que todo edificio est4 en mejores condiciones
antisfsmicas cuando m4s capacitado estd para resistir esas - -
fuerzas horizontales, pero desde el momento en gue se propone-

"valorizarlas y determinar sus efectos, es necesario recurrir,-
a la dinimica, ya que el temblor produce movimientos en las --
construcciones.

El estudio de acuerdo con ella, ademds de darnos una vi--
si6n clara del problema, nos pondri en condiciones de apreciar
hasta qué grado y con qué limitaciones se puede usar el cdlcu-
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lo, suponiendo el fenSmeno como si fuera estdtico.

8.4.~ INTENSIDAD DE UN SISMQ

La intensidad de un temblor es la medida de la potencia desg
tructiva de un sismo en un lugar dado. Varfa con la distancia -
al foco, caracteristicas geolSgicas de la zona, propiedades meci
nicas del suelo y el nivel de aguas fredticas, entre los mis im-
portantes.

Se han propuesta distintas escalas sismicas con objeto de ~
medir la intensidad de los temblores. La mds usual es la escala
de Mercalli modificada (MM) que tlene 12 divisiones. Puesto que
los grados de intensidad en esta escala no se establecen de mane
ra absoluta, sino con relacién al comportamiento de las estructu
ras, las intensidades que se designan de acuerdo con ella, se -~
ven también influidas por el tipo y calidad de la construgccién -
en el lugar.

En la tabla 8.1 se tiene la escala de Intensidad Sismica de
Mercalli Modificada (M.M) y su correspondiente aceleracibn del -
suelo aproximada.

8.5.~ PROCEDIMIENTO DE DISERO.

El procedimiento sismico de una estructura puede efectuarse
siguiendo el procedimisnto Qhe a continuacién se menciona:

a) . Establecer la seguridad requerida.- La seguridad reque-~
rida se establece mediante un andlisis técnico-econfmico de dife
rentes alternativas de diseiio, en la que se considera su costo =~
inicial, el costo y consecuencias de una falla eventual y la re~-
lacién entre ambos. - Para estructuras usuales, basta clasificar-
las de acuerdo a su destino, segdn el inciso 8.6.1, y considerar



ACELERACION
DEL. SUELO
I Instrumental.- Se observari Unicamente mediante instru- m
mentos especiales. = —:—
IT Muy ligero.~- Se siente solamente por personas que se en
cuentren en reposo absoluto, principalmente en los pi-'-_ e 2 1
sos altos de los edificlios. Los objetos suspendidos --
oscilan ligeramente. 3 -
YII Ligero.- Sentido por muchas personas, especialmente en- -
los pisos altos de los edificios. Se sienten vibracio~ 4
nes semejantes a las de un camidn. Puede estimarse la- [—3 0.0035 —
duracién. : L~ 6 -
L 7 -
17 Medio fuerte.- Sentido por muchas personas en el inte-- {~8 ]
rior de los edificios y por algunas en el exterior. Yo [— 9 0.01g T
causa pénico. 1o
V Fuerte.- Se siente en las habitaciones por todos y por-
muchas en el exterior de los edificios. Se rompen algu {_,4 -
nos vidrios y aparecen grietas en algunos recubrimien--
tos. 30 -
VI Muy Fuerte.- Se siente por todos. Produce dainos lige-- .
ros en edificios pobremente construidos, [~ 40
b 50 0.05¢ ™
I~ 60 7
70 -~
VII Muy Violento.- Dafios insignificantes en edificios bien-'p- 80 -
digenados y construidos., Dafios moderados en edificios~ [ 90 O.lg —
. : X _ X - 100
ordinarios bien construidos. Darios considerables en --
| edificios pobrenente construidos o mal disenados.
"VIII Ruinoso.- Dafio ligero en astructuras especialmente pa- —
ra soportar sismo. Darfios considerables en edificios 05_" 20¢
dinarios. Tableros, muros y recubrimientos pueden ser-—
5_reticulares. . 300 -1
IX Desastroso.- Considerable dafio en estructuras especial-
mente disefiadas y construidas para soportar sismos. ES p~ 400 -
tructuras bien diserfiadas se inclinan por dafos en la ci_r. 500 Q.59 —
mentacién. La tierra se agrieta notablemente. Desplazaf_ 600 =
miento de vias férreas y de carreteras. |~ 700 -
X Catastrofico.- Destruidas muchas estructuras disenadas-— - ggg _
para soportar sismos. Grandes grietas en la tierra v = ju 000 lg =
desplazamientos de montafas. Edificios destruidas in--—
ntaciones.
XI Catastrdfico.- Pocas estructuras o ningunas permanecen
en pie. |- 2000 .
- 3000 -1
XXII Catastrdfico. Destruccidn completa.
|- 4000 -
. 5000 9]
=~ 6000

TABLA 8.1 ESCALA DE MERCALLI MODIFICADA Y SU CORRESPONDIENTE

ACELERACION DEL SUELO APROXIMADA.



175

los pardmetros de disefio correspondientes.

b) . Pefinir las caracteristicas propias de la estructura.— La
respuesta ante sismo, y por tanto los criterios para anilisis de
penden considerablemente de las caracteristicas de la estructura
para resistir fuerzas laterales y de su capacidad para disipar -
energfa mediante deformaciones. El inciso 8.6.2. presenta una -
clasificacifn de construcciones de acuerdo a su estructuraciSn, -
y el 8.6.5. en funcibn a su ductilidad.

c) . Determinar la intensidad sismica.- Para fines de diseno, -
la intensidad sfsmica en un lugar corresponde a la aceleraciSn y
velocidad miximas esperadas en el terreno firme de ese lugar. -
La intensidad sismica as{ definida se obtiene de riesgo sf{smico-
en la localidad. Estos estudios analizan las sismicidades local
v regional y dan como resultado distribuciones de probabilidad -
de aceleracifn y velocidad midxima del terreno; es decir, relacio
nes entre valores miximos de estas variables y su probabilidad -
de ocurrencia, o perfodo de recurrencia. La intensidad sismica-
para estructuras convencionales puede determinarse con base en -
la regionalizacién sfsmica de la Repdblica Mexicana, figura 8.1,
v el inciso 8.4.

d) . Determinar las caracterfisticas del terreno de cimentacidn.
Los movimientos sismicos que se registran en un sitio son fun- -
cién, entre otras, de las caracteristicas del terreno. Esto de-
be reflejarse en la solicitacifn gue se elija para disefio. En -
el inciso 8.6.3. se presenta una clasificacifn del sueno para di
seflo sismico.

e) . Estimar la solicitacién sismica en la base de la estructu
ra.- Tomando en consideracifn los pasos anteriores es posible es
timar la solicitacién sismica en la base de la estructura median
te las siguientes alternativas:

1.~ Fuerzas horizontales estiticas equivalentes.
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2.” Historias de aceleraciones de sismos reales.
3.~ Historias de aceleraciones de movimientos simulados.

La fuerza sismica horizontal o las fuerzas sismicas hori-
zontales en la base se obtienen multiplicando el peso de la eg
tiuctura por un coeficiente sismico, que es funcién de las ca-~
racterfsticas definidas en pasos anteriores, y del perfodo fun
damental de vibracifn de la estructura, o de uno de sus modos.
El coeficiente sismico se presenta como espectro de disefio en-

. el inciso 8.6.4.

En el caso de gue la solicitacién sismica en la base se -
estipule como historia de aceleraciones, ya sea de movimientos
reales o simulados, deberdn emplearse por lo menos cuatro movi
mientos representatives, independientes entre sI.

£) .- Definir criterios de andlisis y disefio. En el inci-~
so 8.7 se establecen estos criterios.

g) .~ Evaluar fuerzas y desplazamientos s{smicos.-~ Las — -
fuerzas y desplazamientos sismicos para diseno se 6btienen me-
diante el andlisis sismico. Existiendo varias alternativas pa
ra realizarlo:

1.~ An4lisis estdtico simplificado
2.~ Andlisis estitico

3.- An&lisis diné&mico modal

4.~ Andlisis din&mico paso a paso

En el incisc 8.8.1. se presenta la descripcién del méto-
do estdtico.

h) .- Obtener elementos mec&nicos debidos a sismo.

i) .~ Dimensionar y detallar elementos estructurales.

3} .~ Revisar estados lfmite de servicio.
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8.6.- SOLICITACIONES SISMICAS EN LA BASE

8.6.1.- Clasificacidén de las construcciones segin su destino.

Las construcciones, de acuerdo a su destino, pueden clasi-
ficarse dentro de los tres grupos siguientes:

GRUPO A.- Construcciones que sean realmente importantes a-—
rafz de un sismo o que en caso de fallar causarfan p8rdidas di-
rectas o indirectas excepcionalmente altas en comparacién con -
el costo necesario para aumentar su sequridad. Tal es el caso-
de plantas y subestaciones eléctricas, centrales telef6nicas, =
estaciones de bomberos, archivos y registros pdhlicos, hospita-
les, estadios, auditorios, templos, salas de espectdculos, esta
ciones terminales de transporte, monumentos museos vy locales -~-
que alojan equipo especialmente costoso en relacidn con la es~-
tructura, asi como instalaciones industriales cuya falla pueda-
ocasionar la difusién en la atmbésfera de gases t&xicos o que --
puédan causar danos materiales importantes en bienes o servi- -

cios.

GRUPO B.- Construcciones cuya falla ocasionaria pérdidas -
de magnitud intermedia, tales como plantas industriales, bode--
gas ordinarias, gasolineras, comercios, bancos, restaurantes, -
casas para habitacifn privada, hoteles, edificios de apartamien
tos y oficinas, bardas cuya altura exceda de 2.5 m y todas aque
llas estructuras cuya falla por movimiento sfsmico pueda poner-
en peligro otras estructuras de este grupo o del grupo A.-

GRUPO C.- Construcciones cuya falla por sismo implicarfa -~
un costo pequefioc vy normalmente no causarfa dafio a estructuras -
de los dos primeros grupos. En esta clasificacifn se incluyen-
las bardas con altura no mayor de 2.5 m y bodegas provisionales
para la construccién de obras pequefias. Estas estructuras no -
requieren disefioc sismico.
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8.6.2.- Clasificacifn de las construcciones segin su
estructuracién.

De acuerdo a su estructuracién, las construcciones pueden
clasificarse dentro de los siguientes tipos:

TIPO 1.~ Dentro de este tipo se incluyen los edificios y-
naves industriales, salas de especticulos y construcciones se
mejantes, en las que las fuerzas laterales se resisten en ca-
da nivel por marcos continuos, contraventeados o no, por dia-
fragmas o muros, O por combinacién de diversos sistemas como-
los mencionados. Comprende también las chimeneas, torres y -
bardas, asf como los p&ndulos invertidos o estructuras en que
el 50% o mis de su masa se halle en el extremo superior, y --
que tenga un solo elemento resistente en la direccién de and-
lisis.,

TIPO 2.- Muros de retencifn

TIPO 3.- Otras estructuras.

8.6.3.~ Clasificacibn de terrenos de cimentacién.

Atendiendo a su rigidez, se considerardn los siguientes -~
tipos de terreno:

TIPO I.~- Terreno firme, tal como tepetate, arenisca media
namente cementada, arcilla muy compacta o suelos con caracte-
risticas similares.

TIPO II.~ Suelo de baja rigidez, tal como arenas no cemen
tadas o limos de mediana o alta compacidad, arcillas de media
na compacidad o suelos de caracteristicas similares.

TIPO III.- Aicillas blandas muy compactas.

{(Ver la figura 8.2).



ZOKA |
zoNA N
2CNA |1t
C1 zona Y

NOTA [MPOR TANTE ;

Los fronteras entre los zonos lo IV indicadas neste plono,sclo fienen valor indicativo, .
La zona en ko que s¢ locolizauh pridio dado, sard delttMinadd a portis de un estudio de mectanitd de Sullos.

FIG. 8.2.- CLASIFICACION DE TERPENOS PARA CIMENTACION
EN EL D.F.
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8.6.4. Coeficiente sismico vy espectro de diseno.

El coeficiente sismico es el factor que multiplicado por el
peso total de una estructura, proporciona la fuerza cortante ho
rizontal en la base debido a la accidén de un sismo; es decir

FB =cW  mmemeee—ea 8.1
donde:
FB = Fuerza cortante horizontal en la base
¢ = Coeficiente sismico
W =

Peso total de 1la estruéﬁura.':

El coeficiente sismico expresado como funcién del perfodo =~
de vibracifn de la estructura, o de uno de sus modos, es el es-
pectro de diseho de aceleraciones.

La tabla 8.2, presenta los valores v formas que debe tomar-
el espectro de diseno para construcciones del grupo B, tomando-
en cuenta, la regifn sismica y el tipo de terreno de cimenta- -
cién. Para estructuras del grupo A, los valores de las ordena-

das espectrales deberdn multiplicarse por 1.3.

El coeficiente sfsmico bdsico, ¢, es la mayor ordenada eg-—-
pectral que deben emplearse, para el andlisis sfsmico estitico-
cuando no se calcule el periodo de vibracién de la estructura.

En las zonas sismicas Cy D, en la figura 8.1, se deben con
siderar para el disefio aceleraciones verticales, iguales a 0.5-
y 0.75 veces, respectivamente, las horizontales especificadas =
en la tabla 8.2.
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donde:
a = ordenada espectral
Go = ordenada espectral paxra T = O
c = Coeficiente sismico bisico
r = exponente adimensional

T = perfodo natural de la 'estructura o uno
de sus modos, en segundos.

T.Tp = periodos naturales que definen la forma
del espectro, en segundos

ZONA SISMICA
DE LA TIPO DE c Go T, T, r
REPUBLICA | -SUELO
! 0.08 0.03 0.30 0.8 1/2
A 1l 0.12 0.045 0.55 2.0 2/3
(BN 0.16 0.06 0.75 3.3 1
\ 0.16 0.03 0.30 0.8 1/2
8 1) 0.20 0.045 0.50 2.0 2/3
tid 0.24 | 0.06 0.80 3.3 1
] 0.24 0.05" 0.25 0.67 1/2
c 1t 0, 30 0.08 0.45 1.6 2/3
11 0.36° 0.10 0. 60 2.9 1
I 0.48 0.09 0.15 0.55 1/2
D 1t 0.56 0.14 0.30 1.4 2/3
i 0.64 | 0.18 0.45 2.7 A
NOTA:

Las ordenadas espectrales que se obtienen son para ést#ﬁcﬁﬁx"
8. Estas deberén multiplicarse por 1.3 en el caso de séiﬁ&t“

grupo A.

TABLA 8.2.-  ESPECTRO DE DISENO Y
COEFICIENTES SISMICOS
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8.6.5. Factor de ductilidad.

Para el cdlculo de fuerzas sfsmicas, las ordenadas del es-
pectro de disefio pueden reducirse dividiéndolas entre un factor
Q, cuando la estructura satisface todos los requisitos de algu-
no de los casos que se listan en este inciso. Para cada uno de
estos casos se especifica un factor de ductilidad Q, con el gque
se obtiene Q' de acuerdo a la tabla 8.3.

Las deformaciones calculadas con las fuerzas sismicas redu
cidas deberin multiplicarse por Q y corregirse por efectos de -
sequndo orden; es decir, por la influencia de las fuer:as inter
nas debidas a la accién de fuerzas gravitacionales sobre la es-
tructura deformada, cuando dicha influencia sea significativa.

El factor Q podrd diferir en las dos direcciones ortogona-
les en que se analiza la estructura, segln sea la ductilidad de
ésta en tales direcciones.

8.7. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISERO SISMICO:

8.7.1. Criterios de Andlisis.

Toda estructura que deba disefarse por sismo, se analizars
bajo la accidén de dos componentes horizontales ortogonales del-
movimiento del terreno. Adicionalmente, en construcciones loca
lizadas en las zonas sfsmicas C y D, se considerari la accibn -~
de un componente vertical. Este se tomard como una fraccién --
del mayor horizontal considerado, igual a 0.5 en la zona C, y -
0.75 en la D.

El andlisis de los efectos debidos a cada componente del -
movimiento del terreno deberd satisfacer los sigulentes regquisi
tos; excepto en los casos en que el método simplificado de and-
lig1g sea aplicable.
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a) .- La influencia de fuerzas laterales, se analizari to
mando en cuenta los desplazamientos horizontéles, los vertica
les que sean significativos, los giros de todos los elementos
integrantes de la estructura, asi{ como la continuidad y rigi-
dez de los mismos. En particular, se considerarin los efec--

tos de inercia rotacional en péndulos invertidos.

b) .- Los efectos de segundo orden se tomard&n en cuenta -
cuando la deformacién total de un entrepiso dividida entre su
altura, medida de piso a piso, sea mayor gque 0.08 veces la re
lacidn entre la fuerza cortante del entrepiso y las fuerzas -
verticales debidas a acciones permanentes y variables que - -
obren encima de &ste.

Por andlisis de segundo orden se entiende la obtencifn -
de fuerzas internas y deformaciones teniendc en cuenta la con
tribucién de la accién de las fuerzas actuantes sobre la es--
tructura deformada.

c) .~ Estructuras metilicas revestidas de concreto refor-
zado se podrd considerar la accién combinada de estos materia
les en el cdlculo de resistencias y rigideces cuando se asegu
re el trabajo combinado de las secciones compuestas.

d) .- En estructuras cuyas capacidades o relaciones fuer-
za~-deformacién sean diferentes para cada sentido de aplica- -
cibn de las cargas laterales, se aplicard algGn procedimiento
que tome en cuenta la forma en que tal diferencia afecte a --

los requisitos de ductilidad.
8.7.2.- Criterios de Disefio.

8.7.2.1. Revigsién de la Seguridad.

a) .~ Los efectos sfsmicos, desplazamientos y fuerzas in-
ternas, se combinardn con los de las fuerzas gravitacionales-
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TABLA 8.3.~ FACTOR DE DUCTILIDAD

T

T

1 Q=I+(0=-1%
2 Q'=Q h
Donde
Q' y Q0 Factor de dutilidad
T Perfodo de vibracifn considerado.
CASO FACTOR DE DUCTILIDAD O
1 6.0
2 4.0
3 2.0
4 1.5
5 1.0
Tipo Qe Factor de
{*aso | estxucturacidn Requisitos ductilidad
2 1 La resistencia en todog los niveles es su 4.0

ministrada exclusivamente por marcos no -
contraventeados de concreto, madera o ace
ro con o sin zona de f£luencia definida; -
asi como por marcos contraventeados o con
muros de concreto, en los que la capaci--
dad de los marcos sin contar muros o con-
travientos sea cuando menos el 25% del to
tal. EL minomo coclente de la capacidad-
resistente de un entrepiso (resistenciade
disefio calculada tomando en cuenta todos-
los elementos aque pueden contribuir a la-
resistencia) entre la accidn del disefio,-
gno diferird en nis d= 35% del promedic de

dichos coclentes para todos los entrepi-—
! sos ?
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empleando un factor de carga 1.1l.

b) .~ En edificios, la combinacifn en cada seccifn crfti-
ca se efectuard sumando vectorialmente los efectos gravitacig
nales, los de un componente horizontal del movimiento del te-
rreno y, cuande sea significativo, 0,30 de los efectos del -~
otro. En péndulos invertidos, tanques elevados, torres, chi-
meneas y estructuras semejantes, la combinacién de cada sec--
ci6n critica se efectuard sumando vectorialmente los efectos-
gravitaciohales, los de un componente del terreno y 0.50 de -~
los efectos del otro. En todos los casos se supondrid la més-
adversa de dichas combinaciones, asignando los efectos sismi~
cos el signo m4s desfavorable.

¢) .~ Se verificard que las deformaciones de los sistemas
estructurales, incluyendo las de las losas de piso, sean com-
patibles entre si. Se revisarid que todos los elementos es- -
tructurales, incluso las losas, sean capaces de resistir los-
esfuerzos inducidos.

d) .- Se revisard la seguridad, contra los estados limite
de la cimentacifn. Se supondrd que entre la subestructura y-
el terreno no habrd tensiones, debiéndose satisfacer el equi-
librio de las .fuerzas y momentos calculados. Se podr&n admi-
tir tensiones entre la subestructura y elementos tales como -
pilotes o pilas, si es gque estos elementos est&n especifica--
mente disefiados para resistir dichas tensiones.

e).- En el disefio de marcos que contengan tableros de -~
mamposterfia como parte integrante de la estructura, sSe supon-
drd que las fuerzas cortantes gque obran en ellos son equili--
bradas por fuerzas cortantes y axiales en los miembros que ==
constituyen el marco. Se revisard que las esguinas del marco
sean capaces de resistir los esfuerzos causados por los empu-

jes que sobre ellos ejercen los tableros.
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£) .~ Cuando los muros divisorios no se consideren como --
parte integrante de la estructura, deberdn sujetarse a &sta, -
de manera que no restrinjan su deformacién en el plano del mu-
ro. Los detalles de sujecifn deberdn especificarse en los --
planos constxructives.

g) .- Para el disenio de todo elemento gque contribuya en =--
mids del 20% de la capacidad total en fuerza cortante, momento-
torsionante o momento de volteo de un entrepiso dado, se adap-
tard un factor de carga 20% superior al que le corresponderfa.

8.7.2,2,- Estados LiImite de Servicio

a) .~ Estado limite por desplazamientos horizontales.- Las
deformaciones laterales de cada entrepiso debidas a fuerza cor
tante no excederd de 0.008 veces la diferencia de elevaciones-
correspondientes, salvo donde los elementos, que no formen par
te integrantes de la estructura, estén ligados a ella en tal -
forma que no sufran dafios por las deformaciones de é&sta, el 1%
mite en cuestién podrid tomarse igual a 0.016.

b) .- Estado limite por rotura de vidrios.- En fachadas, -
tanto interiores como exteriores, los vidrios de ventanas se -—
colocarin en los marcos de &stas, dejando en rededor de cada -
panel una holgura de cuando menos la mitad del desplazamiento-
relativo entre sus extremos, calculado a partir de la deforma=-
cidn por cortante del entrepiso y dividida entre.l1 + H/B, don-
‘de B es la base y H la altura del tablero del vidrio de que -
se trate. Esta precaucién podrd omitirse cuande los marcos de
las ventanas estén ligados a la estructura, de tal manera que-
lasg deformaciones de &sta no les .afecten.

c) .- Estados limite por choque entre estructuras adyacen-
tes.- Toda nueva construccidn deberd estar separada de sus lin.

deros con los predios vecinos un minimo de 5.0 ¢cm, pero no me-
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nos de 0.006, 0.007 y 0.008 de su altura, en terreno tipo I,-
I1 y TIII respectivamente, ni menos que el desplazamiento hori
zontal mdximo en cada .nivel calculado con la expresifn:

p= D, +ah —-e—- ——— 8.2
donde:
D = Desplazamiento
Dy = Desplazamiento horizontal calculado para cada nivel
h = Altura sobre el terreno

= 0.0010, 0.0015 & 0,0020 para terrenos tipo I, i1 y-
III respectivamente. ’

8.8. ANALISIS SISMICC.
8.8.1. Cortante Sismico Estdtico por Nivel.

En este método, se parte de una comparacifn de las resis-—
tencias requeridas por diversas estructuras ante la presencia-
de fuerzas horizontales con objeto de que su comportamiento --—
sea el adecuado en relacifn con sismos de diversas intensida--
des.

Mediante la observaci6n del comportamiento de diversas es
tructuras se ha llegado a proponer una distribucién de fuerzas
laterales tal que su efecto en cada piso es aproximadamente --—
equivalente a los efectos din&micos de un sisme. El objeto --—
gue se persigue es el de diserniar una estructura con determina-—
da resistencia lateral capaz de resistir sismo sin sufrir da--
nos estructurales importantes; es un disefo conservador para -
edificios regulares sin cambios bruscos en la distribucién de-
masas, rigideces, etc. Da una distribucién adecuada de cortan
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tes en el caso de estructuras en las que la distribucién del no
do fundamental de vibracién representa un porcentaje elevado de
la respuesta méxima de todos los pisos.

El m&todo de cortante gismico estitico, se basa en las si-
guientes hipGtesis:

a) . Es posible considerar gue la fuerza cortante sismica -
en cualquier entrepiso acttia paralelamente a un sistema de --—
elementos que resisten empujeg laterales en una sola direccién-
paralela a su plano.

Depe suponerse ademds que todos los entrepisos existen dos
sistemas ortogonales de elementos resistentes y que trabajan in
dependientemente; en tal caso, siempre serd posible descomponer
el cortante sismico de un entrepiso, en dos componentes que sa—
tisfagan la geometria de la estructura.

b). La rigidez de entrepiso de cada elemento es conocida-
puesto que en un an&lisis preliminar hay necesidad de suponer -
las secciones.

c). Las losas de piso son indeformables, ya que contribu--
ven a la rigidez del marco. (En algunos edificios esta hip6te-
sis es Inadmisible, tal es el caso de edificios cuya longitud -
en planta sea varias veces su ancho, y cuya rigidez ante cargas
laterales no esté distribuida de una manera sensiblemente uni-—
fcrme en todo ~u largo. También lo son los edificios de losas-~-
precoladas, y aquellos que poseen elementos verticales resisten
tes a cargas laterales cuya rigidez sea comparable a la de las—
losas).

d). Se supone que el efecto del temblor equivale al de un-
sistema de fuerzas horizontales gque actfan en direccifén parale-
la a uno de losg gistemas de elementos resistentes y obran en el
centro de gravedad de cada nivel.
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Para efectuar el andlisis sfsmico estdtico de una estruc-
tura se procede en la forma siguiente:

PASO I.

a). Se considera gque las fuerzas cortantes a diferentes =~
niveles de la estructura forman un conjunto de fuerzas horizon
tales actuando sobre cada uno de los puntos donde se suponen -
concentradas las masas, como se indica en la figura 8.3.

\'
C3=Vﬁ-
Fn n P~
Fig) — i+
m; a;
£ 3 ! i hg !
FZ 4 2 h; hi+! .
F| | ha
h)
TINPP,
FIG. 8.3.- DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES
De la figura 8.1, se tiene que
F, = m, Ay ————————— 8f3
m, = Mi_ ———————— G, 4
i g
a _ i a . o ¢ AR T ‘8.5
i B, —= 1~ TH 8l

Sustituyendo 8.4 y 8.5 en 8,3 tenemos:
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Wi ah,
Fi. = ‘-g— . i 00 e 8.6
Despejando a de la ecuacién 8.6
ao 8 ! | e
*« - T EamEEEAL)
i M R
Tanbién se tiene que:
Vo, =LF, T LR el 8.8

_wg o, ahy SN
CglWy =I—= ° = Erateare o
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Sustituyendo 8.7 en 8.12 se tiene

P r ¥ Ay

4Despejando de 8.13 a Fi tenemos:

W, h :
T W S 8.14
F{ = C i B .

Donde:

Fi = Fherza sfsmica en el i-&simo nivel

Ci = Coeficiente sismico bdsico (tabla 8.2)
'zwi = Peso totai de la estructura
.Wi = Peso de la masa del i~ésimo nivel
hi = Altura del i-&simo nivel sobre el desplante

(ver fig. 8.3)

b) .~Cada una de estas fuerzas se toma igual al peso de la
masa que corresponde multiplicado por ‘un coeficiente propor—-
cional a la altura de la masa en cuestidn sobre el desplante;
esto es:

Fimey W, o emmemmeeeo 8.15

Donde:
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®y = Coeficiente para el i-&simo nivel

c)."E1 coeficiente =, se tomari de tal manera que la fuer
za cortante total en la base de la estructura sea iqual al peso
total de ésta, multiplicado por el coeficiente sfsmico bdsico,-
c, de la tabla 8.2.

El coeficiente sfsmico bdsico ¢, puede reducirse por ducti
lidad dividiendo entre el factor @ de la tabla 8.3, perc en nin
gn caso se tendri un coeficiente sismico reducido menor que el
valor de a,, dado en la tabla 8.2.

Para curmplir con estos requisitos, « i se toma como:

« = p L4
i i zwi“i

> @pmmm—==- 8.1l6

<
Q

fel]v]

Donde:

a,= Ordenada del espectro de disefio para T = .0
(Tabla 8.2)

Q = Factor de ductilidad

De lo anterior se deduce que la ecuacibn 8.14 finalmente -~
queda de la siguiente manera:

F = g . ——--—-——z wi
i Q gwihi

Wh o e m——m 8,17

La exyresidn 8.17 es la que se emplea para determinar las -
fuerzas horizontales aplicadas en cada uno de los niveles. Es-=-
tos cdlculos se presentan en la tabla 8.4.
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PASO IIT

Se pueden adoptar fuerzas cortantes menores calculadas en -
el paso anterior si se toma en cuenta el valor aproximado del -
perfcdo fundamental de vibracifn de la estructura, de acuerdo -
con lo siguiente:

a)."El perfodo fundamental de vibracifn, T, se calculari co
mo:

-——- 8,18

]
LI}
()]
w
"B

Donde:

X, = Desplazamiento del i-&8simo nivel en la direccién de-
Fy
g = Aceleracién de la gravedad.

b) .“Con el valor de T asf obtenido, se determina el coefi--
ciente sf{smico, a, y el factor de reduccibn, Q', en las tablas-
8.2 y 8.3 respectivamente.

S1 T es menor gque el valor Tl’ dado en la tabla 8.2, para -
encontrar las fuerzas cortantes reducidas bastard sustituir la-
expresidn 8.16 el coeficiente c/Q por as/Q'.

S1L T egtd comprendidb entre T, y T,, tabla 8.2, no podrd ha
cerse reduccién alguna, ya que en este casoa =c y Q' = Q.

Si T es mayor que '1‘2 se empleari para ®5 la siguiente ex—-
presién:

= {ky hy + ky h})

jo] ]

1

Donde:
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. ) R LW, -
ky é 1.5.xr (1-q9) -EWIHI ------ ~-~-'§f21

q = % ¢ 4 Yy c dado en la tabla 8.2
r = Exponente dado en la tabla 8.2
PASO III

a) . La fuerza cortante que debe ser resistida,por_un,mérco-
cualguiera en piso es igual a it

Donde:
V,; = Cortante directo en el i-&simo nivel

VTi = Cortante debido a torsién
Esto es, al debildo a la fuerza cortante del piso, supuesta-
actuando en el centro de rigideces, y el debidoc al momento tor-

slonante del piso. Esto lleva a producir un efecto de trasla--
cién y otro de torsién.

El efecto de traslacién, como su nombre lo indica, tiende a
desplazar uniformemente a todos los marcos de la estructura, pa
ralelos a la direccién del cortante, y es repartido proporcio--
nalmente a la tigidez de los migmos.

S1 la direccidn analizada del sismo es la paralela al eje X,
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se obtiene el siguiente cortante aplicado en el centro de rigi-~
deces.

a) . Cortante directo en el i-ésimo nivel

R

- 1X 4 e
Vpix = TR, Vix 8.23

b) .~Cortante torsional en el i-é&simo niwel

Rix Yor

- JR—— Y
(Yc,r)2 + Riy (XcT)z

A =

Tix T g Vix ®ay

ix

¢) .~ El cortante total segdn la expresitn 8.22 seri:

Vix = Vpix * Vpix
Donde:
© Vg é VD = Cortante directo del i-&simo entreplso en -
ix iy .
la direccibn X 6 Y.
Rix 6 Riy = .Rigidez del marco en el i-&simo entrepiso =-
' en la direccifn X 6 Y.
Vi S Viy = Fuerza cortante sismica en el i-&simo entre
piso en la direccifn X & Y.
v, 8V, = Cortante torsional del i-&simo entrepiso en
Tix Tiy
la direccién X 6 Y.
Xa- 6 Y, = Coordenadas de los elementos resistentes --
T T

con respecto al centro de torsifn del entre
piso en cuestidn.

€ay o) edy = Excentricidad de disero de la carga.
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PASO IV

La excentricidad torsional calculada en cada nivel se tomard
como la distancia entre el centro de torsifén del nivel correspon
- diente y la fuerza cortante en dicho nivel. Para fines de dise-
o, el momento torsionante se tomard igual a la fuerza cortante-
de entrepiso multiplicada por la excentricidad que para cada mar
co resulte mds desfavorable de las siguientes:

eg = l.5 e, + 0.1 L  ~emecemea- 8.25

eg =e, - 0.1 L m=m------- 8.26

Donde:

e, = Excentricidad torsional calculada en el;éhﬁregisd;_
considerado. e

L = La mixima dimensién en planta de dicho entrepiso,
medida perpendicularmente a la direccidn'del'movi
miento del terreno.

Para el disefio de marcos o muros en los que la superposicién
de los efectos de torsién y de fuerza cortante de entrepiso sea-~
mds desfavorable que la accién de esta dltima.

La tabla 8.5, se muestra un resumen de los cdlculos obteni--
dos a partir de la tabla 8.4, e inmediatamente después, se pre-—~
senta la tabla 8.6 que muestran los cdlculos obtenidos de la dis
tribucifén de cortantes entre los elementos resistentes para los-
niveles 5 vy 1 respectivamente.
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g CORTANTES | CENTRQ GRAVEDAD POSICION DEL CORTANTE RIGIDECES DESPLAZAMENTOS 4 TOTALES
T < IF X If, Y v, v,
u Wi h; W;h; Fix Fi - v F, X Fn ¥ 1F % (IFY = 4 - i R . ot iy
£l | i Y Vy Vy X Y iy i iy ix X v Y v, R; X R;Y ax: CX' avz Y ax Ay
] fon m ton-m ton ton ton fon m m ton-m ton-m fon-m ton-m m m fon /cm ton Jcm cm cm cm om
02,6410 13,60} 5475,918 % 39,745 139,745 13,530 | s.32e  dsizasp. | 2st sos | s37.250 251,606 11530 6,38 .
39,745 ] 33. 74 266635, 203226 2.238 2,197 2,551 2,13
J 6. 37} 30 aa] 3982.483 1 28,905 128,995 13,530 | 6,302  1301:085 | 182,159 | 923,835 413,655 11,530 6,317
A 68,650 (AE50 - - 153,380 A£2.502 0.448 0.407, 2,313 1.95
3 366,037] 9,16 { 2005.m62 1 21,619 {21,679 13,530, § 6,302 120,337 § 16,62) J222.152 1 370,285 1530 £33
3 90,329 50,129 152,330...0 168,502 0,589, 0.536 1865 1.54
2 366,037 5 Ja0l.24) | 14,453 114,453 13,53Q 1 6,302 1195,549 91,093 | 1817.701 ) 661,269 11,520 6.312
2 104,702 | 104, 78 154,950} 176,664 2,675 0,593 A.226 L.06
] 366.037 2,7 995,621 1 7,226 | 7,226 13,530 | 6,002 1 97,768 | 45,508 | 1515.460 | 706,907 11,530 6,311 y
! 112, 008{112 . 00 186,582 270,260 0,609 0,438 0,600 841
RIMAS ) 3066,700] 13432127
Vix 112.008
X .
ZONA : IIT (TERRENO COMVRENSIBLE) riw C Wn Yihi
GRUPO: B Fi= § T IR Vix _ 0.060
COEPICIENTE SISMICO: C= 3,24
PACTOR DE DUCTILIDAD: Q= 4 pim 0:24  (1066.789) - Wihi

Piw 0.007258 Wiht

7

TADLA 8.4.- CORTANTE SISMICO ISTATICO POR NIVEL % -
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NIVEL CENTRO DE CENTRO DE POSICION DEL EXCENTRICIDAD

MASAS RIGIDECES CORTANTE ey ey

5 13.530 - 6,328 13.520 - 5.650 13.530 - 6.328 0.000 0.678
4 13.530 - 6,102 13.530 = 5.650 13.530 - 6.317 0.000 0.657
3 13,530 - 6,302 13.530 - 5.660 13,530 - 6,313 0,000 0.653
2 13.530 - 6,302 13.530 - 5.660 13.530 - 6,312 0.000 0,652

t 13.530 - 6,302 13.530 - 5.660 13.530 - 6,711 0.000 0.651

TABLA 8.5. EXCENTRICIDAD CALCULADA

8.9. EXCENTRICIDADES DE DISERO

Seyfn el paso IV del inciso 8.8, la excentricidad de dise-
fio est8 dada por lo m&s cxftico valor de las expresiones B.25
6 8.26. Basados en los resultados obtenidos en la tabla 8.5~
tenemos las sigulentes excentricidades de disefio para cada di
reccibn de anflisis.




DIRECCION

NIVEL 5 e; =
x

NIVEL 4 egy =
NIVEL 3 eq, =
NIVEL 2 eg, =
NIVEL 1 edy =

DIRECCION
NIVEL 5 egy =
NIVEL 4 ed, =
NIVEL 3 edy =
NIVEL 2 eg, =
NIVEL 1 eq =

Se toma 1la

(0) + 0.1

(0) + 0,1 {11
(0) +0.1 (113
(@) + 0.1(115C

(0) +0.1:

{0.678) + 0.1 (2706) ‘=

(0.657) +.0.1 (2708)

(0.653) + 0.1 (2706) =

{0.652) +

.,'(2"79'5')

(0.651) 401 (2706) =

271.617 &
271586 6
‘271,580 6
271.578 6

271,577

0-
- 0.1 (1150.00) "= =115.0¢

"=
i

o
]

- 0:17(1150,00) = =115.00

=115.00

- =115.00

269.922

.

269.943

‘1‘.(2'7'06) =
£(2706) =
(2706) = 269.947

(2706) = 269.948

(2706) = 269.949

excentricidad mayor de las dos posibles.
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Antes de calcular los cortantes directos y por torsifn, cal
culamos la deformacién en cada nivel suponiendo gue se trata de
un edificio que se idealiza como una viga de cortante, Esto se
hace para ver si es posible reducir las fuerzas cortantes, cuan
do se toma en cuenta el perfodo fundamental de vibracién de la-
estructura, segln el paso II del inciso 8.8 del presente traba-
jo.

con los resultados de la tabla 8.4, se calcula el perfodo -
fundamental de vibracién, T, con la expresién 8.18.
2 71/2

WX

',fséilcm/éegz

R Te }
n

Sustituyendo valores‘en cada una de las direcciones, tene-

mos:
DIRECCION X
2 g g 2 2
IW,X,“ = 4021641 ((3.55) % +. 366.037 (2.313)° + (1.865)
276)% + (0.600)
TW.X,” =:6579,419 Ton-cm
i%i G
IF X, = 2,551) + 28. 905 (2 313) + 21 679 (1 865) +

(0 600)
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DIRECCION Y

pwy,? = 402.641 (2.247)2 37 (1.950)2 + (1.543)2 4

50) + 21,679 (1.543) +
LFY,

Sustituyendo en la exﬁprers?iq

: . 6579.419 . "

1
81- T 231.456

T, = 6'3—‘ ”’

O

+3
n
=
*
=
SR
w
)
a

o 2
P oL, 4553,269
y o798l 0 T192.694.

T, -
Y

1 0.978 seg
Para nuestro caso, segtdn la tab;laza.}z,y*'aé"t»:iehe,:qué':' -

T, = 0.80y ,T2 = 33;

Como resulté que
Ty > ‘Tx > TI_«; : v

T2>Ty> Tl
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Esto ess

3.35 1,072 > 0.800

3.3 > 0.978 > 0.800

mite reduccidén, ya que en este caso a = c

Para comprobar lo anterior, se proceders de

V.
que la relacién T sea igual a
W
v Ll
Donde:
Q' = 14 (@-1) 7=

l N

De antemano sabemos por la tabla 8.4 que:

Vp _ _112.008
W, ~ 1866.789

|

0.060
Luego enild>DI§ECCION X se tiene:

1.072
0.80

1+ (4 ~-1)

Ql

Q’ 5.020
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v S

F= = 0.06 + (0.24 - 0.06) 1.072 -, 5 420
T ' 0.80. -7

vV

WE = 0.060

T

En la DIRECCION Y

0.978

Q' =1+ (4-1) 7500

Q' = 4.668

Vi ' ' R T T

R- = 0.06 + (0.24 - 0.06) 2:3I& / 4.668
7 IRSaEE B

v

L - 0.060

Wy

El valor de E en ambas direcciones es el mismo que se
W : .
T
consider8 en un principio, por lo-que no se hari reducci6n al
guna a las fuerzas calculadas en_l’avk_ta.bla. 8.4.



DIRECCION X=X

CENTRO_DE_TORSION EFECTOS DE Vi, EFECTOS DE Vi,
3 N 3 2
EJE Rix \{] RixYi Yer Rix Yc1 Rix Yer | DIRECTO | TORSION | TOTAL TORSION
fon/cm ton cm ton {ton- cm }ui0® ton ton fon ton
| 54,209 | 1150 | 62340.350 | +s85 31712.265| 18.5520 32,542 1.636 34,178 3,863
3 18,162 550 42992.95Q =15 =.1122.535 0.0176 46,925 0,060 46,975 9,143
[} 54,209 0 0 -565 -10682.085 17.3050 32.542 1.580 34,122 3,731
I 186,587 105333,300 35,8746
DIRECCION Y=Y
CENTRO DE TORSION EFECTOS DE Viy EFECTOS DE Vi
EJE Riy X Ry X Xey RiyXey Riy xZ, | omECTO | ToRsion TOTAL TORSION
fon/cm em fon cm fon (ton- cmha10® ton ton fon ton
8 33.310 2] 4] ~-1353 -45068,430 60.978 13.805 5.490 19,295 2,325
[d 33,310 436 14523160 ) - 917 -30545.270] 28,010 13,805 3.723 17,526 1,576
F 33.310 651 23017.210 - 662 =22051.220 14.598 13.805 2.0686 16,491 1.137
| 35,200 1045 36784.000 ~ 308 -10841.600 3.339 14,588 1.321 15.909 0.559
M 35,200 1661 58467,200 308 10841,600 3.339 14,588 1.321 15,909 0.559
[s] 33,310 2015 67119,650 662 22051,220 14.598 13.805 2.686 16,491 1.137
P 33.310 2270 75613,700 917 30545,270 28.010 13.805 3.721 17.526 1,576
S 33,310 2706 90136.860 1353 A5068,430 60.978 13.805 5.490 19.295 2,325
: 165661 ,780 213,850
! _ 365661.780 _ ¥ 105.333.300 _ 565 o,
DIRECCION ¥ X, = S5ggtie— = 1353 cm cT 186.587
. 112.008 - - 112.008 Cortante
Vi 112.008 Ton Vpix = 156587 Mix Cortante directo viy = 112.008 Ton vDiy 570260 iy directo
2 250 (38 g 10% = 249.7246"x710% Ton-em
ERy, Yieq + IRy, KXoy - (35.’874’1:6”4- 213.850) x 249.7246 10. -
ey = 271.577 cm X eqy = 115.000 cm
v - Rix Yer Vix %ax Corcanlge poxr  TORSION - - ﬁx_xi_.__T Viy %4y cortante por TORSION
rix = ‘7497246 %0° : Ty 249 7246 x 10 : ;
R, ~ R, X
Vogy = —-"—“l——-j— {112.008) (115 01 Ve s Bagfor 6 (112 uoa)
Tix 249.7246 x 0 ¥-77249,7246 x 10
= = 0, X e
Vpgy = 0.000052 (Ry, Yon) Vg = 0.000122 Ryo . Xop
R, Y o R, X . :
1x YoT [ iy cT . fecto_de Vv
v, = v, “Efecto- de vy en la v, = Vix-ax-® i
Tiyx 2 iy dy : 'I‘ixy T Y + IR, X%T en la direc
I R” Yoo *IR 1y ch direucién X Ryy Yoo 1y & c“m Y
R .
1x Yor : 2.008): (115 00)
v, = (112.008) (271:577) ——Y——-—-ﬂ—-(ll
Tiyx 249.7246 x 10 § Vrixy 249.7246 % 10
Vpiyy = 05000122 Ry, Yoq Vpiyy = 0000052 Ry, X

pe acuerdo a 8.7.2.1b (Art. 237 R.C.D.F) de las tablas anteriores, la suposicién de la accién de dos compo~

nentes horizontales, se supondrd la influencia de un componente mds el 0.30 del otro.
DIRECCION Y-Y

DIRECCION X-X

EJE TOTAL |0.30 (EFECTOS DE V-|,) FUERZA TOTAL EJE TOTAL 0.30( EFECTOS DE Vi‘) FUERZA TOTAL
1on ton ton ton fon ton
' 34.178 | 0.30 (3,863) = 1.159 35,337 8 19.295 0.30 (2.325) = 0.698 19.993
2 46.975 | 0.30 (0.143) = 0.043 47.018 E 17,526 0,30 (1.576) = 0,473 17.999
3 34,222} 0.30 (3.731) - 1.119 35,241 F 16,491 0.30 (1,137) = 0,341 16,6832
] 15,9090 0,30 {0,559) = 0,168 16.077
M 15.909 0,30_{0,559) = 0.168 16,077
(] 16.491 0,30 (1.137) = 0,341 16.832
P 17,526 0,30 {1.376) = Q,473 17,999
E] 19,295 0,30 {2,325) = 0,698 19,993

TABLA 8.6, DISTRIBUCION DE CORTANTE ENTRE LOS ELEMENTOS RESISTENTES DEL PRIMER NIVEL.
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DIRECCIOrN X-X

CENTRO DE_TORSION EFECTOS DE V), EFECTOS DE Viy |
. 2
EJE | Ry Y R,Y; Yot Rix Yet | Rix Yet .| owecTo [ Torsion | ToraL TORSION
| ton/em om fon cm ton {ton- cm )x10 ton tan fon ton
1 51,283 1°50 58 975.450 +585 30 _000.555 17.5503 12.230 0,712 12.942 1.682
3 £4.009 550 15 2a8.a50] =15 961,335 0,0144 15,284 0,023 15,307 2.054
[} 51,283 0 0 ~565 [£20974.895 16,3708 12,230 0.688 12.918 1,624
X 166.655 94 224.400 33.9355
NIRECCION Y~-Y
CENTRO OE TORSION EFECTOS DE Vi, EFECTOS DE Vix
2
L X Ry X; Xt Ry Xoy Riyx& | omecTo | Torsion | Toma TORSIO!.
ton/-m cm fon cm fon {ton- cmhic® fon fon fon fon
B 24.692 0 0 =1353 -33408,276 45,2014 4,863 1,873 6,716 0,793
E 24.692 436 _§ 10 765,712 = 917 =22642,564 20,7632 4,863 1,269 6,132 0,537
F 24,692, £31 17 062,172 =662 =16 346,104 10,8211 4,003 0,916 5,119 0,388
26,837 104% 28 044,665 - 308 - 8265,796 2.5459 5,285 0,453 5.748 0.196
[*] 26,837 1661 44 576,257 308 8 265,736 2.5459 5.285 0.463 5.748 0,196
[+] 24,692 20:35 49 754,280 £62 16 346,104 10,8211 4.863 0,916 5.119 0,388
[od 24.692 2270 56 050,840 917 22 642.564 20.7632 4.663 1,269 6,132 0.537
S 24.692] 2706 66 816,552 1353 33 408,276 45.2014 4.863 1.873 6.716 0,793
3 201. 826 73 070,578 ) 158,663
Vy, = 39.745 Ton Viy = 39.745 Ton v = 30.745 o
¢ - 94228400 _ oo o 39.745 R, cortante directo X o = 213070:378 - 1353 op, Dyy 201.826 iy
cT 166.655 - ix ~ 166.655 . cortante directo
eyr . x2 146 2 6 o
IR, YS,‘,+:RW ¥ 10° = 192.599 x 20° Ton-cm
%4y 115.00 cm
R, Y 4
ix “cT E R §
\'/ = v ) cortante po = e cortante por
TCX  193.599 x 108 1% 9% s o Ty 4y "8 torein

R, Y E gl ;
Vg m —228 . (39.745) (115) Ay ToF . 439745) (271.617)
- 192.599 x 10 el

11920599 x-10'

Viyy = 0.0000 24 Ry ¥ . ‘

v N Rix Yor v ady Efecto de v1 - en la

TIVE fR Yop + Ry, X'z 1Y atreceiénix in Gio
R, ¥, )

Vigyx = S (39.745 Ton) (271,617 ‘om)

192.599 x 10" ton-cm

= 0.000056 R, Y

Yasyx 1x Yo

De acuerdo a 8.7.2.1b (Art. 237 R.C.D.F) de las tablas anteriores, la suposicién Qé' 1a. acdién de dos componentes
horizontales, se supondr8 la influmcia de un componente mds el 0.30 del otro. !

DIRECCION X=)>. DIRECCION Y-Y
EJE TOTae |0.30{ EECTOS DE \‘" } | FUERZA TOTAL EVE TOTAL |0.30( EFECTOS DE V;,) | FUERZA TOTAL

i fon fon fon ton fon fon
) 12,942 0.30 (1.682)=0,5(5 13,447 ] 6,736 0.30 (0.793) = 0.238 6.974
2 15,307 0.30 (0.054)=0,016 15,323 3 6,132 0,30 (0.537) = 0,161 6,293
3 12,918 0.30 {1.624)=0,407 13.405 F 5.779 0.30 {0,388) = 0.116 5,695
] 5,748 0,30 {0.196) = 0.059 5,807
M 5,748 0,30 (0,196) = 0,059 5,807
5.779 0,30 (0.388) = 0.116 5,895

P §.132 0,30 {0,537) = 0,161 6,293 14

6,736 0.30 14,793) = C 239 6,974 w

TABLA 8.6.1~ DISTRIBUCION DE COPTANTE ENTRE LO" ELEMENTOS RESISTENTES DEL QUINTO NIVEL.
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En base a lo anterior, se llega & la simplificaci6n de car
gas que actuardn en cada marco bajo la accién de un sismo; a -~
continuacidn se muestran en las figuras 8.3, 8.4, 8.5, 8.6 vy -~
8.7 bajo la solicitacidn de fuerza sismica. En las figuras 8.3
a 8.7 sblo se muestra la accién sismica en el sentido de izquier
da a derecha, pero no implica que dicha acci6n sismica no acte
también de derecha a izquierda, debido a que el sentido de un -
sismo es alterno.
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~
4.40
4
~:-300.00°
6.75
8.51
9.68
390,00
10.27
300.00
T RN fm
Acot. en cm.
P en Ton.

600,00 . .550.00° "

FIG. 8.3.- MARCO E = MARCO P BAJO LA ACCION SISMICA
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3.66 S
-+ 300. 00
6.44
8.52
300.00
9.91 §
300.00
10,60
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-

600,00

550,00

FIG.8.4. MARCO T = MARCO M BAJO LA: ACCION SISMICA
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"14G.8.5.- MARCO EJE 3 TRAMO B~F = MARCO EJE 3 TRAMO 0-S
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% CAPITULO \\
ELENENTOS MECANICOS PARA DISERO. & X

En los capitulos anteriores se vié que los llamados marcos prin
cipales son las que resisten las fuerzas debidas a las acciones
permanentes (carga muerta), a las acciones variables (carga vi-
va) y a las acciones accidentales (sismo , viento, explosiones,
etc.), y las transmiten a la cimentacifén. Los elementos estruc
turales tales como trabes y columnas hay que dimensionarlos pa-
ra resistir los elementos mec&nicos que resulten de superponer-~
los correspondientes a diferentes condiciones de carga. Los --
andlisis por acciones permanentes, variables y accidentales se-
realizan por separado obteniendo los diagramas de cada elemento
mecdnico. La razfn de este proceso es que los factores de car-
ga recomendables, segfin las ecuaciones 5.1 a 5.8 del capitulo -
quinto del presente trabajo, son distintas para cada condicibn-
de carga.

La resistencia minima de cualquier elemento :estructural --
del edificio estd dada por la ecuacién 5.4 y por una combina--
cién de acciones mediante la ecuacifn 5.6.

En base a lo anterior, se resuelven las marcos representa-
dos por las figuras 7.7, 7.7.1, 7.8, 7.8.1, 7.9, 7.9.1, 7.10, -
7.10.1, 7.11 y 7.11.1 del séptimo capitulo y que representan a-
las acciones permanentes y variables respectivamente actuando -
en dichos marcos, las cuales previamente se multiplicarin por -
el factor de carga correspondiente.

Y las figuras 8.2, 8.3, 8.4, 8.5 y 8.6 del octavo capitulo

213
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que combinadas con las anteriores, nos da en el presente capitu
lo a las figuras 9.1, %.1.1., 9.1.2; 9.2;'9.2.1, 9,2.2; 9.3, --
9.3.1, 9.3.2; 9.4, 9.4.1, 9.4.2; 9.5, 9.5.1 y 9.5.2 respectiva-
mente; bajo la siguiente convencidn de signos utilizada para re
presentar a los momentos positivos y negativos, para columnas =
como para las trabes.

Y

COLUMNAS

Ambo momentos
representados son
POSITIVOS

TRABES

fon-m ton-m
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10.977 19.976 17.318 . 8.578
w.077 \L e’ 2.658 ! 4/ a.s78
300.00
Ve i e
7354 74 ¥ 44,060 L ya.389 > 5,717
4.596 +§_ 7 u.270 \_J N6l 9.510 .,
[6.920 T 3.7193
300,00
5.250 A A 1.005 # 4.228
1 -} < —
5.594 - 10.844 13.782 ' {7 11.610 B.695 ¥ | 4 4y
1.167
300.00
5.426 A . 1069 g e
F ] {
5.540 =]’ 10-975 13.825 _} T 11,616 8.764 N\ V. 4 420
- 1.145
300,00
5341 A~ A 12201 »} 4.702
(1.3 d
a.251 o} /10.192 14268 . 112,058 8150 * )/ 3 44p
1.005
300,00
“TH 2.217 6.338 s\ 1681 N
A . v,
UNIDAGES ©
600.00 550.00 Acot. en cm

M en ton-m

FIG. 9.1.~MARCO E = MARCO P (BAJO ACCION PEPMANENTE + ACCION
VARIABLE); U = 1.4 C + 1.7 CV
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,~ 0,241 A 70521 L\6.742
\ £y SRR 2
6.990 <, 7 7.231 26,247 v ], T5.457° £,20,400 v 1/
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10.748 FSE.PE=10)) T —— -
; 2. : \ .
*Tar'lf 617 27.484 * 147 032
N IO AN
o 9,283 k27,483 | 16:013
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: 26.391 S
TN 21-426 56. 113 ’A\ 23,488 A
g g B —— 1
. I g™ T
550,00

FIG. 9:1.1.-

600400

’con-m

_MARCO E= MARCO P (BAJO ACCION PERMANENTE + ACCION
* VARLABLE + ACCION ACCIDENTAL)

—

U = 0.75 (1.4 CM + 1.7 CV + 1.87 CS)

300,00

300, 00

300. 00

'300. 00

300.00
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300,00
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23.519 T 5.583 22. 861 7.3 v
15,382 M- ' “1%22.431 ~16.958
300:00
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19,116 w * c
I~ , o 29,653 10,325
.,300,00
18,335 | | 255684 | s.en
} {4 {
34.051 16.6860 33,704 17.974
-l M
15.716 ™24.8m ~r%.161
i 300.00
7T 24.415 55,628 /TN 21.305
7T —
P - T- B T
60000 550.00 Tovm

FIGF.9.1.2.- MARCO E = MARCO P (BAJO ACCION PERMANENTE + ACCION

VARILABLE + ACCION ACCIDENTAL)

G = 0.75 (1.4 CM + 1.7 CV + 1.87 &S)

i
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S . . = 4,322 ) 2,269 ,
300,00
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FIG. 9.2.- MARCO I = MARCO M (BAJO ACCION PERMANENTE + ACCION
VARIABLE)

U=1.4cCcM+ 1.7 CV.
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4.20 13,649 0.997 1.403
i - i/ .
a.202\] L7 ("} o003
. . 2,652 1"
300. 00
3.452 ,-?§357 ’-\1.243
4
5585 \L ! 6-437 5.030\ [ 7 0,606 3,354\ -
. ~ b ~H.051
2.067 -
300. 00
1149 Ay T304 +4\0.970
Te.17 5,705\ f 10,565 1.994 P
3.021 WL e . H 024
2.174
300. 60
3.054 ~* 2,018 ~1\0.858
) 0011 5 497{ ’ I\' A
WL . I.213 1.780 v\, ;
2.908 T ~.266 b. 922
300, 00
3.200 A T +1\0.704
2.222 v 7 5.43 5.853% | 71.9%6 - 1.222 \‘
1,636 0.518
300,00 -
“T™ 1.091 0.857 7N 0.301 ~IN
P L

436.00 255.00
TOo1L-m

FIGURA 9.J.- MARCO EJE 3 TRAMO BF = MARCO EJE 3 TRAMO 08
(BAJO ACCION PERMANENTE + ACCION VARIABLE)

U=1.4 CH + 1.7 CcV
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FIG. 9.4.1.- MARCO EJE 1 TRAMO BS- (BAJO ACCION PERMANENTE + ACCION VARIABLE + Acotacines en cn

ACCION ACCIDENTAL); U= 0.75(1.4 CM + 1.7 CV + 1.87 a).
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227

12.321 o T 120
12,321 \ , { )12.32. 4
‘ 300,00
9,248 ~19.248
‘ V16,327 163220 5 o0
7,079 7 R
7.758 =
\ 15,865
8.107 wd./
7.824 2 : o
\ 16,058
8.234 v
8.981 . o L af\8.981 -
y 15,549 v S 45,549 fFN ]
6.568 | /- s S v {60568
300.00
s 3:307 : S 3.307 4

616,00 Ton-m

FIG. 9.5.-.;MARCO EJE 3 TRAMO I-M (BAJO ACCION PERMANENTE +
) . ., ACCION VARIABLE)

U=1.4CM+ 1.7 CV
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FIG.9.5.1.
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FIG. 9.5.2.- MARCO EJE 3 TRAMO I-M (BAJO ACCION PERMANENTE +
. ACCION VARIABLE + ACCION ACCIDENTAL)

U=0.%5 (L.4 CM + 1.7.CV + 1.87 CS)



10 CAPITULO
DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

En base a los resultados obtenidos en capfitulos anteriores,
fundamentalmente en el noveno, pasamos a una de las etapas pri-
mordiales de toda estructura, la cual consiste en disefiar los -
elementos estructurales para que cumpla con su cometido durante
la vida Gtil de la misma, atendiendo a las diversas solicita- -
cifn que puedan presentarse, de tal manera que sufra los meno--
res danos posibles.

10.1. DISENO DE LAS LOSAS EN DOS DIRECCIONES DE LOS CUARTOS
DE SERVICIO Y LOS BARNOS LOCALIZADOS EN LA AZOTEA “DEL
QUINTO NIVEL. ’

En el disefio de losas en dos direcciones se consideran dos
fajas de un metro de ancho, una en la direccifn larga y otrxa en
la direccién corta; como dichas fajas son en realidad vigas rec
tangulares, como tales se disenarén:

a). CONSTANTES DE DISENO

fé = 200.00 kg/cm?

£, = 4200.00 kq/cm?

E, = 15000/ fé
= 15000 ) 200

Eg = 212/132.034 kg/em®

=
L}

‘  ,2 10¢;6boLbod7kg2cm

231
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3

232

Eg
Ec

2 100 000.000
212 132.034

9.899
10

0.5 £y,
0.5 (4200.00 kg/cm?)
12/100.00 kg/cm?

= 0.45 f'c
0.45 (200,00 kg/cm?)

90.000 kg/em?

e e
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X -—-%— (90.00) (0.900) (0.300)
K = 12.150

Y ’ « e LI e
4= /x5 S T 49,

Las dimensiones de las losas de los cuartos de servicio son
las siguientes: ' )

236.00 , 236.00 236.00 , 236.00

246.00

:252.00

1180.00

Por el inciso 7.1 del séptimo capftulo del presente trabajo,
sabemos que la carga estdtica que deben soportar las losas sera:

= 1.4 CM +1.7CV

= 1.4 (490.00 kg/m3) + 1.7 (100.00 kg/m2)
= 686.00 kg/m* + 170.00 kg/m>

= 856.00 kg/m2

(== S =
|
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N, = U= B856.00 kg/m?

=
"

860.00 kg/m>

b. MOMENTOS FLEXIONANTES MAXIMOS

Los tableros I y V son discontinuos en tres lados y los ta
bleros II, III y IV son discontinuos en dos. Por lo que se - -
aplicardn los casos 3 y 4 de la tabla 4.7; y usando la fSrmula-
4.50 para cada caso.

Para los tableros I y V

_cc
m—CL 5
: o M=Ccw.s8s
2,360
~M =750
m = 0.937
m « 0?9

Claro corto

t

momento negativo borde continuo M = 0.066 (860.00) (2.36)°2
' i = 316.130 kg-m. '

momento negativo bordé di$cbnEuﬂo M= 0.033 (860.00) ﬁ2.36)2.
o 158.065 kg-m :
momento positivo L M = 0.050 (860.00) (2.36)°
- 239.493 kg-m =
= 23949.300 kg-cm

Claro largo

momento negativo borde continue M = 0.059 (-860.00) (2.36)2
= 277.812 kg-m
= 27 781.20 kg-cm,.
momento negativo -borde discontinue M = 0.029 (860.00) (2.36)2
: = 138.906 kg-m
= 13 890.60 kg-cm.
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0.044 (860.00) (2.36)% =
=.210.754 kg-m
= 21075.40 kg-cm

momento positivo M

Para los tableros II, III y IV, el m&s desfavorable es el
111, por lo que: ' o

2.46

m = g%y

2.53

m = 0.976

m = 1;00,:

Claro corto

momengo negativo borde continuo M = 0.049 (860.00) (2.46)2 =
= 255.014 kg-m
= 25 501.40 kg-cm

momento negativo borde discontinuo M = 0.025 (860.00) (2.46)2 =
= 130.109 kg-m
= 13 010.90 kg~cm

momento positivo M = 0.037 (860.00) (2.46)% =

192.562 kg-m ~

Claro largo

momento negativo borde continue M= 0.049 (860.00) (2.46)2 =
= 255.014 kg-m
= 25 501.40 kg-cm,

momento negativo borde discontinuo M = 0.025 (860.00) (2.46)2 =
= 130.109 kg/m
= 13010.90 kg-m

momento positivo M = 0.037 (860.00) (2.46)% =
= 192,562 kg-m
= 19 256.20 kg-cm
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¢) .- PERALTE DE LA LOSA

El mayor momento es el del claro corto para los tableros I
y V, o sea 31 613.00 kg-cm, entonces aplicando la f6rmula 4,19,
tenemos gque: :

M

4 = |

k b

4= J31 613.00
12.150 (100.00)

a 31 613.00
1215.00
d = 5.100 cm

suponiendo un recubrimiento de 2.00 cm, tenemos que:

h = d+r
h

(5.100 + 2.00) cm

h 7.100 cm.

Por especificacién sabemos que el espesor de la losa no de-

be ser menor de 9.00 m. ni 3%5 del perfimetro de la misma, por -

lo que

2 (246,00 + 252.00) cm

h = 180

h = 5.53 cm.

De donde concluimos que el espesor de la losa serd:
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h = 10.00 cm.

d) .~ AREAS NECESARIAS DE ACERO

El drea requerida de acero de refuerzo, para cada faja cen-
tral de un metro de ancho, se encuentra por medic de la siguien-
te férmula:

sustituyendo valores conocidos, se tiene:

' M
a = — .
8 2100.00 kg/cm® (0.90) 4
o M 2
Ag = —7gg5.00 @ °™
- Mo 2
As = 0,00053 I cm

relacién que aplicada en cada caso de los tableros, encontramos
el &rea de acero necesaria.

Para el claro corto Para el claro largo

= M - M
A, = 0.00053 3 As 0.00053 -7



TABLEROS L y V

Claro corto

il

A

g = 0.00053

g
[N
1

q.odos3

»
o 8 ]
[

= 0.00053

Clar6 largo

A = 0.00053
- R

0.00053

i
u

™
\

= 0.00053

31613.00

— 8.00

15 806.50 _

8.00

23 949.30
8.00

27 781.20 _

7.21

13 890.60 _

21 075.40 _

.

TABLEROS II, III y IV

Claro corto

Ag

ke
]

5
[t}

0.00053

0.00053

0.00053

8.00

8.00

8.00

25 501.40

13 010.90

19 256.20

238

g 5/16 = 0.79 cm

2.09 cm?

5/167@ 25.00

em’

1.05

1,02

1.55 em?

= 1.69 cm? ~25.00 cm
= 0.86 cm® 25.00 cm
= 1.27 cm 25.00 cm
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Claro largo

1.87 cm®  5/16 @ '25.00 cm

0.00053 23_301.40

Ag 771

_ 13 010.90
g = 0.00053 23.00.30

™
[

0.95 cm . 5/16° '@ 25.00 em

- L 19 256.20
s 0.00053 ——7—;—2—1—-——-—

>
[

Acero minimo en losas

Agmin = ©0:0025 (100.00 cm) (8.00 cm)

Bsmin = 2.00 cm? (a.c.I.)

N B L AT - G m——" |
s min fy : :

0.7 V200 440.00) (8.00) cm?

>
i

s min ~—4200.00
A = 1.89 cm® (R.C.D.F.)
s min ‘ Attt

rigiende en la nayorfa de los casos el acero mfnimo de 2.00 cm2

I.a separacifSn entre centros de varillas ser&: en un centi-
metro de ancho, el &rea requerida es 2.00 cm2/100 = 0.02 cm2, -
como estamos utilizando varillas de 5/16, las cuales tienen un-
drea de 0.49 cm2 cada una, de acuerdo con la tabla 10.1; enton-
ces el espaciamiento requerido para obtener 0.31 cm2 de acero -~
serd:



ZUD U3 0S3dOe 9P elaIY

Nimaro Diimatro
de nominal HNUMERO "DE 'BARRAS
desigra Peso ST
cidn, pulg, mm. | Kg/m. 1 2 3 4 S [ .7 8 9 10
2 174 6.4]0.248 {0.32 0.64 -0.96 1.28 .1.60 1.92.° 2,24 2/56 -2.88 3.20
2.5 5716 7.9|0.388 [0.49 0.98 1.47 1.96° .2.45 -2,94. .43  3.92° 4.41 ° 4,90
3 38 9.5|0.559 (0.7t 1.42 2,13 2,84 ° 355  4,26° 4,97 S5.68 '6.39 7.20
4 172 12.7]0.903 f1.27. 2.54 381 5,08 6.35 7,62  B.89  10.16 11.43 12.70
5 5/8 15.9]1.552 [1.98  3.96 5.94.. 7,92 ' 9.90 11.88 13.86 15.84 .17.82 19.80
6 34 19.0|2.235.[2.85  5.70..-8.55 “11.40 - 14.25, 17,10 19.85 22.80 26.65 28.50
7 7/8 22.2|3.042 |3.88 - 7.76 -11.64 .15.52 19.40 - 23,28 .27.16 31.04 34.92 38.80
8 1 25,4 3.973 [5.07 10,14 1’5.2&"'20.’25; 25.367°30.42. 35.49% 40.56 45.63 50.70
. 1 1/8 28.6(5,028 | 6,41 12,82 510,23 25.64 32,05 38.46 44.87 51.28 57.69 64,10
10 1174 31,8 6,207 [7,92.°15784 123,76-°31,68 39.60 47.52  55.44 63.36 71.28 79.20
1" 1 %8 34,9 7.511 |9,58° 19 16 74- 138:32.°- 47,90 -S7.48 67.06 76.64 86.22 .95.80
12 11/2 38.1 8,938 [11:40 22580°°34.20° 4560 57.00 -68.40 79.80 91.20 102.60. 3.00
TABLA’10.,1,=; DIAMETROS, PESOS y.

AREAS DE BARRAS.
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S= 24.50 em
$=25.00cm - 5/16 @ 25 cm

que regirs para las fajas_centrales;;paga,;a;fAj;%aé:columna 1a
separacifn geri de: FEEE S : i s

28 < 2.5h . eememsmeen 10,2

donde:

o
1]

Espesor de la losa.
entonces:

2g-= 2 (15.00 cm)
28 = 30,00 cm

2.5 h = 2.5 (10.00 cm)
2.5 h = 25.00 cm

De lo anterior, concluimos que el acero en las fajas de co
lumna seréd: '

5/1€ @ 25.00 cm

e) . ACERO POR TEMPERATURA

Segfin el inciso 4.8 del presente trabajo, en las losas ~ -
cuando el esfuerzo de trabajo del acero es %y = 4200.00 kg/cmz,'
el acero por cambios volumétrico serd:
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= 0.0020 bd

7]
I

entonces:

- 0.0020 (100.00 cm)

]
1]

(8.00 em)

$=30.6cm -
§ = 30.00 cm

£) . ESFUERZO CORTANTE UNITARIO

10.4

ddnde:
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Vv = coxtante en kg/cm2

w = carga uniformemente distribuida kg/m2
C.L. = claro corto

: _ c.C.

m = relacién i
C.L. = claro largo

Entonces, analizando el;table:o'III que es el mds desfavo-
rable se tiene:

claro corto

v = 2804248

v = 705.20 kg/m

claro “largo -

860 (2.46) . 3 - (1.00)2
3

v 3

]

v

705.20 kg/m

El cortante mdximo por cada metro de losa, se determina -~
por la relacién:

v = —-ﬁ—- e e e e - 4.28

Entonces, para el claro corto

v = 705.20 o cm?

100.00 (8.00)

v = 0.8815 kg/cm?
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Que es el esfuerzo cortante unitario mdximo; igual valor --
tiene en el claro largo. : ‘

El esfuerzo cortante que toma el concretb:en*lbsas;'sejcal-
cula con la relacién: e

<
i

0.53 fé ‘ ‘ » ; ’--.'- _______ 10.5

<
[

¢ = 0.53 y200.00, -

<
[

= 7.495 kg/cm®

como

7.495 kg/cm? > 0.8815 kg/cm®

la losa es adecuada con respecto al cortante.

g) . ESFUERZ0S DE ADHERENCIA

El cortante vertical miximo es igual en el claro corto co=
mo en el claro largo, o sea 705.20 kg/m; dado que tendremos va-
rillas de 5/16 separadas a cada 15.00 cm, la cantidad de vari--
llas por cada faja de un metro de ancho es 100.00/15.00 = 6.667
y como el perimetro de una varilla de 5/16 es de 2.48 cm, usan-
do la f6rmula 4.36 del inciso 4.6 del cuarto capitulo del pre--
gsente trabajo, se tiene:

% -

o sea



=
"

=
H]

5.92 kg/cm?
La adherencia mixima permisible se determina por la tablék
4,1 del capitulo citado, teniéndose que: T
uP = 24,60 kg/cm2

como

u <up

O sea

st ke

24.60 kg/em?

el refuerzo:propuesto?ésfaceptab;e'pdrfadhEréhéia

h). DETERMINACION DE BASTONES

Del acero para momento positivo, de cada tres varillas que
se pongan, dos se doblarin para tomar parte o todo el momento -
negativo; si el acero doblado no es suficiente para tomar todo-
el momento negativeo, la diferencia se tomard con bastones.

Anteriormente vimos que en nimeros cerrados hay 6 varillas
de 5/16 en-cada faja de un metro; lo gue equivale a que se do--
blardn, 4 varillas de 5/16 para tomar momentos negatives, lo --
2

)

que dar& un &rea de acero de 4 (0.49 cm®) = 1.96 cm2, que se --

comparard con el acero necesario por momento negativo.
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£
Como 1.96 cnﬁ < 2.00 cmz, no necesita bastones ni en claro

corto ni en el claro largo.

Finalmente el armado de los tableros quedard de la forma -
que se muestra en el planc E-01-ESTRUCTURAL.

Siguiendo un anilisis similar al anterior, el armado de la

losa de los bafios © que se llegh, se muestra en dicho plano:

10.1.1.- Disefic de trabes que soportarin las losas de los bafios
y cuartos de servicio.

e e —
oy e e I K s Ry SErpa iy I et P
1 i it (1L
e (R L] 1
[ Hh 1 n
ik il i st s
Im il o Q 15 @l °
1o @19 wile s o
i o ok i P 8
AP ¢:=F' < el « il
b
ql 1 4, :I
K HE o
14 th 23] It
1 A=z1.487 K A 21,530 H A =1.487 ”n_
— S ———na T T T T T T N T T s e ———
) T
! T-2 T-3 [
236.00 A 246.00 T 236.00 A4

Arsos on me
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Con las areas encontradas y considerando una carga de dise

flo de 860,00 kg/m + las cargas que actfian en las trabes T-1, --—
T-2 y T-3 siendo:su seccidn de 25,00 x 15.00 es

Wa=1.127 Ton/m Wa=0,632 Ton/m

! e
T —gg LA wmg T_zgmmum I 1;
L } J ,

252.00 246.00

Wa=0.636 Ton/m

| | "=
T-3 UL HI e

| 1

236,00 -
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Cidlculo de lua trabe T-1.-

Egta se considerard empotrada en sus extremos, ya que se une
a lag trabes T-2 y T-3, por lo tanto:

CALCULO DEL AREA DE ACERO-

PARA EL MOMENTO NEGATIVOQ
Wa=1,127 Ton/m

Mr = 0.237 Ton-m
b = 15 cm
.h" .= 25 cm

252.00

ton R A e——r—— = W (1-0.59 W)
~pa? £
4t ize.00 1.420 ,

Suponiende un recubrimiento
de 3.00 cm entonces

- d = h-r = (25.00 - 3.00) cm
M
ton-m | |- N
y \k M o 0.5%6 x10°

0.396 0.596 =
| ] bd* £ 15.00 (22.00)% (200.00)

£ = 200,00 kg/cm’
£, = 4200.00 kg/cm?

1.420 wp a? £ w (1-0.59 w)

de donde
0.041 = w - 0.59 w2

_aﬁ\ w= 0.042

’ )
1gF 3

' 0.042

3

[}

200.00
4200.00

0.002; %i = 0.0033
y

2% 3
Ex%2 (2 noo

:

g
n
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entonces
B g =pbd |
0 0033 (15 00) (22 00)

2

b d
u

1. 09 cm ,;vv~‘H  o
‘ Usar 2 var 43 (142 cm?)

CALCULO DEL AREA DE ACERG‘PARAEEL‘MOMENTQ POSITIVO

S ) 5 .
r - = 0,298 x 10 = 0.021

pa’ee 15.00 (22.00)2 (200.00)

M

de donde:
0.021 = 2 — 0.59 w?
w= 0,022
a 200,00
P = 0.022 55555
p = 0.0010
14
Pmin £
y
Ppin = 0-0033

como

p < Pmin, se toma a este dltimo

A8 = 0.0033 (15.00) (22.00)

. 2
Ay = 1.09 cm

Usar 2 var # 3 (1,42 ¢m?)r,



250
REVISION POR CORTANTE
v, =0.5 £fg

= 0.5 200

<
U

,7;071 kg/cm2
V.= 1ebd
= 7.071 (15.00) (22.00)
Vv_ = 2333.43 kg ‘

V= 2.333 Ton

como
Vo > Vr le)
2,333 ton > 1.420 ton
no se requieren estribos, sin embarge se
pondrdn por especificacién estribos del-
# 2 a una separacifn mixima de
4
S ==
2.
§ = 22.00
2
S= 11,00
-entonces:

Usar E # 2 @ 11.00 cm.
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REVISION POR FLECHA

4
£ = WL

T 384 EI

- 12.00 (11.27) (252.00)%
384(10000.00 200 ) (15.00( (25.00)3

th
[}

0.0428 cm

faam = —360.00

= 252.00
360.00
fadm = 0.700 cm
como
fadm > £ ]

0.700 cm > 0.0428 cm
se acepta la seccisn por, flecha.

Haciendo un andlisis similar para las trabes T-2 y T-3 res—
tantes se llegd al armado cue se muestra en el plano E-01-ESTRUC
TURAL.
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10.2.~ DISENO DE LAS LOSAS PLANAS ALIGERADAS DE LA AZOTEA Y
LOS ENTREPISOS QUE CONSTITUYEN A LA ESTRUCTURA.-

Tomando como base lo estipulado en el inciso 4.9 del cuar-
to capftulo del presente trabajo, principalmente a la figura --
4.1 y a los resultados obtenidos en el noveno capftulo, se lle-
ga a las siguientes fuerzas internas de servicio para cada - =~
unién losa-columna.

DXSERANDO EN EL SENTIDO CORTOQ

CONSTANTES :
2
f'c = 200.00 kg/cm
£, = 4200.00 kg/cm®
£2 = 0.8 £
= 0.8 (200.00 kg/cm?)
£2 = 160.00 kg/cm’

Por ser fX <250.00 kg/cm?, usamos:

Lo *

e T 088 %

= (.85 (160.00 kg/cm?)
£r = 136.00 kg /cm?
£+ = 160.00 = 12.650 kg/cm?

_0.7 £
Ppin = —F——

%

_ 0.7 200.00
— 4200

Ppin= 00024
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REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA
INTERIOR 3E.

Fuerzas internas en condiciones de serviclo, ya afectadas
‘'por el factor de carga correspondiente. '

1. 389 27.483
/-\ /_\
M en ton-m
|s.zvoC )II.OGI 38.316 C_.l_)ls.ssa V e ton
\_ A v:=36.M8 v: 19, 841
0.820 u
26,39
Us L4CM4 LTCY Us 0.75( 1.4CM 4 L.7CV + 1.87CS)

Segfin lo prescrito en la figura 4.1, se tiene

N G+ d N f.cm..
.
i
1]: ["
| - X f —
1 SECCION CRITICA VAB
i : Yeo I___- —
|
- !
D SRR I IS | ESFUERZO
¢ !" 8 CORTANTE
Ceo Cas /
X

a).” COLUMNA INTERIOR x



254

a

h - r = (35.00 - 3.50) cm = 31.50 cm ’

Cc

T 50.00 cm

C, = 40.00 cm

2
C,+d=81.50 cm

Cz+d=71.50 cm

LA
[

a2

2 4

d(c, + A (C

2

_ 3150 (81,503 | ‘(s1:50) (31.50)3 | 31.50 (71.50) (81.50)

+‘

4 L

J "= 10 746 '615.50 cm
>R - .

REVISION BAJO CARGA MUERTA MAs,cARGA'v;vAJ

n

vy ~36.318 Ton

M

|

(1.389°+ 0.820) ton-m = 2.209 ton-m



255

. o Ve, =M Cas
u miAx A Je
v . _36318,00 . 0.583 (2.209 x 10°) 40.80
u mix 9639.00 10 746 615.50
‘ 2
Vy max = (3.768 + 0.489) kg/cm
v = 4.257 kg/cm?

u mésx

Esfuerzo cortante miximo ad@iéible'éirhq ée uéa refuerzo
Vu aam = Fr /&
- 0.8 (12.65 kg/cn?)
vy agm = 10-120 kg/cm?
Entonces:

Vy adm > Vu m&x

Luego, por resistencia ho es necesario refuerzo,
bajo CM + CV.- '

REVISION BAJO CARGA MUERTA, VIVA Y SISMO.

Vu = 19.841 Ton

Mu = (27.483 + 26.391) ton-m = 53.874 ton-m
v o= vuy =M Cap

u mix AC Jc

v - 19841.00 + 0.583 (53.874 x 105) 40.80
u mix 9365.00 10 746 615.50
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vy max = (2-058 + 11.924) kg/cm?

Vs méx 13.982 kq/cm2

Entonces:

Va adm < Vu mdx

Luego, por resistencia es necesario refuerzo, bajo

CM + CV + CA
Revisién del esfuerzo cortante de disefioc mdximo admisible:

= 2, 2
1.5 Fp /£ = 1.5 (10.120 kg/cem®) = 15.18 kg/cm *Yy max

RIGE LA CONDICION CM + CV + CA Y PARA ESTA SE CALCULARA
EL REFUERZO.

REFUERZO POR TENSION DIAGONAL

d Fy, A £

s = FR A fy < RV Ty ‘ Sm—mmm——e—— -4 .24
Ve = Ver 3.5 b L .
Vd=bd Vu ndx 81.5 x 31.50 xv13.982 29 kg
VCR = 0.5 FRbd £x = 0.5%.0 3%35ig ;2.65-=

112.990:29 kg

Para estribos # 2.5 (0.491cm2)5f39;éuatro ramas, tenemos:

A, = 4 x0.49 = 1.96 en®

Entonces:
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= 0.8 x 1,96 x 4200 x 31.50

35895.2% - 12 990.49

_ 207 446.40
22 905.00

9.06 cm

s =9.00 cm

REVISION DE LA SEPARACION MAXIMA

Fedy & 0.84 x 1.96 x 4200
3.5 b 3.5 % 81.50
6585.60
“28%,25
23.09cm > s = 9,00 cm
0.5 d= 0.5 x 31.50 cm

15.75cm > g = 9,00 cm.

Usar estribos # 2.5 de cuatro ramas
9,00 cm hasta un tercio del claro -
{(2.00m).
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REVISION POR TENLION DIAGONAJ, ALREDEDOR DE T.A
COLUMNA DE BORDE 1 E

Fuerzas internas en condiciones de servicio, ya afectadas
por el factor de carga crrrespondiente

5.717 16,013

" M

9.510 ( 30.081 ( M en ton-m

V en ton
U vz 13. 489 v 17,017 u
3793 14.068

: ) —
Uz |.4CM 4 |.TCV Us 0.75( 1.4 CM 4 1. 7CV + 1.87CS)

Seqfin .o prescrito en la figura 4.1, se tiene:

CENTROIDE DE LA Veo
"SECCION CRITICA

e gt _g_. ESFUERZO

CORTANTE
br eyt d / I

i Syt [}
. 1 2(c¥b)

b).=CULUMNA DE BORDE
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d = 31.50 cm
c1 = 40.00 cm
C,= 30.00 cm

a
'}
a
H
+
[NT1

- 31.50
===

= (40.00 + em = 55.75 cm

+d = (30.00 + 31.50) cm = 61.50cm

. ='5449.50 cm?

N . -
= be:. .. . 61.50 (55.75) em® | _
g= 2 {2¢+b) =~ 2 (2x55.75 + 61.50) cm 9.91 cm

40.00 cm

g = 35.75"cm -

¢y
y=C ~ 5 = 55.75 em ~

- C - 55.75 cm
5779 T

- 9.91 cm = 17.97 cm S

c 6 A
+ 61,50 (31.50) (22373

+ 2 (55.75) ¢31.5d)‘19,91)_ ~9.91)2

4

[N
u

(909 691.04 + 290 419.17 + 344.931.40 + 34 802.70) cm

1 579 844.31 cm?

<
i
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& =1 - 1 . 1

1+ 0.67 f(c; +d/2) / (Cy+d) T +0.67/ c/b

@y ' 1
1+ 0.67 /'55.75/51.50,

« = 0,389

REVISION BAJO CARGA MUERTA Y VIVA

v = 13.889 ton

Mu = 9,510 ton-m

= Vu (!Mu a2
——  me——

v
u mdx A e

- 13 889.00 . 0.389 (9.510 x 105) 17.97
Ve miax "5 449,50 1.579 844.31

(2.549 + 4.208) kg/cn?

Vu méx

vy max = 6-757 kg/em?

Esfuerz. coyrtante miximo admisible sin refuerzo

' 2
= *
v adm FR |/fé = 0.80 (12.65 kg/cm”)

10.753 kg/cm?

Vu adm

Entonces:

Vy adm > Vu MEX
Luego. por resistencia no es necesario
refuerzo, bajo CM + CV.
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REVISION BAJO CARGA MUERTA, VIVA Y SISMO

y = 17-017 ton
M, = 30.081 ton-m
= Vu «< M\.l a2.-
- = +
u méx A Jg
v . = 17017.00 _ 0.389 (30.081 x 10%) 17.97

u mix 5449.50 17597 844.31

<
1

'\ max = (3-123 + 13.160) kg/cm?

16.283 kg/cm?

<
[}

u max

10.753 kg/cm2 sin usar refuerzo

u max
Entonces:

Y oadm < Vumdx

Luego, por resistencia es necesario refuerzo, bajo

CM + CV + CA
Revisibén del esfuerzo cortante de disefio m&ximo admisible

1.5 FR / * = 1.5 (10.120 kg/cm ) = 15.18 kg/cm >V, méx

Segln lo estipulado en el apartado 4.5.4 del presente tra
bajo (Art. 2.1.5.b del R.C.D.F), si Vv, es mayor que 1.5
R * . el espaciamiento de estribos verticales nc deberd --
ser mayor que 0.25 d; en ning@n caso se permitird que V sea -
guperior a 2.5 F bd /ﬁ_—: es decir:
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; < bd
1.5 Fp [ cw nax S 2.5 FPYYER

Entonces:
v *
u.adm = 2.5 FR I/ fc
= 2.5 x 0.80 {/ 160.00
Y adm = 25,298 kg/cmZ

Por lo que

Vu adm >Vu max 6

25.298 kg/cm? > 16.283 kg/cm?

RIGE LA CONDICION CM + CV + CA Y PARA ESTA SE CALCULARA
EL REFUERZO.

REFUERZ0 POT TENSION DIAGONAL

s = kP 4 < Fph, £y mmm e, 24
T - Von .55 .t

\% =bdvum5.}(
61.50 x 31.5 x 16.283

Vu

37.544.242 kg

VCR= 1.5 F db f*

= 0.50 x 0.80 x 61.50 x 31:5:x 12 65
cp= 9 801.80 kg
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Proponierdo estribos de cuatro ramamas del # 2.5 (0.49 cmz)
tenemos:

A, =4 (0.49 cn®) = 1.76 cm?

Entonces:

~ 0.8 x 1.96 x 4200.00 x 31.50
31 544.242 ~ 9 801.800

207 446.40

8 = T377472.44

a = 9.54 cm

10.00 cm

/]
n

REVISION DE LA SEPARACION MAXIMA

F. B £

R™v Y _0.80x 1.96 x 4200.00
—335 3.8 x 61.50

= 6585.60
2 31.00 cm > 8 = 10.00 cm
0.25 d = 0.25 x 31.5 cm

7.88 cm

= 8,00em < s = 10.00 cm

Usa. estribos del # 2.5 de cuatro ramas
@ 8.00 cm hasta un tercio del claro - -
(200.00 cii) .
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REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA DE
BORDE 6E.

] Fuerzas internas en condiciones de servicio, ya afectadas
por el factor de carga correspondiente,

T.364 18.335
)n.sso )34.0:" M en ton-m
. V e ton
x_J Vrie2s \_/ v=i8.372
4.396 : 15.716
Us 1.4CM + 1.7 GV . U= O0TS(1.4CM4 1L7CV 4 1.87C5)

Las propiedades geométricas son andlogas a las de la co--
lumna 1B, por lo que se tiene:

d = 31.50 cm
¢, = 40.00 cm
C, = 30.00 cm
C = 55.75 cm
b = 61.50 cm
A, = 5449.50 cm?
g = 9.91 cm
y = 35.75 cm
a, = 17.97 cm
a, = 37.78 cm

e = 17.79 em
Jc = 1579 844.31 cm
« = 0,389

3
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REVISION BAJO CARGA MUERTA Y VIVA

<
]

16. 251 ton

=
#

- 11.960 ton-m

.

IR M. 'a
Vo mixa Ry W 2
: 'Ac Je

0.389 (11.960 x 10°) 17.97
—T 575 844.31

‘ _ 16 251.00
Vi m&x S 449.50

+

Vu max = (2.982 + 5.29?) kg/cm

Va max -

Esfuerzo cdrtante,maxn’_f_nof‘a'dm:t ble sin refuerzo:

g i 2';f,;7
Vy adn = Fgy/ % = 0.8 x 12.65 kg/cm’ o

= ‘ 2
V. adm 10,120 kg/cm .
Entonces:
v v
u adm > *u méx

Luego, por resistencia no es necesario refuerzo,-bajo
i -
CM + CV.

REVISION BAJO CARGA MUERTA, VIVA Y SISMO

a = 18.372 ton
Mu = 34.051 ton-m
vu « Mu. a‘2

Vu nSx a, J
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. 18 372,00 , 0.389 (34,051 x 10%) 17.97
Va mix ~ 5 449.50 1575 844,31

Yy mge = (3-371 + 15.067) kg/cm?

.
Yy m&x 18.438 k;/cm

Esfuerzo cortante mdximo admisible sin refuerzo

= 2
Yy adm 10.120 kg/cm

Vu adm < Yy méx

Luego, por resistencia es necesario_refuerzo;'bAjQ-CM"4
CV + Ca. ‘ o

Revigién del esfuerzo miximo admigible

2 2
1.5 Fp [EF = 1.5 (10.120 kg/om?) = 15.180 kg/em® <V .

Es aplicable lo estipulado en el apartado 4.5.4 del presen
te trabajo (Art. 2.1.5.b)

Entonces:

. 2 *
1.5 P JEE ¥, nax < 25 Tx /E

J—
Yu m&x adm - 1.5 x 0.80 x ,’160.00

- 2
Y max agm = 25-298 kg/cm

Por lo que:
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Yu m&x adm > Vu mdx
25.298 kg/cm? >18.438 kg/cm?

RIGE LA CONDICION CM + CV + CA Y PARA ESTA SE CALCULARA EL
REFUERZO.

REFUERZO POR TENSION DIAGONAL

FR Ay fyd < i:'R Ay fy - m——e———— 4.24

8 = —
Vu VCR 3.5b

V. = hd vu max
= 61.50 x 31.50 x 18,438
V.= 35 719.02 kg

= *
v 0.5 FRdb fc

= 0.5 % 0.8 x 61.50 x 31.50 x 12.65 -

V.. 9 802.45 kg

Proponiendo estribos de 4 ramas del # 2.5 (0.49 cmz), tene-

mos:

=4 (0.49 cm?) = 1.96 cm?
AV

Entonces:

_ 0.8 x 1.96 x 4200.00 x 31.50
8 35719.02 - 0 802.40

207 446.40
= 725 916.53

s =8..0 cm
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REVISION DE LA SEPARACION MAXIMA

fy _ 0.8 x 1.96 x 4200.00
b 3.5 % 61.50

_ 6585.60
215,25

sar: est amas @ 8.00 cm hasta un
tercio del clarc i(18: S
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0
/

M t

{ |

U=z L4aCM+ 1. TCY < =8.149 - 12.087 . <i14.264 -10-192 !
6.425 I 8.763 I

U =0.75( 14cM s 17CY 4187683 [C30.031] -15.5%9 -18.886 |
. H.o4 t3.013 I

U z075( 14CM + LTCV +1.8788)  |[.17.973 ~33.708 l -16.860 '
[i3ec] [=85] |

[T ] womentos ELEGIDOS PARA DISERO

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION EMN DTPECCION E-E
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DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION EN LA SECCION CRITICA PROXIMA AL
EIE 1 R .

,

Momento que debe transmitirse por fléxibﬁ} (CM +°CV + CA)

(L-=) M = (1-0.386) 30,081 ton=m

0.614 (30.081 ton-m)

18.470 ton-m

R2 = 18.470/x ;0\3 ~ 13,788 kg/cm
bd 135.00 (_31..50), e
p = 0.0038
-Entonces:
s = p bd
s = 0.0038 (135.00 em) (31.50 cm)
A = 16.160 cm?

En la tabla 10.1 esa &rea gse cubre con 3 4 6 + 2 § 7
repartidas en un ancho de 135.00 cm (@ 25) centradas con res
pecto a la columna; al menos 5 de ellas deberdn anclarse den-
tro de la columna.
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REFUERZO EN LA SECCION CRITICA POR FLEXION
EN FRANJAS DE COLUMNA

0.75 (34.051) = 25.538 ton-m

EN FRANJAS CENTRALES o
0.25 (34.051) = 8.513 ton-m

No debemos olvidar que en la franja de ancho C2 + 3h ya-
se tomé un momento de 18, 470: ton-m, por lo que la diferencia-
existente entre 34.051 ton—m— 18 ‘470 ton-m=15.581" ton-m se -
repartird en proporcién-a los anchos de nervaduras no inclui-
das en el ancho c, + 3h AL

2 nervadura de ancho = (160 00 - 135 00) 0 5 13 00 cm

4 nervaduras de ancho— 10 00 em

Ancho para calcular el refuerzo:
2 (13.00) + 4 (10.00) = 66.00~§mf
Entonces: ” |

My (34.051 - 18.470)(105)
bd? 66,00 (31.50)°

15.581 (10°)

= 23.792 kg/cm?
Entrando a la figura 2 de las ayudas de diselo, se tiene~

p = 0.0068
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En cada nervadura de 13.00 cm As = 31, 50 (l;.OO) (0.0068) =2.78 cm2
Usar 4 var #3 (2.84 cm )

,0) (0.0068) = 2.14 cm’

Usar 3,var # 3 (2 13 cm )

En cada nervadura de 10.00 cm As

DIMENSIONAMIENTO PARA EL MOMENTO POSITIVOIMAXIMO EN EL -
CLARO 1-3 (M = 13.051 ton-m).

Franjas de columna.

M, = 0.60 (13.051) = 7.831 ton-m’

La franja de columna incluye:

1l nervadura de ancho = '20.00:cm

3 nervaduras de ancho = 10.00 cm o

cuyo refuerzo se calculard suponiendo que son vigas rectangula-'—
res, usando la figura 2 de las ayudas de diseno. S

M 5

R 7.831 x 10
ba? (30.00 + 20.00) (31.50)°

_ 7.831 x 10°
49 612.50

15.784 kq/cmz, por lo que

p  0.0043
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En cada nervadura de A, = 31.50 (20.00) (0.0043) = 2.71 cm?
20.00 cm Usar 4 vars # 3 (2.84 cn’)
En cada nervadura de Ag = 31.50 (10.00) (0.0043) ='1.35 cm?
10.00 cm Usar 2 vars # 3 (L.42 en?)

De 1o anterior vemos que la nervadura de eje de columna de
ancho igual a 20.00 cm lleva mis de la tercera parte del refuer
20 correspondiente a las franjas de columna, con lo gque se cum-~
ple el reguisito del fltimo pdrrafo del inciso 4.92.9.c del pre-~
sente trabajo (4.3.6.j del R.C.D.F.).

Franjas centrales
M, = 0.40 (13.051) .= 5.220 ton-m

Las franjas centrales‘incluyen:

13.00 cm
10.00 cm

2 nervaduras de ancho
4 nervaduras de ancho

Entonces:

Mp 5.220 x 10>

ba* 66.00 (31.50)°

5.220 x 10°

= 7.971 kg/cmz, por 1lo que

p = 0.0025
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En cada nervadura de A = 31.50 (13.00) (0,0025) = 1.02 cm®
13.00 cm Usar 1 var # 4 AL 27 om )
En cada nervadura de Ag = 31 50 (10 00) (ﬁ 0025) =0.79 cm?

10.00 cm Usar 2. vars # 2. 5 (o 98 ¢m )

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION EN LA SECCION CRITICA PROXIMA
AL EJE 3.

En la proximidad del eje 3 se tienen dos momentos desigua-
les de valor 38.316 ton-m y 33.703 ton-m; por lo que se disefia-
rd para el mds desfavorables, el momento que se transmitird por
flexién: (CM + CV + CA), serd:

(L - =) M, (1.0 - 0.583) 53.874" ton—m

0.417 (53. 874 ton-m)

22.465 tqnem

Este momento debe transmitirée ] ‘ehfﬁnganth de

C2 + 3h 40.00 cm +

145.00 cm

[

calculando el refuerébwlfiglaéﬁégﬂI&éHEYddééfdé disefio del
R.C.D.F.) '

Mp  _ 22.465 x 10°
ba®  145.00 (31.50)°
22.465 3
- . x 10
= 1387635

15.614 kg/cm®, por lo que:

L]
[

= 0.0042
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Entonces:

g =P bd
s = 0.0042 (145.00 cm) (31.50 cm)
A, = 19.18 cm?

En la tabla 10.1 vemos que esta drea se cubre con 2#7 +4 # 6
(19.16 cm2), repartidas en un ancho de 145.00 cm ( @24) centradas,
con respecto a la columna; al menos el 50% del acero total se an-
clars dentro de la misma (2 # 6 + 1 # 7).

REFUERZO Eq LA SECCION CRITICA POR FLEXION‘
EN FRANJAS DE COLUMNA S
0.75 (38.316 ton-m) = 28.737 ton-m .

EN FRANJAS CENTRALES :
0.25 (38.316 ton-m) = 9.579 ton-m

No debemos olvidar que en la franja ée ancho Cy + 3h ya se-
tomS un momento de 22.465 ton-m, por lo que la diferencia exis--
tente entre 38.316 ton-m -22.737 ton-m = 15.579 ton-m se reparti
ra en proporcifn a los anchos de nervaduras no incluidas en el -
ancho C2 + 3h; como las nervaduras resultan ser las mismas que -
las del caso préximo al eje 1, anteriormente analizado, &ste se-
disefiard igual que aquel.

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION EN LA SECCION CRITICA
PROXIMA AL EJE 6.

Se disefiard igual que la seccidn critica préxima al eje 1.
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REVISION DE LA CULUMNA PERIMETRAL 1-E COMO VIGA ANCHA

g

—g

I
I
|
1
|
|
;"l"
|

300.00 cm

L1=

31.50 enm

o
]

40.00 cm

¢
L
N

1120.00 kg/m2

=
]

L =L, =-d=-0.5C

1

[

300 cm - 31.50 cn - 0.5 (40.00 cm) -
248.50 em R '

El esfuerzo que toma elvconcreto~ast§ dado por:



277

= 7.495 kg/cm® (segfn el A.C.I.)

= *
Vu  adm FeV 2

0.80 (12.650 kg/cm?2)
2

10.120 kg/cm” (segdn el R.C.D.F.)

Tomando un ancho unitario de la viga a una distancia "d"
del pafio de la columna, se tiene:

v = v
n FR bd

1120.00 kg/m? (2.485 m) (1.00 m)
085 (L.00 m) (0.3150 m)

_ 2783.20 kg/m?
=~ 70.268

10 394.771 kg/m®

V. = 1.039 kg/cm?

como

esto
Va< vy adm'’®Sto es

1.039 kg/em® < 10.120 kg/cm?
no es necesario reforzar
Siguiendo un criterio andlogo al anterior se revisaron las
franjas restantes del claro corto, alo igual que lar del claro-

largo, llegando finalmente al armado mostrado en el plano E-02-
ESTRUCTURAL.
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10.3.— DISERO DL LA ESCALERA

Una escalera de concreto reforzado puede considerarse como
una losa inclinada, con refuerzo en una dirczcibn y con escalo-
nes en su parte superior. El procedimiento usual es construir-
las después de que se han terminado ya las vigas y losas de pi-
80; en este caso, la losa de la escal-ra se considera como una-
viga siuple cuyo claro es igual a la distancia horizontal entre
sus apoyoes, por lo que el momeﬂfo flexionante midximo estard da-
do por la siquiente expresién:

Sin embargo, si dicha losa se cuela simultdneamente con --
las vigas y losas de piso, se presentaréin momentos negativos en
los apoyos, convirtiéndose asi en una viga continua; como en el
caso de losas de piso, para el disefio se considerard una faja -
de un metro de ancho y se calculan el peralte efectivo y el re-
fuerzo para esta faja. Ademds del refuerzo de tensién se colo-
can varillas transversales que sirven como refuerzo por tempera
tura, de acuerdo con los reglamentos del A.C.I. y de Construc--
ciones para el Distrito Federal vigentes.

Se consldera conveniente tener claros relativamente cortos,
no mayores de 13 peraltes entre descansos, excepto los compensa
dos o de caracol; las escaleras de entre pisos se hacen general
mente en dos tramos, con una plataforma intermedia y los extre=-
mos de la losa de la escalera pueden apoyarse sobre vigas transg
versales, o oien puede considerarse la plataforma como parte de
la losa de la eicalera.

La proporciSn entre la huella y el peralte, generalrente -
se determinz por medio de las limitaciones en los‘reglamentos -
de const rucciones vigentes (25..0 c¢cm y 18.00 cm respectivamente
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segfin el R.C.D.F. como minimo).

Se usan comnmente tres regl 'péﬁv'dimghé;qnar las huellas

Y los peraltes:

a.- 61.00 cm < (2p + h) < 65:00 {R.C.D.F.) —-—-==-10.7

b.- h+ p =45.00 cm ‘ ————==-10.8
c.- 450.00 < ph < 480.00  ——e—e——- 10.9

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, -~
especifica una carga viva de 500,00 kg/m2 sobre el &rea horizon-
tal de la escalera y a menudo se utilizan 600.00 kg/m2 para dise
fio de las escaleras principales.

Hagamos r igual a la altura del peralte, en cm, y t el an=--
cho de la huella, en cm, suponiendo un pesc volumétrico de - -
2400.00 kg/m3 del concreto, el peso de los escalones, o sea el -
&rea sombreada de la figura, es de:

En kg/m2 de &rea -
horizontal.=-

El peso de la losa
en kg/mz de &rea -
horizontal es:

p = s‘/rz +t2 x

24.3
t

------ 10.11%

bonde:

s = peralte total de la losa

Pasando al problema gue nos ocupa, se tiene que las dime.--
siones de la escalera por disefiar, se mvestran en la siguiente -~
figura:
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0

27. 14

27.14

27 .14

27. 14

27.14

N [ Lo D (D

27. 14

27.14

190.00"

27.14

T——v‘f
roo ] ]

Revisando las dimen-
siones de la huella y el pe
ralte por las tres reglas -
antes expuestas, se tiene -
usando las expresiones 10.7,
10.8 y 10.9 lo siguiente:

2p+h=2 (17.00) + 27.14
= 6,14 ¢cm, entonces

'61.00 cm < 61.14 cm< 65.00 cm
pasan las dimensiones dadas.

_h +p = (27.14 + 17.00) cm
= 44.14 cm, entonces
h+p = 45.00 cm

pasan las dimensiones dadas.

27.14  (17.00)
461.38, entonces
(450.00) < 461.38 < 480.00

ph

i

pasan las dimensiones dadas.

Las constantes de disefic son las mismas que se calcularon --
en el incisco 10.1‘del‘presente capftulo, siendo éstos los siguien

tes:

R u oo

a it ot oM

[¢]

=2
=42
=21

00.00 kg/cm
90.00 kg/cm
00.00 kg/cm
00.00 kg/cm

4.20 kg/cm
29.60 kg/cm
10.00

= 0.900

12.150

NN NN NN
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El peso de los escalones se determina por la expresifm 10.10
y es el siguiente:

11.4 r = 11.4 (17.00)
= 193.80 kg/m?

Suponiendo un espesor de losa de 10.00 cm, su peéo serd en--
tonces aplicando la expresién 10.11 L

1o.oov/(17;00)2 F(27.14)° x

T2 24.30 24.30
Syr- + 7 X —p=— = 57,14

10,00 (32.02) (0.90)

288.18 kg/m?

La carga total seri:

W= (193.80 + 288.18 + 500.00) kg/m?
= 981.18 kg/m?
W = 1000.00 kq/m2%

misma carga gue se calculd en el inciso 7.1 del séptimo
capftulo del presente trabajo.

Consideremos una faja de un metro de ancho, libremente apo-
yvado en sus extremos, aplicando la ecuacifén 10.6 se tiene:

W l2

8

M =

_ 1000.00 (1.90)2
5

451.25 kg-m

45125.00 kg-cm
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M
d =_K—b— ————————— - 4,19
a = A5 125.00
12.150 x 100.00
d= / 37.14
d= 6.09 cm

suponiendo que la mitad del difmetro del refuerzo es 0.60 cm Yy
que el recubrimiento es de 2.00 cm, el peralte total es:

s = 6.09¢cm+ 0.60 cm + 2.00 cm
s = 8.69 cm

10.00 cm

tn
n

el peralte efectivo d serd:

d

10.00 cm - 2.60 cm

d 7.40 cm

El refuerzo necesario estd dado por la relacibn:

A = £F e Tmmmmmees 10.1

B 45 125.00
s 2100.00 (0.90) (7.40)

‘3.23 cm

o]
i
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drea que se cubre con 5 vars # 3 (3.55 cmz) en cada metro de an
cho de la losa a cada 20.00 cm entre centros: entonces:

usar var. # 3 @ 20.00 cm

La carga total sobre 13 fajg'de un metro de ancho es:
g/m“  (1.90 m) (1.00 m)

P = 1000.00 kg/m?
1900:00 kg

por lo que:

entonces:”

.v =53 ———meeal 4.28

. ___950.00
100.00 (7.40)

50.0
40.0

(=]

¥
~to
o

v = 1.28 kg/cm?

esfuerzo menor que el permisible de 4.20 kg/:mz, por lo que la
losa es lo suficientemente gruesa para resistir los esfuerzos-
de tensibn diagonal.

El perfmetro de una varilla del # 3 es de 2.98 cm (tabla-
10.1) y la cantidad de varillas en cada metro es de 5, por lo-
que
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u = ' 950.00
2.98(5) (0.90) (7.40)

. 950.00
99.23

9.57 kg/em?

o=
[}

esfuerzo menor que el permisible de 29.60 kg/cmz, pbr;io*que se
acepta el refuerzo por adherencia. o o

El refuerzo por temperatura se determina pof la relacitn

Aoy = 0.0020 bd

entonces:

S
I

st = 0.002 (100.00 cm)k(7.40 cw)

0.002 (746.00 em?)

A 2

st 1.48 cm

drea que se cubre con 3 var # Z;Sk(1.47'cm2) a una distancia de
centro a centro de:

1.48 cm2

100 cm

= 0,015 cm

como una varilla del # 2.5 tiene un &drea de 0.49 cm2 cada una -

- de acuerdo con la tabla 10.1; entonces el espaciamiento requeri

do para obtener 1.48 cm? de acero serd:
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- 0.49 cm
0.015 cm

33.108 cm

S = 33.00 cm

por especificacién en ningdn caso deberd colocarse a una separa-
cién mayor que cinco veces el espesor de la losa, ni mayor de --
45.00 cm, entonces:

Sh

5 (10.00 cm)

50.00 cm, donde
.5 . <.50.00 cm, se acepta

' §.< 45.00 cm, se acepta

por lo que se usa;é por temperaturas
var # 2.5 @ 33.00 cm

El armado de la escalera se muestra en el plano E-02-ES- -
TRUCTURAL. ' ’

10.4.- DISENO DE COLUMNAS

En base a los resultados obtenidos en el noveno tema del -
presente trabajo y siguiende los lineamientos del inciso 4.11 -
del cuarto tema se procederi el diseno de las columnas, de tal-
manera que para ejemplificar el cdlculo, se revisard G(nicamente
las columnas gue se encuentren en condiciones mds desfavorables

de trabajo.

Se disefiardn las columnas M=-1 y M=-3 de la planta baja, sin
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olvidar que no e.isten muros de cortante n’ contravientos.

A

¢

T

COLUMNA (M-3)

2. 357\

|
'; ﬂ- ‘;' \3§.°0
282.50
/F . ATV
:""v'."'“" i W DETALLE
\ / N
Lt T T (tiso)
DIRECCION X-X
Wl e
0.602 19.513\ ||/ s 19.520
@ M en fon-m
™\ 1.012 %ﬂ‘;o 273 0\ 37.889 /N\ 37.899

o-%\

l

_\'R AL
CA CA
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Condicién Extremo inferior
Py 226.60
CM 1.012 Ton~m
cv 0.273 Ton-m
E_A -37.899 Ton-m
o
CA 37.889 Ton-m
1.4 CM + 1,7 CV 1.881 Ton-m
1.87 C& ~70.852 Ton-m
1.87 C& 70.852 Ton-m
0.75 (1.4 CM + 1,7 CV + 1.87 CA) = 1,050 CM
entonces
1.050 CM 1.063 Ton-m
1.275 Cv 0.348 Ton=-m
1.403 Ca ~53.153 Ton-m
1.403 CA 53.153 Ton-m
1.050 CM + 1.275 CV 1.411 Ton-m

*COMBINACION MAS DESFAVORABLE

Extremo superior

2.357 Ton-m
0.602 Ton-m
-19.520 Ton-m
19.513 Ton-m
4.323 Ton-m
(3.30 Ton-m por C.V)
-36.502 Ton-m
36.489 Ton-m
+ 1,275 CV + 1,403 CA,

2,475 Ton-m
0.768 Ton-m
=27.377 Ton-m
27.367 Ton-m
3. 243 Ton-m
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COLUMNA  (M~3) DIRECCION Y-Y

Wil \“)Z’Fj)o.a?z A bz

AL/ 3633 W L/ 10.600 \ ] s10.541
. . + M en fon-m
L8209 /N 04397 21295 4202 N
AT ™ m A
cM cv -CA cCA
Y
Condici6n Exbtremo inferior ‘Extremo superior
Py 226.60 , ‘ '
o C-1.823 - . -3.633
v CemlIQ 439 T 20,0872
ca -2 -10.541
CA .0 21.295. © 10,600
0.75 (L.4 CV + 1.7 CM -+ 1,87 CA) =" =~ =
1.050 CV + 1.275 CM + 1.403 CA, entonces:
1.050 cM - 1920 - 3815
1.275 cv - 0.560 e 1a12
1.403 CA 29.750 S 14,784
1.403 Ca - 29.750 C 14,867
* 9 . -
1.050 CM + 1.275 ¢V - 2.480; . - 4,922

* COMBINACION MAS DESFAVORABLE
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COLUMNA (M-1) DIRECCION Y-Y

e W Wl Wby
23]/ ostonJL/ eaazon\ |/ e.oan [/

+ M en fon-m
1.217 /;/KVJ\ 0.302/71"\ 16.'462@\ 16.223 /7 \
RS L LYY S LU
CM cv CA CA
Condicibn Extremo. inferiox Extremo superior
Py . 172.160
Y - 10217 - 2.334
cv ~=0.302 - 0.579
A ' 1 9.120
=

0.75 (1.4 CM + 1.7 CV + 187 CA ) = 1.050 OM + 1.275 CV + 1.403 CA,

entonces:
1.050 e - 1.278 C-2.451
1.275 cv - 0.385 - 9?7335;
1.403 G 23.088 :12;79};!*
1.403 CA - 22.757 -12;529f

" 1050 cu+ B
1.275 eV -1.663 3189

* COMBINACION MAS DESFAVORABLE
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COLUMNA (M~1) . - . DIRECCION X-X

il
0.355 \/

"

CM

Condicién

Py

CM
cv.

—

‘TR

0.75" (1.4°CM + 1.7 CVi+ 1:
"entonces - ST

© 71,050 oM
1.275 cv

0.061\“\?[% .5.177{12% 8.94%3

o.zoo/*\.
RIER

cv

.0.38

1.403 TA_ ' ~13.536 . o

1.403 CA 13.874
1.050 CM + 1.275 CV 0.562 " . . 0,451

*

COMBINACION MAS DESFAVORABLE - -

M en ton-m

+'1.403 ca,



@ |
68.80 108.10  (94.40 172.20
¢ 133.40 192.50 }103.30 226.60

_@____smso Jos30 fis.70  Jus.zo

DIFENO DE LA COLUMNA M-3

| %0.00 l

i

: P:n'\lou'

iT“’ODJ

IR - I

X

£ = 250.00 kg/cm?

c .
= 4200.00 kg/cm? £9 = 0.85 £F

£lg = 0.80°5, T Tw 0.8 (200.00)

= 0.80 (250.00) £7.=170.00 kg/cm?

200,00 kg/cm?

H
as
'}
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RIGIDECES RELATIVAS, en cm3
DIRECCION X-X DIRECCION Y-~¥
I,/Lg 1475.00 755,00 (Para. todos los
niveles)
Iy/Ly 667.00 786.00 o

CONDICION CRITICA DE CARGA (DEBIDA A CM + CV
DIRECCION X : = el
Extremo inferiox. - -
P, = 226.60
CM + CV oM, = 2}43q;'v"'>°°
: 140831 0C.M) ¢
CA (5ISMO) oM =29.750 ¢

DIRECCION Y
3,243

(2:475 Ton-m C.V.)
27,367

CM + CV LM

CA (SISMO)

r =
&
d = b=1r"

= 40,00 - 5.00
d = 35.00 cm

35.00

a/b = 3560

d/b = 0.70
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EFECTOS DE ESBELTEZ EN LA DIRECCION Y

a). Esbeltez de conjunto
se podrd despreciar si H'/r < 22.00

Cdlculo de H'

Nudo S“Peri”w 755.00 + 755.00

A 786,00 =1.92

Nudo inferior

¥p 0.0 (por ser empotramiento)

considerando que el miembro no estd restringido lateralmente, -

por lo tanto, haciendo uso de la figura 4.6 se tiene

k = 1.28
H' = k H

= 1.28 (282.50 cm)
H' = 316.60 cm

r = 0.30h
= 0.30 (50.00 cm)

r = 15.00 cm
Hl
_ - 316.60 _
= = 1500 = 21.11 < 22,00

se puede despreciar el efecto de esbeltez

b) .- Esbeltez considerando a la columna aislada y suponien-
do sus extremos restringidos lateralmente.

Se podri despreciar el efecto de esbeltez si

H' My
— M -12F  mmemeemeee 4.56
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c8lculo de 34 - .2 MI/MZ

e, = 0.05 h
= 0.05 (50.00 cm)
e, = 2.50 cm>2.00 cm

excentricidad debida al momento en el nudo inferior

53.153 + 1.411
i 226.60

e

_ 54.564
~ 226.60

e. =0.24m

excentricidad debida al momento en el nudo superior

3.243 + 27.367
&g 7 226.60

_ 30.601
T 226.60

e_=0.14m

excentricidades de diseno
e4s= 0-14 + 0.025 = 0.165 m
edi = 0,24 - 0,025 = 0.215 m
considerando que M1 serd el momento menor, tenemos

M1 = Py 3

226.60 (0.165)
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Ml = 37.389 Ton-m
M2 = Py ®ay

= 226,60 (0.215)
M2 = 48.719 Ton~-m

como existe curvatura doble, MI/M2 seri negativo

37.389

) M
34-12 "1/m, 18.919)

34 - 12 ( -

34 + 12 (0.767)

]

34 + 9.204
34-12 M1/M2

43.204

a

Célculo de H'/r, con ¥_=1.92 ¢ Wh = 0.0, usando la figura 4.6
para desplazamientos restringidos '

k = 0.65
H' =kH
= 0.65 (282.50)
H' = 183.63 cm
r = 0,30 (50.00) = 15.00 cm
H' _ 183.63
= = “I5.00
B . 12,24
== .24, entonces

12,24 <43,204 6

My
<34-12M—
2

ﬂ]é
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se puede ignorar el efecto de esbeltez para las condiciones del
ineiso b.

De lo anterior se desprende que el factor de amplificacién
en la direccién Y es la unidad, esto es:

F, = 1.00

EFECTOS DE ESBELTEZ EN LA DIRECCION X

a).- Esbeltez de conjpht

'=.4.42

H' = H G
= 1.48 (282.50 cm)
H' = 418.10 em
= 0.30 (40.00 cm)
= 12.00 cm
H' _ 418.10 _
< =705 ° 34.84 > 22.00
deben considerarse los efectos de esbeltez
FACTOR DE AMPLIFICACION
F, =——————e——e > 1.0 L P c
a ;1 - cPu
£Pc

1P, = 2 (68.B0 + 153.40 + 64.50 + 108.10 + 192.50 +
99.30 + 94.40 + 103.30 + 39.70 + 172.20 +
226.60 + 115,20) Ten
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L P, = 2 (1438.00) Ton
L p, = 2876.00 Ton
Columnas B-3 = F-3 = -3 = M-3 = 0-3 = §=3 . (40 .x 50)
F,_ 2 EI ' '
R w
Pc = (H')2 --------- 4.60
I = 1}— (50.00) (40.00)> = 266 667.00 cm®
[< 2
_ 1.068 _
® =57480 + 29,750 ~ 0-033
E,=10000/f, =~ = memee——ee- 4.62
= 10 000 |/250.00
E. = 158 114.00 kg/cm®
E. I o
EI = 0.4 ——2 el 4.61
1 +u ) T

0.4 (158 114.00) (266 667.00)
1 +0.033

1.687 x 1030

1.033

1.633 x 102% kg-em?

=
]
]

columnas B-1 = B~6 = F~6 = I-6 = M=6 = 5~1 = S~6 (seccifn 30 x 40)

g = 3 (40.00) (30.00)% = 90 000.00 cm*

L]
'}

0.052

<
|}

158 114.00 kg/cm?2

1
L}
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EI = 0.40 ){158 144.00) {90 000.00)
1 + 0.052

5.692 x 10°

1.052

=
EI = 5.411 x 10° kg-cm?

columnas E=3 = P-3 {seccién 40 x 50}

Nudo superior
- 185.00 + 755.00 _  o¢
Ya = 786.00 + 786.00 :

Nudo inferior
¥p =0
e k = 1.15

H' =k H

1.15 (282.50 cm)

H' = 324.88 cm
entonces.
p - 0.85 (7% (1.633 x 10'9)
¢ (324.98) 2
Pg = 1 297 953.00 kg
L _0.85 ( r2) (5.411 x 10%)
Pe *© 2
(324.88)
Pg = 430 081.00 kg

Por lo tanto, la carga crftica total en la planta baja es:
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Ip, = 16 (430 081.00 kg) + 8 (L 297 953.00 kg)
3P = 17 264 920.00 kg
entonces
- 1
Fa = ] . _2.876.00
17 264.92
S S,
1= 0.167
0-833
F o= 1.200

por lo que se procederd a hacer el disefio considerando la flexo
compresién principal en la direccién Y del extr=mo inferior ya-
que hay mayor momento bajo CM + CV + CA

Moy = Fa (Moo + Mo+ M)

= 1.200[2.480 + 226.60 (0.020) + 29.750]

= 1200 (36.762)

M = 44.114 Ton-m

Muy = Fa [ Mcp + Mea + Ms]

= 1.00 1.411 + 226.60 (0.025) + 53.153
= 1.00 (60.229)

Muy = 60.229 Ton-m

M
e = ux

P

u
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L 44.114
226.600

e.= 0.195 m

]
e = MY
Y B,

_ 60,229
226.60

e = 0.266 m
Y

PRRAMETROS ADIMENSIONALES DE LAS CARGAS DE DISERO

La columna se diseflard por flexocompresifn braxial con --
los datos siguientes:

p

u
K = -
F, b b £
- 226 600.00
0.85 (40.00) (50.000 (170.00)
K = 0.784
Re My
R, ﬁ;;“
_ 44.114
= 50.229
R _
E§ = 0,732
Y “
R, = ux

2 "
Fp b h fc
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44.114 x 107

(40.00)2 (50.00) (170.00)

R, = 0.328
R = 60.229 x 10°
Y (40.00) (50.00)2 (170.00)
R = -
y = 0.354

0.195 _
e /b= 223 = o 488

0.266 _
e /h = 32288 - o532

_ 0.450

ap = 3830 = g.900

_ Entrando el diagrama correspondiente de las ayudas de di-
sefio para columnas del R.C.D.F. 76 se obtiene:

g = 1,36
entonces

As'aq

o -

1.36 (170.00) (40.00) (50.00)
4200.00

=

A = 110.00 cm®

A _=pbh

Ag

P =5

- 110.00
P 70.00 (50.00).




p = 0.055

0.01 V<P__'<7"0.‘0_8" se a‘g:'epta‘ por porcentaje
y se cubre: on

10 var k12 .00 cm Yo
Révisién por cortante

P: 226.60

M=30.608 -
» MJ&/ M= 30.608
.A__
282.500 —_ -
180. 960
B
A (LR N=226.60 M= 54. 550 vz 30.144
\/M=54.550 S '
’ Unidades:
Pz 226,60

P,NyV enlon
M en ton-m
Acotl, en ¢cm

Revisién para ver :sli sef'éﬁmi’.te ‘la seccidn de 40.00 x 50.00

SV ,Vu‘ maxd o

50.912 Ton->30.144 Ton -
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Se admite la seccibn de 40.00 x 50.00.. Separacibén de
estribos § 3 con fy = 4 200.00;k§/cm2'_'v1’ : '

Fp bd (0.2 + 30 p) /

Vog = ; N : S
= 0.80 (40.00) (45.00) (0.2 + 40 x'QF.O‘E"k;ST)‘l/.Z;ai_(i;D'—O— -
Veg = 37-675 Ton S R e
como
vCR > Vu ma&x

no se requiere estribos, sélo se armard por especifica-
cién. Co e L B

S =

[ X1

S = 22.50 cm
S = 23.00 cm
entonces

Usar E # 3 @23.00 cm

A un tercio de la altura de la columna tanto arriba como-
abajo, los estribos irén a una separacién de 12.00, tal como -
se indica en el plano C-01-CIMENTACION.
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10.5.- DISERO DE LA CISTERNA

Como se dijo en el capftulo dos del presente trabajo, el -
edificio se abastecerd de agua potable en sus distintos niveles
mediante el uso de equipc hidroneumdtico alojado en la planta -
baja de la estructura, para lo cual se requiere de una cisterna
que lo alimente del gasto deseado.

El volumen de la cisterna -se determinard de la siguiente -
manera:

Nfimero de departamentos 15
Nimero de personas por departamento ki
Dotacidn c.. . ./150.00 Lts/per/dia
Ubicacién tablero entre ejes I-M y 3-6

Capacidad de la cisterna

<
]

15.00 (7.00) (150.00)
15750.00 CE
20,000.00 Lts.

<
]

Tirante =

20.00 m>

= 350w (3.60 M

20.00
= 17.96

(24
]

1.%43 m

se le dejard un colchén libre de 30.00 cm, entonces

h =t +c

1.543 m 4+ 0.30m

1.843 m

(=3
H

1.85 m
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por lo gque su geomegrfa quedari definida de la siguiente -

forma:
€
]
!
1 i 15.00
7'["\“ 30.00 NAM
- |
~] e:15.00 .
I 185.00
ﬁ I Acot. en cm
A \
Tis.%0 .
l /7-1\\ ™ l
¥ 195.00 T

Las condiciones de andlisis se har4n para cuando esté lle-
na y para cuando est& vacfa, considerando tambié&n que la losa -
que la cubre formari parte de la losa de cimentacidn, misma que
por encontrarse en la planta baja se disefiarf para una carga vi
va producida por los vehfculos que sobre ella transiten.

Accilones:

a). Para la losa de tapa

0.360 Ton/m?
0.046 Ton/m2
0.069 Ton/m?
C.M. = 0.475 Ton/m?

Peso propio 0.15 (2.400)
Aplanado 0.02 (2.300)
Acabado de piso= 0.03 (2.30C)
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De la tabla 5.2 Vemos que la carga viva para garages y es
taclonamientos (exclusivamente para  automéviles) serd de - =
150.00 kg/mz, mids una carga concentrada de 1.50 Ton en el lu~-
gar mis desfavorable de la losa, que para nuestro caso lo ubi-

caremos al centro del claro y revisaremos por penetracién, en-
tonces: ' ‘

Wy = 1.4CM 1.0V
= 1.4 (03475 fon/m?) + 1.7 (0.150 Ton/m’
= 0.920 Ton/m2

W = 'l;doden/mz

Considerando una sobrecarga de 1.00 Ton/m y el peso del -
material que tratard de empujar las paredes de la cisterna, me
diante el método de Cross (distribucifn de momentos), se lleg6
a la solucibén critica de trabajo de la misma, siendo cuando es
td llena de agua; los elementos mecdnicos de disefio son los si
guientes:

0.493 !

= :
\\ ‘\\.\ﬁ__1_4 0.217
——

— —_ .
0.964 / M en ton-m



307

a) .- CONSTANTES .DE DISENO

200.00 kg/en’

oo
] 1]

= 4 200.00 kg/cm?

rh
i

2.100.00 kg/em?
£ = 90;90 kg/cm?2

b) .- .0SA DE CIMENTACION

/5.954 x 10°
12.150 (100.00)

9.00 em

N
n

considerando un recubn.m:.entodeSOOcm,elespesor ‘de losa se- -
r&: Sy N N

so0em+s.00en
14,000cm .

it

[1]
n

: 15,00 cm, por lo que el espesor supuesto es correc
‘  to. B



308

c) .~ ACERO DE RE_UERZ0

M
A B mcm—
s~ TE3d
. 0,964 x 10°
3100.00 (0.900) (15.00)
Aj = 3.40 em?

Use vars # 2.5 @ 15.00 ¢m
d) .~ LOSA DE TAPA
0.493 x 10°
a ={12.715 {100.00)

d =7.00 cm

si el recubrimiento se considera de 4.00 cm, entonces el
espesor ue losa seri:

d
d

7..0 cm + 4.00 cm

W

11..00 cm

e.- ..CERO DE REFUERZ0 EN LOSA DE TAZA
LM
Ag £ 39

. _0.493 x 10°
7100.00 (0-90) (L1.00)

Ay = 2.371 cn?
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Use vars # 2.5 @ 20.00 cm

cabe aclarar que esta losa llevarid un agujero de hombre de 70.00
cm x 70.00 cm que permita el acceso de personas y utensilios pa-
ra darle mantenimiento y limpieza cuando lo requiera. Para evi-
tar que aparezcan grietas en las esquinas se pondrin perpendicu-
lar a la posible grieta varillas del # 2.5@ 20.00 cm, tal y como
se indica en el plano C-01-CIMENTACION.

De una forma andloga se determiné el refuerzo de las pare--

des de la cisterna tal y como se indica en el plano antes referi
do.
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Ile CAPITULO = N
CIMENTACION\ N

Es evidente que para que una estructura ofrezca sequri~-
dad y trabaje correctamente ha de llevar una cimentacién ade-
cuada., Aunque la cimentacibn es cosa que no llama la aten-~ -
cién y pasa inadvertida para el pdblico, la organizacién de -
sus elementos bdsicos y el estudio de cada una de sus partes-
suele a veces exigir del ingenieroc mayor destreza y mejor cri
terio que el que normalmente necesita para redactar un proyec
to. La construccién de una cimentacién es, a veces, el traba
jo m&s diffcil de todos los gue se presentan al realizar una-
obra. :

Si en una estructura se aprecia que una viga de hierro -
ha resultado demasiado débil y flexible puede generalmente re
forzarse; tambi&n puede reforzarse un pilar escaso o descar--
garle afiadiendo otros pilares intermedios que anteriormente -
.no se habfan pensado; pero si una cimentacién cede y la es- -
tructura se rompe, si todo un edificio o pilastra se inclina-
debido a la magnitud y desigualdad de asientos, si el hundi--
miento es tan grande que la estructura no ofrece seguridad ni
es utilizable, poco puede entonces hacerse para mejorar la si
tuacién. Raras veces se puede reconstrui. una cimentacifn -=-
inadecuada y reparar el edificio afectado sin que los gastos-
sean excesivos, Aunque la Torre inclinada de Pisza tenga fa.ia
mundial y sea centro de atraccién de un gran nimero de turis-
tas, un ingeniero de nuestra época no debe esperar que debido
a una desigualdad de asiento de su estructrra, ésta compita -
en fama con la de aquel edificio.

311
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Tambi&n quienes proyectan la estructura de la cimenta- -
cién y deben tomar las decisiones vitales han de enfrentarse-
con problemas llenos de dudas. La naturaleza ha dispuesto --
los materiales en el sitio en que se encuentran de una forma-
caprichosa -el resultado del procesc de la naturaleza en forma-
cién y disposicién de suelos 9 roca, generalmente modificado-
hasta cierto punto por obra del hombre-. Las propiedades fi-
sicos de estos materiales naturales difieren ampliamente. Pue
den ser mezclas que poseen en cierto grado las distintas ca--
racterfsticas de sus.componentes y que la erosifn las han reu
nido en un ntmero casi infinito de combinaciones y estratifi-
caciones. Es diffcil averiguar cual seri el comportamiento -
de estos materiales cuando sean sometidos a la accién de las-
cargas; las aguas pueden arrastrar el terreno o inundar la es
tructura. Igualmente la intervencién de la mano del hombre ~
puede agravar las dificultades y asf{ es posible tropezar con-
una barcaza hurdida o con un montén de escombros enterrados -
bajo el fango o la arena, con una vieja alcantarilla gue atra
viesa el lugar de ubicacién bajo la superficie del terreno, o
bien encontrarse con que una parte del terreno estd formado -
por material de relleno dudoso, tales como antiguos lechos de
ramaje o materiales flexibles. También puede afiadirse gue a-
menudo parece como si los que van a ser propietarios estuvie-
ran resueltos a construir las estructuras de mds importancia-
en los sitios méds inoportunos y adem&s por una suma de dinero
excesivamente escasa.

41.1.- OBJETIVO Y TIPQOS DE CIMENTACIONES

El objetivo que debe cumplir toda cimentacién es txransmi
tir la carga al terreno o roca, dando seguridad contra falla-
del suelo, limitando el hundimiento medio, asf como los hundi
mientos diferenciales, con el £in de no dafiar la estructura -
que sobre ella se apoya asf como a los elementos estructura--
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les y no estructurales que la componen., La palabra cimiento-
puede significar:

a).-El terreno o roca, in situ, sobre el que se transmi-~
ten las fuerzas originadas por el peso propio de la estructu-
ra y sobre cargas que posteriormente actuar&n sobre la misma,

b) .~El conjunto total de las partés estructurales de la-
infraestructura por intermediolde,los cuales se transmite:. al
terreno o roca que las soporta el peso propio de la superes--
tructura y las fuerzas debidas a las cargas gque actlan sobre-
ella &

c) .~ Las combinaciones de los dos conceptos anteriores.

No se puede determinar con claridad cual es lquinéa“de—
separacién entre la superestructura y la infraestruétufé}géé—
rrientemente se suelen definir dichas partes de 1la ésffﬁétura,
de acuerdo con la siguiente forma: i .

a) .~ Superestructura es la parte de. la estructura que se
construye con el fin principal de ser utilizada por el hombre
sin "preocuparse" de c6mo seri soportada.

b) .- Infraestructra es la parte de una estructura que es
necesaria para apoyar la superestructura en su emplazamiento-
y transmitir al terreno todas las fuerzas a que da origen di-
cha superestructura.

El ingeniero de cimentaciones durante su préctica profe-
sional, tiene como meta principal planear, disefar y cons- -
truir "conexiones" entre la infraestructura y el sistema tie-
rra. Si las "conexiones" se realizan pricticamente en la su-
perficie del terreno, se acostumbran llamar "Cimentaciones Su
perficiales”, por lo contrario si los estratos superficiales~
no tienen suficiente calidad o bien son susceptibles de ser -
gsocavados por el agua, y es necesario apoyarse mds bajo, se =~
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denominaré&n "Cimentaciones Profundas'.

No existe un criterio Gnico para separar las cimentacio--
nes superficiales o someras, de las profundas, sin embargo es-
aceptable generalmente que cuando la relacifn entre la profun-~
didad v el ancho del cimiento es mayor de 4 se tienen cimien-~
tc3 profundos.

Es indudable que en la eleccifn de la mejor alternativa -
de cimentacifén para una obra dada, juecan papeles importantes-
el tipo de estructuracifn, las dimensicnes y el peso de la pro
pia obra.

A las cimentaciones superficiales pertenecen las zapatas-
alsladas y corridas, y las losas planas o rigidizadas con con-
tratrabes. Las cimentaciones profundas, por su parte, pueden-
subdividirse a su vez en las .que son piloteadas o no. Las ci-
mentaciones denominadas cajones flotantes, pertenecen a los --
dos grupos, ya que son "superficiales" atendiendo a su rela- -~
cif6n profundidad a ancho y al m&todo de cdlculo para valuar su
capacidad de carga, pero son "profundas" desde el punto de vis
ta de procedimiento constructivo. Existen también combinacio-
nes de cimentacidén para una misma estructura como la de cajbn-
flotante parcialmente compensado y pilotes de friccién.

De acuerdo con el criterio A. L. Little, las cimentacio=~-~
nes profund .s son aquellas que pueden construirse:

a) .~ En excavaciones abiertas no ademadas
b) .- Dentro de ataquias

¢) .~ Con pilotes

d) .~ Con pilas

e) .- Con cilindros

£) .- Con cajones profundos
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En excavaciones abiertas. Es el caso tfpico de los cajo-
nes flotantes, que se construyen en &reas abiertas, donde
no existen restricciones de espacio en el perimetro de la
obra y los taludes de la excavacién pueden tenderse tanto
lo requiera la estabilidad del suelo. Deben llevarse en-
mente en todo momento los problemas constructivos relacio
nados con el suelo y el agua fredtica, tales como estabi-
lidad de taludes, bufamientos del fondo de la excavacién-
y abatimiento del ni&el fredtico principalmente.

Dentro de atagquias. Cuando no existe amplitud suficiente
para tender taludez, se emplean ataquias las cuales son -
estructuras temporales fabricadas ya sea con madera, con-
creto, acero o combinacidén de ellos. Se instalan alrede-
dor del &drea por excavar con la finalidad especifica de -
excluir el suelo y/o el agua. Cada ataquia tiene su pro-
pia fisonomfia y se califica su efectividad en la medida -
que mantiene la excavacién libre de desprendimientos de -
suelo y/o agua. En cimentaciones urbanos las ataguias --
mis conocidas son los tablestacas, de madera, de concretpo
vy de acero. Deben cuidarse en este proceso constructivo-
los problemas de falla de fondo, de empuje de tierras so
bre las ataquias, de troquelamiento, de abatimiento del -
nivel fredtico y bufamientos del fondo, principalmente.

Con pilotes.—- Es el tipo de cimentacibén profunda mis uti-
lizado en nuestro medio. Pueden ser prefabricados o for-
mados en el lugar, teniendo difmetros menores de 30.00" -
(76.00 cm) en el primer caso y menores de 24.00" (60.00 -
cm) en el segunde. Atendiendo a su funcionamientc pueden
ser de friccidn, de punta o mixtos y de control. En rela
cibn al material de fabricaci6n pueden ser de madera, con
creto reforzado (o preesforzado) en secciones circulares,
octogonales, ochavados, cuadrados, triangulares o hache,-
o de acero, en secciones H o I o mixtos, los cuales son -
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hincados, empujados, chifloneados o alguna combinacién de-
estos métodos.

Con pilas.- Se forman en el lugar con secciones transversa
les circulares, cuyo difdmetro es mayor de 24.00" (60.00cm),
€1 general son macizas. Cuando no hay agua freftica o - -
bien el flujo de agua en el suelo es pequefio, es el método
mds econfmico de cimentacifn profunda. Mediante procedi--
mientos constructivos sencillos se puede ampliar su base -
si se requiere., Hay dos métodos cldsicos para efectuar la
excavacifn, el chicago y el Gow., También pueden emplearse
perforadoras de gran didmetro tipo Benoto, Colweld, Watson,
Williams, etc., gque abaratan el proceso, y permiten la =~ -
construccién de pilas bajo el nivel fredtico en combina- -
¢ién con lodo bentonftico para estabilizar paredes. Algu-
nos sistemas permiten excavar mecinicamente la campana de-
la pila.

Con cilindros.- Su didmetro es mayor que las pilas pero me
nor de 10.00 ft (3.00 m), pueden ser de concreto o acero,-
en alguna época se hicieron de hierro fundido. Generalmen
te son huecos durante su colocacibn y posteriormente es po
sible llenarlos de grava, arena, boleos, etc. si las nece-~
gidades estructarales del proyecto asf lo requieren.

Cajones profundos.- Cuandc la profundidad del agua es dema
siado grande para emplear atagquias y las descargas estruc-
turales a la cimentacién son demasiado altas para emplear-~
pllotes o pilas, o cilindros, se emplean los cajones pro--
fundos. En general se construyen total o parcialmente fue
ra de su posicifén final y son arrastrados posteriormente -
(generalmente flotando) hasta ser colocados en la vertical
de su posicifn y a continuacién hundidos paulatinamente en
varias etapas hasta su apoyo final. En base a su procedi-

miento construct.ve puede~ ser cerrados, abiertos, neum&ti
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cos o monoliticos. Este tipb de cimentacifn es usual em--
plearlo en puentes con grandes claros y concentraciones —-
elevadas-de carga.

Como ya se dijo la cimentacibn por medio de pilotes se ha-
generalizado como solucién para el caso en que las cargas-
que transmiten las diferentes edificaciones al suelo son -
muy grandes, siendo insuficiente la capacidad de carga del
suelo de sustentacidn.

Los pilotes de punta son utilizados para transmitir toda -
la carga de las edificaciones al estrato del suelo donde -
se apoya la punta del pilote. Este tipo de cimertacifn --
tiene el problema de dejar a la estructura en su posicibn,
original cuando el estrato del suelo blando suwaciente a-
la estructura se ccmprime (por p&rdida de agua, etc.) =~ ~
creindose problemas de desniveles entre el nivel superfi--
cial del suelo y la estructura, agrietamientos de pisos en
las zonas vecinas a la estructura y fuerzas verticales adi
cionales, consecuencia de la friccibn entre los suelos - -
blandos y el fuste del pilote, que &isminuyen la capacidad
de carga de la cimentacifn. El cdlculo de la capacidad de
carga de estos pilotes debe incluir la reducci6én de capaci
dad provocada por estas fuerzas de friccién.

Los pilotes de friceifn son utilizados para transmitix la-
carga de la edificacifn a los diferentes estratos de suelo
que atraviesa el pilote por medio de la friccifn o adheren
cia que se presenta entre el suelo y el fuste del pilote.-
Este tip. de cimentacifn permite el edificio asentarse de-~
una forma m&s razonable conforme se asienta el suelo, aun-
gu: presenta el problema que cuando la punta estd muy cer-
ca de los estratos duros llega el momento en que 8sta se -
apova sobre dichos estratos quedando una estructura apoya-
da en pilotes de punta, en que ademis de los problemas men
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f

cionados con anterioridad para los-pilotes de punta, puede
aparecer el problema de desajuste con las ccndiciones con-
sideradas en el disefio. '

El pilote de control fué disefado por el ihgeniero Gonzi~-
lez Flores y permite a las edificaciones asentarse confor-
me se asienta el suelo blando y regula la verticalidad y -
uniformidad 'de dichos aserntamientos evitando con-ello la -
aparici6n de esfuerzos adicionales consecuencias de desplo
me de la edificacién.

1?.2.7 CAPACIDAD DE CARGA

Una buena parte de las tecrias desarrolladas tienen su ba-
se en hipStesis simplificatorias del comportamiénto de los sue
los y en desarrollos matemdticos a partir de tales hipStesis;-
en algunas otras teorfas, especialmente en las que correspon--
den a esfuerzos recientes, la observacién y el empirismo jue--—
gan un papel mucho mis importante. Se puede decir que todas -
las teorfas matematicas tienen como punto de partida la solu--
cién de Prendtl al problema de la identacién de un s6lido ri
gido en un medio continuo, semi-infinito, homogéneo e isbStropo
bajo condiciones de deformacidn plana; esta solucién, desarro-
llada en el marco de la Teoria de la‘Plasticidad, supone al me
dio rigido-pldstico perfecto. En general, conviene reducir el
problema a dos casos: la capacidad de carga de los suelos pura
mente "cohesivos" (c # 0, #§ = 0) y la de los suelos puramente-

"friccionantes" (c = 0, g # 0).

Teorfa de Terzaghi.~ Esta teorfa es uno de los primeros esg
fuerzos por adaptar a la Mecdnica de suelos los resultados de-
la Mecédnica del Medio Continuo. La teorfa cubre el caso méds -
general de suelos con cohesifn y friccién y posiblemente sea -
la teorfa mds usada para el cdlculo de capacidad de carga en -
el caso de cimientos poco profundos, o sea, agquellos en los =--
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gue el ancho de la base B es igual o mayor que la distancia -
vertil entre el terreno natural y la base del cimiento {(pro--
fundidad de desplante DE)' Terzaghi desprecia la resistencia
al esfuerzo cortante arriba del nivel de desplante del cimien
to, considerdndola s6lo de dicho nivel hacia abajo. El1 terre
no sobre la base del cimiento se supone gue s6lo produce un -
efecto que puede representarse por una sobrecarga g, donde g=
Y Df.

La expresif6n de Terzaghi es lo siguiente:

= 1 8 Ny e ]
q, = SN, + ¥D; Nq t 3B NT ~=- ‘¥1.;

donde:

q, = capacid:d de carga dltima del terreno

¢ = c¢ohesibn del suelo

vy = peso especffico del suelo

Df = profundidad de desplante

B = ancho del cimiento
N ,N_y Ny=coeficientes adimensionales que dependen s6lo del -

c’'"q
valor de @, 4ngulo de fricecifn interna del suelo y-

se denominan "factores de capacidad de carga" debi-
dos a la cohesidn, a la sobrecarga y al peso de sue
lo, respectivamente.

Segin la teorfa de Terzaghi lo anterior es para falla gene
ral. Cuando se presenta la falla local se tiene gue los valo-
res obtenidos anteriormente se alteran de la forma siguiente:

ct=%2c e 11.2

tan g' =

Wit

tan ¢ s=esme——== 11.3
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entonces:

=Z 1 ! l
9, 3 c Nc +¥D Nq +

N
-
oo
4
i
{
|
1
[}
[}
1
]
]
i
!
=
[
-3

£

Los anteriores se refieren inicamente a cimientos conti-

nuos, es decir, de longitud infinita normal al plano del pa--

pel, Para la capacidad de carga en zapatas cuadradas y circu

lares, Terzaghi propuso las sigulentes relaciones:
Zapata cuadrada

q, = 1.3 oN, + v De Nq + 0.4 ¢BN y~rommmm———— 11.5
Zapata circular

q, = 1.3 ch + 0y Df Nq + 0.6 YRN Y—cmmemaca— 11.6

La figura 11.1 es para obtener los factores de capacidad

A~}
ta
(=]
- 1400 Ty
A Al S CC R A B e =
LN N S e/ [ AWy
Nefe | TN N7 #= 449 Ny=260
| T I \zl‘ @= 48 Nyg=780
¥ V| L B e |
Va.ores de Ney Ng \\\ N ——{ volores de Ny
% i:m
!
B0 %0 40 30 20 10280 20 40 & 680

FIG., 11.1.- FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA PARA -
APLICACION DE LA TEORIA DE TSRZAGHI.
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de carga segdn Terzaghi.

Teorfa de Skempton.- Esta teorfa se usa generalmente para
suelos puramente cohesivos dadas las limitaciones de la teorfa
de Terzaghi para ellos. Skempton propone adoptar para la capa
cidad de carga en suelos puramente cohesivos una exportacién -
de forma totalmente andloga a la de Terzaghi, segGn la cual

g, =c¢ N, +yDy mmmmmmmme- 11.6

La diferencia estriba en que ahora Nc yva no vale siempre-
5.7, sino que varfa con la relacién D/B, en que D es la profun
didad de entrada del cimiento en el suelo resistente y B es el
ancho del mismo elementoc. En la Fig. 11.2 aparecen los valo=-
res obtenidos por Skempton para Nc en el caso de cimientos lar
gos y de cimientos cuadrados o circulares

° T
AR
s o |
0

7 / cmenTe LAt

c/ //
2 g pu

CWC. | LAK.

. sl — ez |84 5 q 0
p 0.2 6.7 | 58
2 4 X ABANER] —
< ors| 7.4 {62 b
© o | 7.7 | sa -]
w3 8| 81 | &8
o 2.0| aa | 70
I3 2.9] o8 | 72
o 2 5.0] 0.8 e
b 40) 20|78
< be.o} .0l 78

] ) 2 3 '; 5

RELACIm—a-

FIG. 11.2.~ VALORES DE N. SEGUN SKEMPTON, PARA
SUELOS PURAMENTE COHESIVOS.
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Teorfa de Meyerhof.- En la teorfa de Terzaghi no se toman
en cuenta los esfuerzos cortantes desarrollados en el suelo --
arriba del nivel de desplanza del cimiento. El suelo arriba -
del plano de apoyo se toma en cuenta solamente comu una sobre-
carga perfectamente flexible, pero no como medio a través del-
cual puedan propagarse superficies de deslizamiento o en el --
cual puedan desarrollarse resistencias al esfuerzo cortante, -
Esta hipftesis es tanto m&s alejada de la realidad cuanto mis-
profundo sea el cimiento considerado. Esta teoria supone una-
superficie de deslizamiento con la que falla el cimiento cerca
no a una espiral logarftmica.

La expresifn a la que llega Meyerhof, uene la forma mate
mitica de la ecuacién original de Tex:zaghi

L 1 S .
q, = ch +y Df Nq +‘5Y B Ny 11.7
1000 I —
s CIMIENTO SUPERFICIAL " P
LARGO {D<B) v; Z
~—— - CIMIENTO SUPERFICIAL s Vi
CUADRADO { D<8B) L P
=m=—~=PILOTES( D/BM-10) [ 7 ; /
< Z . o
[ ’/ 7 /'
S / VoA
© 1/ L1 2
100 - —4
w [4
o Y [l
' I
e Ne |7 Z
Q "’
] ,’)’ - { (
& 1 SRVl
- >
© L Ne /// /’( Y 7
7 s 8
W J’ 1 )6 ya
I i el N V2 / 4
: 4
n [ — 1~ Ny 17 A7
w
g8 )27 4V/4
P ,'
:&j ,4/ N# //
P Y
/
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!

o° [{old 20° 30° 40°
ANGULO DE FRICCION INTERNA ¢

FIG. 11.3.~ FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA
PARA CIMIENTOS SUPERFICIALES Y
PILOTES (CRITERIO MEYERHOF 1963)
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A continuacibn se presenta un breve resumen en el cual se
vierte la opinién respecto al campo de aplicacifn prdctica de-
las diferentes teorfas de capacidad de carga atr&s mencionadas.
El criterio para sefalar a una teorfa como apropiada para un -
caso dado obedece tanto a la ccnfiabilidad de la teorfa en sf,
de acuerdo con los resultados de sus aplicaciones précticas, -
como a la sencillez de su aplicacidn. '

a).~La Teorfa de Terzaghi es recomendable para toda clase
de cimentaciones superficiales en cualguier suelc, pu
diéndose aplicar con gran confiabilidad hasta el limi
te Df_<_'ZB.

b).-La Teorfa de Skempton es apropiada para cimentaciones
en arcilla cohesiva (@ = 0}, sean superficiales o pro
fundas, incluyendo el cdlculo de capacidaa de carga -
en pilotes y cilandros.

¢) .-Puede usarse la Teorfa de Meyerhof para determinar la
capacidad de carga de cimientos profundos en arenas y
grava, incluyendo cilindros Q pilotes, aungue ejer- -
ciendo vigilancia cuidadosa, ya que en ocasiones se -
ha observado que proporciona valores muy altos con --
respecto a los prudentes.

11,3,-SELECCION DEL TIPO DE CIMENTACION

Conocidas las diferentes alternativas de cimentaciln que-
pudieran resolver el problema gue nos ocupa y dado que el peso
unitario medio de la estructura es de w = 9.242 Ton/mz, 6.00~
Ton/mz, se desplantari a una profundidad D = 2.30 m> 2,50 m,~-
utilizando una placa continua de cimentacian rigidizada por ~-—
contratrabes en los ejes de columnas.

Pebido a que no existe simetrfa de cargas en la estructu-
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ra, es de esperarse que exist?n excentrlcldades tanto en el -
sentido denominado de las X (e ) comoen: el Y. (e ), en la su-
perficie que ocupard la c1mentac16n del‘edlficic !

En las figuras 11.4 a 11.6" se muestran las solicitac10--
nes de servicio de la cimentac16n y

'nFl se deter-
miné la excentricidad que existe en?qm

1a,¢9ndl-
cién critica de disefio para carga verti{ esults ser-
la de CM + CV. ' : ‘ S

Como la planta baja se usard como estécionémiéntbfdél -
edificio, habrd que disefiarse la losa para tal efecto, consi-
derando que se contard en la cimentacién con doble losa, una-
superior que serd la superficie de rodamiento de los vehfcu--
los y otra inferior que seri la que esté en contacto con el -
terreno de desplante, distribuyendo a &ste las cargas de la -

estructura y el peso de la cimentacibn.

Peso propio de la losa superior:

Losa de 17.00 cm 408.00 kg/m?
Acabado 10.00 kg/m®

“C.M 418.00 kg/m?

CONDICION DE CARGA ESTATICA

Wo = 1.4 CM + 1.7 CV
= (1.4 x 418. 00 + 1.7 x 150.00) kg/m
= 826.20 kg/m

Wo = 826.00 kg/m

carga que se transmitird a las contratrabes de cimentacidn se
gldn sea el 4rea tributaria que les corresponda.
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Calculo de momentos:

- 1(550.00) + 887.00 (1150.00)
h) =
my
= 00) "+ 237.40 (€91.00) + 514.00
: ‘14‘;'00-[i__('1661f.00) + 237.40 (2015.00) +
"399.9¢ +7286.70 (2706.00)
IMy = 3 §91.228.00

Calculo de coordenadas:

DA X,
£ = iy “3i

zwiy

3 891 228.00
2876.00

.
i

1353.00 m

L
n

13.53 m
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1 763 430.00

2876.00
y = 613.15 cm
Yy = 6.13 nm

El cilculo de la cimentacién de la estructura que se estu
dia se hard a partir de las cargas acumulativas que reciben --
las columnas que se desplantan en el propio nivel de la cimen-
tacién cuyo valor serd la suma total de las cargas gue obran -
en todos los pisos del edificio.

De acuerdo con el resultado obtenido a partir de la Fig.-
11.7, se tiene una excentricidad entre el centro de gravedad -
de las cargas y el centro de gravedad del drea de la placa de-
cimentacién, siendo éstas, las siguientes:

L
=X _a  mcameem————
eyc 3 ey 11.8
L
= x D A e Y -
exc R 2 oy 11.9
por lo tanto: ‘
S usom
eyc,-,ff-——r— - 6.13-m
=5.75m - 6.13 m
eyé = 0,38 m(en términos absolutos)
_.27.06 m ’
vexc = = - 13.53 m
=13.53 m - 13.53 m
e = 0.00 m

Xc
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De lo anterior se ve gue existe una excentricidad de 38.0
cm en el sentido Y de la estructura.

11.3.1.~ CALCULO DEL LASTRE PARA EQUILIBRAR LOS CENTROS DE
GRAVEDAD DE LAS CARGAS Y EL AREA.

Se considerarin dos cisternas con una capacidad de 20 00.0
litros cada una (una para servicios generales y otra para con-
tra incendio) y un 4rxrea lastrada cuyas dimensiones se marcan -
en la Fig. 11.8, por lo que en suma, se tendrdn dos cargas P, -

1

(cisternas) y P, (drea lastrada) cuyo momento equilibrari el -

2
momento ocasionado por la excentricidad eyc, cuyo valor es

ye y ye

entonces:

por 1o”que;Lav§¢ﬁéé§q';§' éﬁento;queda definida como

'2.79 P = 1092.88 Ton-m

P = 1092.88 Ton~m
2.79 m

P = 391.71 Ton

cantidad que descontada en peso igual al de las cisternas de-
20.0 m3 cada una, se tilene:

P = 391.71 Ton- 2(20.00 Ton)
P, = 351.71 Ton -
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esta dltima cantidad se tendra que alcanzar con el drea lastra
da. El valor del 4rea A, es

A, = 132.44 m*

La carga del lastre por metro cuadrado de superficie debe

ri ser igual a

r _ 351.71Ton _ 2
K, = 132.44 @z = 2:66 Ton/m

Si el lastre que se utiliza es tierra consolidada producto
de la excavacién para la cimentacidén, cuyo peso volumétrico es-—

de 1.800 ton/m3, el espesor del lastre seri:

Pr
h e
Y del lastre

2
h = 2.66 Ton/m

1.80 Ton/m3

1.48 m

o
it

11.3,2.-FATIGA DEL TERRENO

Serd la “elacién entre el peso total de la estructura més
el lastre y el &rea de la cimentacién. Para el caso que Se es

tudia, “enemos:

1
t A

P+ P, + P2
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(2876.00 + 40.00 + 351.71) Ton
11.50 (27.06) m?

13267.71 Ton
311.19 m?

2]
[

10.50 Ton/m2 .

El valor de la fatiga del terreno ser& el que decida el -
tipo de cimentacidSn que debe proyectarse ya que si est& afuera
d. la capacidad de carga del suelo, no seré 9031ble calcular - :“
una cimentacidn por superficie. s

Si el valor de la fatiga del terreno es superior al de la
capacidad de carga del suelo, se podrd todavia pensar en una =
cimentacién combinada por flotacifn o substitucién y por supexr
ficie. Para este caso la capacidad de carga del suelo estard-
dada por su resistencia al apoyo o compresidn directa mis la -
carga por metro cuadrado que sustituye al volumen del terreno-
excavado hasta llegar al desplante de la cimentacién, carga -=
que se calculari con la expresién

£ =y Dy  mememmemee 11.11

vol. exc.
donde:

= ; 2
fvol exc. =~ beso del material excavado (Ton/m<)

y = peso volumétrico del material que se va a
excavar y a sustituir (Ton/m3)

Df = profundidad de desplante de la cimentacifn
{m}.
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Con esta misma expresién se podr& calcular la profundidad
de la excavacifn que se requiere para gue no se exceda la capa
cidad de carga del suelo.

En el caso que lo anterior suceda, se pensarfa en una ci-
mentacién mixta, ya sea con pilotes trabajando por friccifn o-
de punta hasta una profundidad necesaria para encontrar la ca-
pa resistente del terreno que permitiera soportar las cargas -
del edificio.

Los datos necesarios para las capacidades de carga del --
suelo a diferentes profundidades estdn dados poxr un estudio de
Mecdnica de Suelos.

El dato de Mecdnica de Suelos gque se ha propolcionado pa-
ra la capacidad de carga del terreno en qgue se desplantard edi
ficio por construir es de

- 2
9dm = 7.60 Ton/m

De acuerdo con la exposicién anterior y paxa el edificio-
que se proyecta, es necesaria una cimentacién compensada, dado
que la fatiga del terreno ocasionada por las caxrgas del edifi-
cio es mayor que la capacidad de carga del mismo. La reaccién
neta del terreno se calculard considerando el peso propio de -
‘a losa de cimentacifn inferior por unidad de superficie, res-
tando su valor al de la capacidad de carga del suelo. Conside
rando un peralte total de la losa igual a 30.0 cm, se obtendrd
entonces:

Capacidad de carga del suelo = 7.60 Ton/m2
Peso propio de la losa de cimen-~ -

tacién 0.30 m (2.40 Ton/m3)
Reaccifn neta del terreno

_0.72 Ton/m?

6.88 Ton/m2

1
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fatiga .del terreno = 10,50 Ton/m2

Diferencia entre la fati
ga del terreno y la fati
ga neta ’ = 3.62 Ton/m2

profundidad de la excavacidén para el desplante de la cimenta--
cién:

£ -q
D = vol.exc. net = __ . ._. 11.12

Y mat

entonces

. 10.50 Ton/m? - .88 Ton/m® -
~1.80 Ton/m3 k

- 3,62 Ton[m2

1.80 Ton/m3

(=]
]

2.00 m

11.4.-PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA A BASE DE UNA RETICULA Y SU
SOLUCION GENERAL DESPRECIANDO LA RIGIDEZ TORSIONAL DE-
LAS TRABES.

La solucifn analftica de una reticula de cimentacifén for
mada por trabes solidarias a la losa de cimentacién, o bien =~
solidarias a la losa de cimentacién y a la losa de sétano o -
planta baja, da lugar al planteamiento de un ndimero grande de
ecuaciones lineales dependiendo este ntmeroc de los grados de-
libertad de la retfcula, o lo gue es lo mismo del ndmero de -
nudos que forman la reticula. El ndmero de ecuaciones del -~
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sistema dependerd también del método de andlisis escogido, es-
to es para una retfcula constitufda por el mismo nGmero de nu-
dos, podrin usarse varios métodos de andlisis, pero no en to--
dos ellos se tendrd un sistema con el mismo ndmero de ecuacio-
nes., Desde este momento podemos decir que debe escogerse uno-
de los métodos de andlisis cuya solucifn dé lugar a un nGmero-
menor de ecuaciones simult&neas.

Para la aplicacién y discusién del método de andlisis que
vamos a estudiar en adelante tomaremos en cuenta los siguien--

tes aspectos::

lo.- La retfcula estari formada por dos sistemas de trabes or-

togonales entre sf.

Esta condicibén se establece para evitar que las trabes en
un sentido influyan por flexifn en el andlisis de las tra
bes en el otro sentido, procediendo de esta manera pode--
mos analizar la retfcula primero en un sentido y luego en
el otro.

™

FIG., 11.9
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20.- El andlisis de una retfcula es realmente un problema en -~
el espacio, para da.nos cuenta de ellc hagamos el diagra-
ma de cuerpo libre de un nudo cualquiera de una retfcula.

Y
Q" Vu-z Ta-2
Va-
(B : Mo.2
] }
Ta-| | : Ta-3
! N
! J
M !
-1 Ma.3
/
To-4 Vo.3
My.4
z ° Va-4
FIG.~ 11,10

Refiriéndonos a la figura 11.9 supongamos que hacemos el
diagrama de cuerpo libre del nudo "a". La notacifn que vamos
a usar en lc Fucesivo para las fuerzas cortantes y para los -
momentos flexionantes serd la siguiente:

Estos dos elementos mecdnicos irdn acompaifiados de dos --
subfndices, el primero indica el nudo en que se deseen obte--
ner dichos elementos y el segundo indica el nudo inmediatamen
te contravio a 81, por ejemplo si estamos analizando el nudo-
"a" tendremos que los nudos inmediatamente contrarios al nudo
"a" son los nudos 1, 2, 3 y 4 como se ve en la figura 11.9,--
para ipndicar los elementos mecdnicos en el nudo procederfamos
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en la forma indicada, esto es:

Para la trabe a-1 la fuerza cortante en "a" ge indicarfa
Va-l, para la trabe a-2 la fuerza cortunte en "a" se indica--
rifa Va-2 y asi para las trabes a-3 y a-4 restantes.

En iqual forma harfamos para los momentos flexionantes y
para los momentos de torsién; para la trabe a-1 el momento --
flexionante serfa Ma-l, para la misma trabe el momento de tox
si6n seria Ta-l y asi para las demds trabes. En general en -
el nudo puede o no actuar la fuerza vertical Qa.

Los elementos mecinicos (M, V, T) que apurece en la figu
ra 11.10 y que mantienen el nudo en equilibrio son acciones =
de la barra sobre el nudo (BsN), o sea estos elementos son =~ =
fuerzas interiores que deben estar equilibradas por la fuerza
Qa que actla en el nudo, o bien deben estar en equilibrio en-
tre si; gque es cuande el nudo no act@a ninguna fuerza Q.

La condici6n indispensable que debe cumplirse en una re-~
tfcula es que esté en equilibrio estdtico, veamos por ejemplo

una reticula cualquiera, fig. 11.11.

Indicando I Mx momentos en el sentido "x", andlogamente L Mz
momentos en el sentido "z". La condicién de equilibrio debe-
cumplirse para cualquier diagrama de cuerpo libre gque se ha-
ga en la reticula ya sea aislando un nudo o bien haciendo una
seccibn transversal en cualquiera de los dos sentidos, o en -~
los dos a la vez. '

Hagamos el diagrama de cuerpo libre para una seccibén A -
de la retfcula indicada en la figura 11.11l., teniendo enton--
ces a ia figura 11.11.1.



FIG. 11.11.-
La condicién indispensable que debe cuinpiii:"'s'é es:

IF, =0

Y
(EFx =0
EMZ'= 0
9 ‘ o,l 091 °|31
1 = /'9 13
Q Qg °|o Qg
/|4
Vz 3 Ve.- V|o—n |4 15
D lO
Mz - M|o " M|4 15

FIG.- 11.11.1.-
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Como indfcamos antes deben cumplirse las condiciones de-
equilibrio esto es:

IFy = 0 IM_, = 0 IM, = 0

Podemos hacer también dos secciones transgversales por ==
ejemplo la A y la B el diagrama de cuerpo libre quedard: fig.
11.11.2,

14

_.'°€'_3'1_u__ _}éf".”’_._@

FIG.- 11.11l.2

Para este cuerpo libre deberd cumplirse que:

veamos ahora el equilibrio del nudo "a" segdn la figura 11.11
como hemos dicho en el nudo deben privar las condiciones de -
equilibrio esto es:

Epyso EMx_=O 2M2=0
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aplicandec la primera ecuacifn se tiene:

-0, + Va-1+ Va-3 + Va-4 + Va-2 = 0 (sentido y)
aplicando la segunda se obtiene:

Ma—4 - Ma-2 - Ta-1 + Ta—3=0(sntido x)
y de la ecuacién tercera tenemos:’

Ma~l - Ma-3 - Ta-4 + Ta-2 = 0 ' (sentido z)

como vemos en las ecuaciones de equilibrio aparecen los momen-
tos de torsibén de las barras scbre el nudo. De esta manera ve
mos que en el equllibrio del nudo en un sentido influyen las -
trabes del otro senticdo por medio de la torsi6n.

Para simplificar el problema supondremos que para el and-
lisis despreciamos los efectos de la torsibn, esta condicidén -
puede hacers~ en virtud de que para un giro en el nudo el mo--
mento que toma por flexifn la trabe es mucho mayor que el mo--
mento que toma la trabe en el otro sentido por torsibn, ya que
la rigidez a la flexifn es mucho mayor que la rigidez a la tor
sibn.

Aplicando la condicién precedente las ecuaciones de equi-
librioc pueden simplificarse de la manera siguiente:

-Qa + va-1 + va-2 + vVa-3 + va~-4 = 0 (sentido y)
Ma-4 - Ma-2 = 0 (sentido x)
Ma-1 - Ma-3 = 0 (sentido z)

En estas condiciones el andlisis de la retfcula podri ha-
cergse en cada uno de los dos sentidos independientemente.
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3o.- Los claros entre nudos para cada uno de los dos sen
tidos podrdn tener una longitud diferente entre sf.

40.- Para el andlisis de las defcrmaciones despreciare--
mos los efectos deformatives de la fuerza cortante., Esto es-
supondremos que tanto los giros ¢ de los nudos como su despla
zamiento n (sentido y) son originados Gnicamente por la ac— -
cibén del momento flexionante.

50.~- Despreciaremos asimismo, los efectos deformativos -
gue pueden ocasionar las losas tanto de la cimentacién como -
la de s6tano o planta baja.

60.~- Supondremos que el material con que estdn construi-
das las trabes es homogénec o sea el m&dulo E de elasticidad-
es constante e igual para todos los elementos de la retfcula.

70.- Es condicién necesaria que las trabes trabajen en -
un régimen eldstico lineal para qgue pueda cumplirse el princi
pilo de superposicibn de causas y efectos.

8o.- Los momentos de inercia de las trabes puedan ser di
ferentes entre sIi.

90.~ Consideraremos que las fuerzas que actdan en lcs nu
dos son paralelas al sentido "y" y gque pueden tener cualgquier
magnitud y diferentes sentidos con tal de gue se cumplan las-
condiciones de eguilibrio. Es pertinente aclarar que el ang-
lisis de ia retfcula para fuerzas verticales aplicados en los
nudos de la misma, es una condicifén a la que se puede llegar-
siempre de la manera siguiente:

Supongamos una retfcula cargada con un sistema de fuer—-
2as cualesquiera perpendiculares al plano de la reticula; ade
m&s este sistema de fuerzas deberd cumplir con la condicién -
indispensable del equilibrio.
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La reticula en cuestién es la que ilust;:a la figura 11.12

¢ FIG.- 11.12

Para llegar a la condicifn de fuerzas aplicadas en los nu
dos debemos hacer una etapa previa que consistird en colocar -
apoyos ficticios en cada uno de los nudos que forman la estruc
tura lo cual dard origen a fuerzas ficticias So-n (NgB).

Fig.
11.13
S4.0 S7-0
\@ 4&// 10
i 4 X
s 4 7
Py 5.0 /Sg.
si-o §F ACHE L7
hyl 3 10-0
Qp L] 8 il
Sa.
2-0 Sin-0
Qo
3 9 12
S3.0 Ls-o Ls-o an-o
2

FIG.- 11.13
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Con la estructura f£ija linealmente con los apoyos ficti-
clios procederemos a equilibrar angularmente la estructura por
el método de Cross como hemos explicado anteriormente dicho -
equilibrio angular lo hacemos para cada uno de los dos senti-
dos despreciando la rigidez a la torsi®n en las trabes. Vea-
mos por ejemplo la trabe 2-11 Fig. 11.14

Vi
2 Wy 5 8 1
IAAAMAIRANAAARAS SENTIDO X-X

ANEEV-Y A

L(z-o)x 5(5-0) S(g-0)x Lm.ou

lsiz-on Ms wg IS'( 1.0
| TN ATY | ¥
T

Ss-om ' Ste-oi

vt Vi Vi M| Vta \]

2 ) e 1l

Lr(a-on L«s-o)- Ln(a-oh L H(N-0)x

FIG.- 11.14

Haciendo el equilibrio de fuerzas se tiene:
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Se(2-0) = Ve Ses-00x T Ve * Ve giSe(s-0), T

Ve

Ves * Veq 7 Sg(110) x °

Igual procedimiento seguirfamos para todas las trabes del
sentido z y para todas las trabes del sentido x en esta forma-
los valores de las fuerzis ficticias podr&n obtenerse de la si
guiente manera: '

= + e Eg g
Sg-0 = Seg-00x * Se(g-01z; S5m0 " Se(s-orx T

St(5-0)z

y asi para todos los apoyos ficticios. Si existieran fuerzas
en los nudos, la fuerza resultante en el nudo serfa:

- 8 Q

Pnudo nudo~0 ~ nudo

la condicién de nudos sujetos linealmente no es la situacidn-
real de la estructura las reacciones Sn-0 o On son ficticias;
para llevar a la retfcula su condicifn real tenemos gue anu--
lar el sistema de reacciones ficticias haciendo actuar en los
nudos de la estructura fuerzas colineales, de la misma magni-
tud y de sentidos contrarios a las fuerzas ficticias; de esta
manera restituimos a la estructura a sus condiciones reales =
de trabajo. El sistema de fuerzas contraficticias que obran-—
sobre los nudos de la estructura debe ser un sistema en equi-
librio.

Para ser congruentes con la notacién hasta ahora usada -
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convengamos en llamar:

-51- 0 = Q1, -8 -'S = Q etc.

3-0 - 9
en donde (-Sn_o) son las fuerzas contraficticias.
La retfcula quedarfa finalmente con el siguiente sistema

de cargas, sistema que debe cumplir con las condiciones de ~-
equilibrio. Fig. 11,15

[-]
(] .
u .
9
o
(2]
m
0 N
@ o
© :
©
)
~
2 4
<
L} n
o o

FIG.- 11.15

En esta forma llegamos a la condicibn de fuerzas parale--
las aplicadas en los nudos que es la condici6n de las retfIcu-~
las que estamos estudiando.

Por el método de la deformacién como veremos mds adelante
no es necesario que las fuerzas estén aplicadas en los nudos =
gino que la retfcula puede analizarse con el sistema de fuer--
zas exteriores con la Gnica condicifn de Jue el sistema de - -



348

fuerzas esté en equilibrio, por lo tanto por este procedimien~

to no necesitamos de la primera etapa explicada anteriormente.

"El sistema de fuerzas aplicadas a la retfcula, o en los-
diagramas de cuerpo libre de la retfcula debe ser un sistema -
en equilibrio" el objeto de esta insistencia es hacer recalcar
que para el cdlculo de los elementos de esfuerzo o de los ele-
mentos de deformacién en una estructura cualquiera &sta debe -
mantenerse en su posicién de equilibrio ya que de otra manera-
el andlisis de la estructura serfa dinfmico situacién &sta que
no es la de las edificaciones.

10.- Para la aplicacién prdctica del método de andlisis -
que vamos a proponer se considerard que en general la cimenta-
cién trabajard independientemente de la superestructura, esto-
es que para el andlisis de la cimentacifn se considerard que -
las cargas de las columnas actian como fuerzas concentradas --
aplicadas en los nudos, y para el anilisis de la estructura se
congideran las columnas empotradas en los nudos de la reticula
de cimentacidén, esta condicifn puede cumplirse con suficiente-
aproximacifn ya que las trabes de cimentacidn son mucho mds rIl
gidas que las de las columnas.

11.- Para el anilisis de la estructura de cimentacién que
se va a estudiar consideraremos que la presifén de contacto en-
tre la cimentacién y el terreno es uniforme.

Estudiemos a continuacién el método para la solucién de -~
la reticula.

11.4.1.- METODO DE LA DEFORMACION

Aplicando la ecuacién normal de la barxa plana pueden ob-
tenerse las expresiones de los momentos en los extremos de una

barra asf como las fuerzas coxrtantes en dichos extremos en fun
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cibén de los elementos geométricos de las barras. Dichas expre
siones aplicadas a una barra de eje recto son las siguientes:

lo. Barra con apoyos eldsticos en sus extremos.

=
=
i

<
s

En estas expresiones K es la rigidez de la trabe y vale S
y ¥ es la tangente del dngulo de giro del eje de la pieza esto
eg:
-A
{n2 -n1)
¥= tan Y5 = = = S
£ L2

y ME son los momentos de empotramiento.

Para valores pequefios de la rotacifn el &ngulo puede apro
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ximarse a la tangente.

20.- Para el caso de barras con un extremo articulado o-
libremente apnyado y el otro un apoyo el&stico las expresio--
nes que dan los momentos de BgN asi como las fuerzas cortan-
tes también de BgN son las siguientes:

- 3 EK (62 )

como ya habfamos anticipado, en la aplicacién de este procedi-
miento de anilisis no necesariamente todas las cargas que ac--
tGan sobre la retfcula deben estar concentradas en los nudos =
de la misma. En el caso de una reticula de cimentacién el sis
tema exterior de cargas gue obra sobre la retfcula esti com- -
puesto por las cargas que transmiten las columnas a la retfcu-
la aplicadas directamente en los nudos de la misma y por el ==
sistema de fuerzas que ocasiona la presién de contacto entre -
la estructura de cimentacién y el terreno.

Una retfcula de cimentacifn podrfa ilustrarse como lo in-
dica la figura 11.17



T 8 L
Py Ps Py Pl Py X
1 | 5 ) 3 T2
N
P Pe Plo| Pl Pe,
A o 6 18
P 7 " IS Pa
3 7 i 5 19
4 Fa Pa 12 16, Py
2 8 12 16 20
4
FIG.- 11.17

Para que la reaccifn del terrenoc sea uniﬁormemente repar
tida es necesario que el centro de las fuerzas paralelas P pa
se por el centro de gravedad del drea. 2

El sistema de cargas P y la reaccién del térréﬁo.débén -
estar en equilibrio debiéndose cumplir:

para visualizar bien el procedimiento hagamos el diagrama de~
cuerpo libre de un nudo, indicando en &1 los elementos de de-~
formacién. '

Analicemos por ejemplo el nudo 10 de la figura 11.17 te-~
niendo a la fig. 11.17.1-

Segin este esquema en cada uno tendrfamos tres elementos
de deformacibén que son.
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FIG.- 11.17.1

Hagamos ahora el diagrama de cuerpo libre del mismo .udo,
indicando en &l los elementos mecdnicos M y V. Fig. 11.17.2

Yio-e P Vouta, -7

’/
”na-s( )MIO-M
Mu).g(- )"lo-ll
Vio-e Vot

‘\Z. .
FI .- 11,17.2
BEste sistema debe estar en equilibrio, aplicando las con-
diciones de equilibrio tendrfamos: ’

IM, =0 zMz=0 zz-‘y=0

M + MIO

10-6 -14 =07 Mg 11 Mo-9™% Vip g * Vigrd * Vieers * Vipo B0 T

(1) (2) (3)
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Ahora bien, segfn las ecuaciones A 8 B tanto las fuerzas-
cortantes V como los momentos M pueden calcularse en funcién -
de los elementos de deformaci6n ¢ y ncomo en cada nudo exis--
ten tres elementos de deformacién y pueden plantearse tres - -
ecuaciones que los contengan, el problema queda algebrdicamen-
te resuelto. Apliquemos este proceso al nudo 10, segfn las --
ecuaciones A se tiene: (Expresién A') siguiente:

N10-T6
M = Mg - 2K (B - W -3 ——)
10-6 10-6 0-6 6% 10x 210"6
Mo N14
M = ~2FR, (B, - 2§, -3 )
10-24" My T10-14%1ax T #r0x oy
Mo~ M1
M =M - (g - Zg -3 ——— )
10-11 ¥y 1,7 FFaonPuz ~ Pae. To-11

- 3Kyg g Wy, . N0-T0)

M = M,
10-9
10-9 Li0-5
6510-.6 Mo - M6
v ==, + @,. +¢ -2—=———2
10-6 ~ Ejpg  Lygs 10~ “ey 210-6
61014 n10 -N14
v = + —— (@ + ¢ -2 ——=)
10-14 TBjpqq  figo14 0 M0X T f10-14
v = V] + 6530-11 -p MO -Ta1 |
10=it Eon Iy Pro0 ¥ f11z" 2 Tgp g
EK Mg N
Vipy =V +3£ 109 (g - Llo 9,
- Eio-9 10-9 10-9

Sustituyendo estas expresiones en las ecuaciones se tiene:
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5 110-Tg
Me10-6 ~ %06 Pox = Prod) 3 Ty o %1010 7 Fa0-24
o e B  h"7 n' . e
gy a0 - Mgl
'G14x - 2 ngx 3 Ly ) 0

6
o2 P06

"Eyg6 " Tioe tox T Pex 7!

v S10-11,

60-14 S AUTIESL VIS S
10-11 7 2y oy

(. +8 -2 )+
£10-14 10x 14x : £10_14

3 EK
M)-o-v + 10-9

( + g -2 ———
P10z * P11z L1011 E10-9 £10-9

N1p -Ng
B0z - T

Un sistema de ecuaciones como &ste puede plantearse en ca

=Py =0

da uno de los nudos, dado que en cada uno de los nudos se plan
tean 3 ecuaciones, el nGmero total de ecuaciones gque hay gue -
resolver pa.a encontrar los elementos de deformacién -
ser& 3n siendo n el ndmero de nudos.

En el caso de la retfcula de la figura 11.17 el ndmero de
ecuaciones a resolver seria 3 x 20 = 60 ecuaciones.

Encontrados los valores de & @z y npara cada unc de los -
nudos, valuarfamos los momentos y las fuerzas cortantes en los
extremos de las barras por medio de las expresiones A' con lo-
que quedarfa resuelto el problema.



355

La planta de la cimentacién indicada en la figura 11.17,-
es la correspondiente a un edificio comin y corriente y tiene-
20 columnas, si para este edificio de relativamente pocas co--
lumnas se necesitan resolver 60 ecuaciones (sistema verdadera-
mente imposible de resolver en un tiempo prudente) que se dird
para un edificio de 30 6 40 6 mds columnas.

El tropezar con esta dificultad nos obliga a emplear - -
otros procedimientos mds accesibles.

11.4.2, METODO INDIRECTO

Para aplicar este método en una retfcula de cimentrFcifn -
necesitamos efectuar dos etapas, la primera de ellas consisten
te en suponer que los nudos de la estructura estén impedidos -
de movimientos lineales; con la condicién de nudos fijos li- -
nealmente analizarfamos las trabes de la reticula como contf{--
nuas, en esta forma encontrarfamos las reacciones R de las tra
bes continuas en cada uno de los nudos y para cada uno de los-
sentidos. Encontradas las reacciones R (BxN) entrarfamos a la-
2a. etapa que consistirfa en estudiar a la reticula como un ==
sistema deformable cargada con las fuerzas P~R = Q.

El sistema de fuz2rzas P-R debe estar en equilibrio y debe
mos verificar que:

LFy = o tM =20

clarc est& que no debemos esperar que las condiciones de equi~
librio se cumplan en un ciento por ciento ra que el grado de -
aproximacibn com@n utilizado en la prédctica no es tan grande -
como para que esto suceda, pero puede llegarse a una éproxima-
cién suficiente.

Apligquemos estas ideas a la reticule que ilustra la figu-~
ra 11.17.
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Claro estd que para que la reaccién del terreno sea unie--
forme es necesario que el centro de fuerzas paralelas de las -
columnas coincida con el centro de gravedad del 4rea de la ci-
mentacién,

Verificada o corregida esta condicién debemos encontrar -

la reaccién uniforme que obra en la cimentacién, esto es:

= LIB__
P = TArea

Con la reaccifn "p" uniformemente repartida ya podemos -~
calecular las trabes ¢omo continuas; veamos la condicibn de car
ga por ejemplo para la viga 3-19. Fig. 11.18.

] b [ d
Ra.on  Rir-on Rion Ruus-on Rus-oix
o

FIG.-~ 11.18

El andlisis de la viga continua lo efectuarfamos por el -
método de Cross, obteniendo al final de su aplicacién las reagc
ciones R(n-o)x en los apoyos. La condicién de carga de la ~--
trabe 9-12 quedarfa Fig. 11.19.

y ¢ 1t o409 1
t —t ?
Re.on  Ruo.o:Pnoz Bliz-02

&y ,
9\/"\/'\/'2 FIG.- 11,19
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El an&lisis de esta trabe lo harfamos en forma semejante
a la anterior, en esta forma obtendriamos los valores de -~ -

R(n-o)z Para obtener la reaccibn total R, _, en cada nudo su
mariamés las reacciones R(n—o)x Y R(n—o)z correspondientes a
cada uno de los sentidos, por ejemplo el nudo 11 R11_0=
Ri11-o)x * R(11-0)z.

La condicidn real de la estructura no contiene las fuer-
zag ficticias R _o+ Por lo tanto para restituir a la retfcula
a su condicibn real de trabajo tenemos que aplicar en cada nu
do fuerzas contraficticias, de la misma magnitud pero de sen—

tidos contrarios esto es, fuerzas (-Rn_o).

Hemos sustituido pues el sistema reactivo uniformemente-—
distribuido por un sistema reactivo constituido por fuerzas -.

concentradas en lcs nudos de la estructura.

La figura 11.20 ilustra la disposicién de las cargas so-

bre los nudos de la estructura.

g e e W
p| /T Lp/] L/‘ /1“!30/]“17-0

Le

l/lnz 0 l/r/lﬂeo _|/1Rlo /; /‘RM-OI/IQ Rig.0

Iz rs Izo
R4.0 Ra 0 Ro.o g0 'Rao0

z Fig. 11.20.

En esta forma ya podemos valuar las fuerzas P-R = 0 con -
lo cual entrarfamos a la 2a. etapa. Fig. 11.21.
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z FIG.- 11.21

No podremos seqguir adelante sin antéslVérificar que:se -
cumplan con suficiente aproximacién las condiciones de equili
brio. '

=0

>

La solucién de la reticula cargada con las fuerzas Q la-
harfiamos en tantas fases como nudos tiene la retfcula, proce-
diendo de la manera siguiente:

Suponemos todos los nudos de la reticula descargados - -
axcepto aguel gque sea motivo de an&lisis, en dicho nudo apli-
camos una fuerzaQn_n que produzca un desplazamiento unitario,
en los nudos restantes (d:scargados) colocamos apoyos ficti--
cios que tendrdn reacciones Qm_0 en esta forma irfamos desalo
jando todos y cada uno de los nudos de la retfcula y obtenien

0o en cada fase las fuerzas et ue se -
a Qon ; Qm_m; Qr_r, < q
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provocan con un desplazamiento unitario en el nudo estudiado,
obtendrfamos asimismo para cada una de estas fases las fuer--
zas etc, ica-

Qn—m’ Qn—n’ Qr-n provocadas por las fuerzas aplica
das en los nudos para cada una de las fases.

Al final del andlisis de todes las fases, en cada nudo -
deberin cumplirse las condiciones de equilibrio esto es:

Py =0 ; 0O + = 0

D) A
n Qn-i i
Siendo n el nudo considerado e 1 la fase.

Una ecuacién como &sta se puede plantear en cada nudo, el
chtor Ai es el coeficiente de correccién gue hay que aplicar
a las reacciones Qn-i {que como sabemos son producidas al de--
formarse el nudo considerado una magnitud unitaria) para obte-
ner las reacciones reales, este coeficiente es a la vez el de¢s
plazamiento real del nudo, esto es en virtud de haber hecho --
unitarias las deformaciones en cada uno de los nudos. El1 he--
cho de gque 4 real S€d a su vez el coeficiente de correccifn se -
debe a lo siguiente: si el desplazamiento en los nudos fuera -
por ejemplo A'#¥ 1 el valor real de p serfa como sabemos CA'~ =~
siendo C el coeficiente de correccién, pero si hacemos A'= 1;

real = CA' por lo tanto b rea1 = C. Para ir - -
aclarando lo dicho hasta ahora analizamos algunas fases, fase-

10 (nudo 10). Fig. 1l1.22.



FIG.~ 11.22

Para encontrar el valor de Q 10-10 analizarfiamos cada wna
de las trabes que se cruzan en 10 separadamente, esto es:
Trabe (2-18)fig. 11.22.1

9 j_ b .L 3

&
°(|o~|o): ‘{

r sml;-l\i(n 40”

E a w.V! 14 8

Q
(2-10)x (18-10)x NgB

PIG.- 11.22.1

El andlisis de la trabe lo harfamos por el mé&todo de Cross,
esto es considerando primeramente los nudos de la trabe como enm
potrados angularmente enseguida procederfamos a encontrar los -
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momentos de empotramiento debidos al desalojamiento unitario -

del nudo 10, Fig. 11.22.2
10’ 10
C:—é *—~<f
_ = B0 e -
6 10 B ) 14
l [ l

FIG.- 11.22.2

Los momentos de empotramiento-valdrfan:

6ET ' §EI
M o - 6=10 A", . 6-10
6-10 = M10-6 7 "

6ELy4 10

6BL 4 104 v, . _
}-0" 2
[o]

My4-10 = M10-14
M

Con estos momentes procederiamos a la aplicacién del méto
do de Cross, al final de cuya aplicacifn obtendriamos las reac

ciones Q. Fig. 11.2.3.

I\ t —BsN

AR
T NSV
FIG.- 11.22.3

Haciendo el equilibrio de cada nudo obtendrfamos los valo

res de las reacciones. Fig. 11.22.4
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Q18-10)x

(z O Q6.0 % (0-10) |(|4 “10). . t—l

4o Yo Vlo 14 Viaao "m s Va4

FIG.~ 11.22.4

En esta forma se tendrfa:

Q2-100x = Vo-6 ' Us-100x = Ve-2 * Ve-10

+

Vig-6 * Vio-14 ¢ Q14-100x T:Va4-10 © Vi4-18

Q(10-10) 2~

Q(18-10) Vig-10
En igual forma se procederfa para la trabe 12-9 obtenién-
dose al final del procesu anterior las reacciones en los nudos

9, 10, 11 y 12. Fig. 11.22.5

Q(II-IO’: lQ(B .10}z

ji2 1] 10 9

Y2100z Qio.iq)  FIG.- 11.22.5

El valor total de la fuerza Q en el nudo 10 se obtendrfa-
sumando las correspondientes a los dos sentidos esto es:

210-10 = Quo-10)x ¥ 910-10)2

Para ejemplificar mejor el procedimiento analicemos vor -
ejemplo el nvdo 1 (fase +), Fig. 11.23
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!

(4-2 r(S- Iz

3 — - —
ﬁ—h\\\\\ 4:1.00
Qq ——4)—

Q

ppo——

FIG.- 11, 23.1

El momento de empotramiento en 2 por efecto del desplaza
zamiento unitario del punto 1 vale: Fig. 11.23.2



364

+ A:1.00
P - BaN

i)z

FPIG.- 11.23.2

Este momento lo distribuirfamos en los nudos de la trabe-
por el m8todo de Cross al final de cuya aplicacién se obten---
drfan las reacciones Q.

Los momentos y fuerzas cortantes finales (BaN) guedarfan:
fig. 11.23.3

Haciendo el equilibrioc de cada nudo se tendrfa:fig., 11.23.4°

Q4.1)2 0(3.)z S(1.1) 2

4O F

Va3 Va.g Va Vi-2
Q(2-!):

FIG.~ 11.23.4
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En esta forma las reacciones quedarfan:

Qugm1yz = V43

=V

Qae1yz = V21

finalmente: Fig. 11.23.5

[(l-l)x r(s-l)x R l°:(_i<7-|>)‘i' S

9 FRANRAN I %

Os.ijx Azt

FIG.- 11.23.5

EL valor total de la fuerza Q,_, se obtendrfa sumando las
correspondientes a los dos sentidos:

Q-1 % Qu-nx ¥ Y-z

En esta forma por demis laboriosa analizarfamos todos y -
cada uno de los nudos. Encontrando el equilibrio en cada nudo
dgspués de haber analizado todas las fases, obtendrfamos una -
ecuacién en funcién de los desplazamientos reales A como en -
cada nudo podrfamos plantear una ecuacién (en funcién de los -
desplazamientos reales) y en cada nudo tendrfamos un desplaza-
miento real A, el problema quedarfa resuelto. En esta forma-
vemos que el problema de encontrar los desplazamientos reales-

A se reduce a la solucién de un sistema de ecuaciones simultd
neas con tantas incégnitas como nudos tenga la reticula en el-
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caso de la planta de la fiqgura 11.17 este ndmero serfa de 20.

Como vemos el nGmero de ecuaciones a resolver por este —-
procedimiento se ha reducido a la tercera pate con respecto -
al primer procedimiento enunciado (Slope Deflaxion).

Ciraro estd que parr llegar al planteamiento de estas 20 -
ecuaciones es necesario un proceso sumamente laborioso (y por-

lo mismo sujeto a errores) come’'se ha visto.

Una vez ortenidos los desplazamientos realesA r los ele--
mentos mecdnicos M v V quedarfan: :

My_g = Mpg t Mg By v My 8y e
A = - '
| ,=l b, =1
il : +
Vieg = Viig * Viog 8 o+ Vi, Ay T...
b1y 8yq

Y asf para cada uno de los extremos de las barras.

Adoptando la convencifn de sentido positivo de las fuer-
zas hacia abajo el planteamiento del nudeo 10 por ejemplo gue-
darfa:

- A +
Qg+ 0+ 20 , B +0+0+0+0,, B, +0+0+0Q44 o

A b, +0 Ky 44 ¥ O+O+0+

Q0-10 210 * QUo-11 811 * Qo-12 P12

Qig.18 Hg *O+0=0

“En la cual ‘os signrs de los coeficientes Q son algebrai
cos. Con sBlo ver la planta de la cimentaciSn el planteamien-
to del sistema de ecuaciones es inmediato. Tabla 11.1.
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El determinante del sistema tiene la particularidad de ~-
que sus términos son simétricos con respecto a la diagonal - =
principal.

Esta condicién es de suma importancia ya que nos propor--
ciona una garantfa en el planteamiento del sistema de ecuacio-~
nes. La propiedad anteriormente enunciada se debe al teorema-
de la reciprocidad de los trabajos (Clark Maxwell). Demostre-

mos por ejemplo que Q = Q

g-4 = Y4.g =

En la fase 4 el trabajo indirecto de la fuerza Q vale-

8-4

t4,8 = Q8~4 A'q’ pero como humos hecho unitaria la deformacién
¢

en los nudos correspondiente a cada una de las fases A'4 = 1,-

con lo cual el trabajo de la fuerza QB— (aplicada en el nudo-

4
8) serfa:

tay8 = 9g.g X1

En la misma forma, el trabajo de la fuerza Q4—B (aplicada
en 4) al analizar la fase 8 seria: ’

= ]
t4/8 - U-ga'g
Pero por conveniencia hemos hecho A'8 =.1 por lo~taqto:

=0, g X1

T4/8

Pero el teorema de Maxwell impone la siguiente igualdad:

14/8 ~ 11/9
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Es que el trabajo de las fuerzas del primer sistema (08_4)
al obrar sobre los desplazamientos del sequndo sistema es - -—
igual al trabajo de las fuerzas del segundo sistema (04-8) al-
obrar sobre los desplazamientos del primer sistema, por lo tan
to:

Que es lo que se querfa demostrar.

Como ya se habfa anticipade, los momentos y las fuerzas -
cortantes reales se obtienen aplicando los coeficientes de co-

rreccibn A a los momentos y a las fuerzas cortantes provo

real
cadas por desalojamizntos unitarios en los nudos. En esta for

mz se tendrfa por ejemplo para el nudo 11:

Max = Mg B30 3 R Fggd g M A gy T4 g5t My Agg

a13=1 67=1 Ay =1 845=1 pgg=1
Visx " Vi1-10 Y V11-1383 TV 8 YV 8 gy PV A g v V38 g9
! Ap= 1 A, =1 Ajg=1 8,g=1

En estas expresiones M11-0 Yy Vll-O' son los valores de -
los momentos y de las fuerzas cortantes de la primera etapa -
(nudos sujetos linealmente),

Este procedimiento de andlisis es sumamente laborioso ya
que para llegar a la obtencifn de las ecuaciones F que es el-
fin propuesto se necesitan efectuar las siguientes operacio--
nes:

la.~ Un andlisis previo (la. etapa) que consiste en ana-
lizar todas y cada una de las trabes como si fueran contfnuas
(solucifn de las trabes por el método de Hardy Cross hasta en
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contrar los valoses de Mn-o Y Vn- con lo cual obtendrfamos =--

0
las reacciones R ).
n-0

20.~ Anflisis de la retfcula como un sistema deformable -
cargado con un sistema de fuerzas P~R = Q aplicadas en los nu-
dos. Para llegar a la solucifn de la reticula es necesario ==
analizar todas y cada una de las trabcs; cuando cada uno de --
sus apoyos se desaloja una cant;dad unitaria {separadamente).

Por ejemplo para las trabes del sentido x necesitarfamos-
hacer el andlisis 5 veces para cada trabe, va gque son 5 los --
apoyos.

El ndmero total de anilisis en el sentido x serfa:

Sx 4= 20

Siendo 4 el ndmero de trabes en el sentido x, para el sen
tido z se tendria:

4 x 5 =20 andlisis

lo que arroja un total de 40 soluciones de trabes, para cada =
una de estas 40 soluciones obtendrfamos los valores de ”&=l y-
de VA=1 con lo cual obtendrfamos los valores de las reacciones
Q.

30.- Obtenidos los valores de ( procederfamos al plantea-
miento de un sistema de 20 ecuaciones con 20 incSgnitas ya que
20 son los nudos de Ja reticula que nos ha servido de ejemplo-
las incBgnitas son como hemos visto las deformaciones reales.

40.- Calculadas las deformaciones reales encontrarfamos -

finalmente los valores de Mnx, an' an' Vnz aplicando las =~ -

ecuaciones F.



371

Siguiendo este Gltimo procedimiento "Mé&todo Indirecto”, -
se analizé la cimentacién del edificio que nos ocupa, mostran-
do el resultado de los armados en el plano E-01 "cimentacién"-
del presente trabajo.
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Desde el amanecer de la historia, el desarrollo del cono
cimiento técnico ha ido acompanado, y en alto grado ha llega-

do a existir, gracias a un lenguaje grafico correspondiente.-
En los tiempos actuales, la relacién fntima entre la ingenie-
rfa, la ciencia y el lenguaje grd&fico universal es mds vital-
gue nunca, y el ingeniero o el cientifico que ignora o tiene-
deficiencias en la forma principal de expresifén de su campo -
técnico, es un profesionista incompleto. La verdad de lo an-
terior lo demuestra el hecho de que pricticamente en toda es-
cuela de ingenierfa del mundo exige la ensenanza y el adies--
tramiento en la aplicacién del dibujo técnico.

Los viejos dfas de los dibujos a lfnea fina y de los som
breados y las acuarelas, se han ido para siemprée; no se nece-
sita talento artfstico alguno para que el estudiante técnico-
moderno aprenda los fundamentos del lenguaje grdfico. Para -
su dominio necesita precisamente las aptitudes y habilidades-
que también requiere para aprender los cursos de ciencia e in
genierfa que tiene que estudiar en forma simultinea o poste--

rior.

El ingen.ero, cientifico o técnico de s6lido adiestra~ -
miento, debe ser capaz de hacer representaciones g-aficas co-
rrectas de estructuras, disefios y relaciones de datos de la --
ingenierfa, Esto significa que debe comprender los princi-'-
pios fundamentales del dibujo téc.ico.

373
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Los estudiantes de ingenierfa a menudo tratan de excusar
sus resultados de calidad deficiente (originados principalmen
te por falta de aplicacién), argumentando que después de su -
graduacidn no esperan hacer trabajo de dibujo en absoluto; es
peran que haya otros gue hagan los dibujos que necesiten, ba-
jo su direccibn.

Tal estudiante, en forma presuntuosa se imagina a si mis
mo, inmediatamente después de si graduacién, como un ingenie-—
ro experimentado que s6lo ha de ocuparse de cosas "mids impor-
tantes", y olvida que su primer trabajo puede muy bien ser --
"en una mesa de dibujo"”, y que tendr& que ser el gue haga los
divujos bajo la direccifn de un ingeniero realmente experimen
tado. Aunque pueda no llegar a comprenderlo, el abordar la -
profesifn de la ingenierfa por la mesa de dibujo o restirador,
es un hecho afortunado para &1, va que le proporciona la opor
tunidad insuperable de aprender los detalles del oficio, y --
prepararse para supervisar a otros.

Aungue el joven ingeniero no haya tenido mucho éxito en=-
desarrollar una "caligraffa" diestra en el dibujo gr&fico, -~
tendrd todavia gran aplicacién aprender su “gramdtica", ya --
que la habilidad para LEER un dibujo es de gran importancia,-
y habr& de necesitar de tal habilidad en el transcurso de to-
da su vida profesional.

Ademds de los valores directos que se obtienen del estu-
dio serio del lenguaje gr&fico, hay un buen nGmerc de valores
de adiestramiento que, aungue pueden considerarse come subpro
ductog, son tan esenciales como el lenguaje mismo. Ma&s de un
estudiante aprende por primera vez en su curso de dibujo el -
significado de nitidez, velocidad, limpieza y exactitud, hébi
tos bidsicos que debe tener o adquirir todo ingenierc o cientf
fico que cree llamarse como tal, La habilidad para PENSAR EN
TRES DIMENSIONES es uno de los requisitos m8s importantes del
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cientffico y del ingeniero que alcanzan la plenitud de su pro-
fesién. : T

Tal adiestramiento para visualizar objetos en el eépacio,
para usar la imaginacién constructiva, es uno de los valo:es -
principales a obtener mediante el lenguaje gréfico. ‘

En el presente capftulo se pone de manifiesto la impdftaa
cia que tiene el lenguaje grifico mis objetivamente hablando,-
ya gque se presentan en forma por dem&s detallada los plahos de
partida v finales del presente trabajo; mostréndose los'planos

arquitectbnicos, estructurales y de cimentacifn..

Los planos arguitect6nicos son tres y muestran el arreglo
de la planta baja, planta tipo y planta de azotea, identifica-
dos como A-01, A-02 y A-03 respectivamente, Estos planos fue-
ron la base de partida y razé6n de ser del presente trabajo y -
su elaboracién partié como todo provecto, de una necesidad gue
hubo gque resolver con el disefio que en los mismos se presentan,
Debo aclarar que estos planos no surgieron como solucién 6pti-
ma al primer intento, sino que existieron con anterioridad dos
versiones de anteproyecto mediante los cuales se abordaba el -~
problema por resolver, mismos que, después de un estudio técni
co~econfmico difé origen a los planos arquitectSnicos que en es
te capitulo se muestran.

Basados en los planos arquitecténicos y del uso que se --
tenga durante la vida Gtil del inmueble, se tomaron diferentes
pardmetros de disefio (como puede verse en los capitulos ante--
riores a &ste), dando como resultado a los planos estructura--
les, identificados como E-0l y E-02 y en los cuales se muestran
los armados y dimensiones de &stos para las losas macizas, tra
bes, columnas y detalles constructivos de los cuartos de servi
cio y sanitarios localizados en la azotea del inmueble, todo -
esto en el E~0l y en el E~02 se muestra el armado y dimensio--
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nes de &ste para la losa aligerada del inmueble, tanto para -
la planta tipo como para la planta de azotea.

En funcién a las solicitaciones de trabajo a que estard some-
tida la estructura, transmitir& al suelo cierta carta a tra--
vés d¢ sus columnas, ya que no tendri muros de carga, dando -
origen al plano de cimentaci6n, ident_.ficado como C-01 en el-
cual se muestra el armado y dimensiones de éste en las contra
trabes, losas de contacto (inferior) y de rodamiento del esta
clonamiento (caperior), cisternas de almacenamiento de agua -
para contra incendio y servicios generales al igual que sus -
detalles correspondientes y por Gltimo se muestra también, el
armado y dimensiones de las columnas gque sustentan al inmue-~
ble.

Los planos anteriores se hicieron de tal forma que cualgquier-
persona con conocimientos minimos de dibujo, sepa interpretar
los correctamente, ya qu~ un buen diseifio ejecutado en gabine-~
te y mal presentado o enredoso en sus planos, no e€s como para
pensar por parte del proyectista, que la gente que lo va a -~
realizar asuma lo que &l pensS o quiso dar a entender con tal
o cual detalle constructivo, sino que en la obra, en la mayo=-
rfa de los casos, se le dd la interpretaci6én que la persona -
que lo ve cree gue es conveniente, dando como resultado que -
la obra asi ejecutada (suponiendo que se realiza), presente -
graves defi:iencias constructivas y por ende también de servi
cio para la que fu& proyectada en un principio.
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Uno de los problemas fundamentales del México de hoy y-
de siempre ha venido siendo el de la vivienda, cuya demanda-~
se ve muy superada por la oferta, renglén &ste, en el cual =
se han y se siguen realizando fuertes inversiones por parte-
de Dependencias Gubernamentales, Iniciativa Privada e Insti
tuciones, sin que a la fecha se vislumbre la solucién que el
caso reguiere. Dentro de las alternativas de solucifn que -
se han tomado se tiene aquella cuya premisa de apoyo es que-
dada la escasez de 8rea que se tienen disponibles en las ciu
dades densamente pobladas como es la Ciudad Capital, no es -
posible hacer zonas habitacionales unifamiliares como sucede
en el medio rural, sino que estas unidades se harian en for-
ma vexrtical, habitable por mGltiples familias en un 4rea re-
lativamente pequena y es.a lo que generalmente se le denomi-

na unidad habitaciocnal o condominio.

El tema del presente trabajo se tratb precisamente del-
#n&lisis y disefio de uno de estos condominios tomando un en-
fogue puramente t&cnico, considerando que el factor social -
ha sido estudiado y que de cuyo anflisis hizo posible la - -
existencia de' inmueble denominado condominio como una solu-
cibn a la necesidad creada.

sfAntes de entrar a analizar y disenar cualguier inmueble,
se tendrd que saber el f£in gue se persigue, como para qué se
utilizari durante su vida Gtil, en dbnde se uvicar§, ctmo se
pretende hacer, de cudntos niveles consta.d, etc., motivo --
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por el cual, en el segundo tema del presente trabajo, se hace
una descripcibn general de la estructura; el siguiente paso a
saber, consiste en que, de toda la gama de criterios de dise-
fio existentes en la actualidad, se determine cuifl o cuiles —-
son aplicables a la estructura que nos ocupa, por eso, en el-
tercer tema, se hacen comentarios de los criterios mds cono-
cidos as{ como sus ventajas y sus desventajas. Para disefiar-
un elemento y a la vez analizarlo, se requiere que a partir -
del criterio de disefioc que se haya aceptade como aplicable, a
la estructura, se tomen las diversas relaciones matem&ticas -
(f6rmulas) y recomendaciones aplicables a los diferentes ele-
meatos que constituyen a la estructura, bajo diversas condi~-
clones de trabajo (tensién, compresibn, flexifn, flexocompre-
si6n, torsibn, cortante, etc.), razbn por la cual en el cuar-
to capitulo se hace una enumeracidén detallada de las f6rmulas

y recomendaciones que cumplen con tal fin.

Después de conocer lo anterior, pasamos a la etapa de no
menos importancia, denominada acciones, la cual consiste en -
saber las diferentes solicitaciones de sc.vicio que se presen
tarén durante la vida Gtil de la estructura, asi como también
los factores de carga y combinacién de acciones aplicables a-
la estructura, dependiente de su uso, altura, ubicacifn, ci-=
mentacidn, material de que se construya, estructuracién, etc.,
de aqui se fundamenta el quinto capftulo del presente trabajo
denominado precisamente acciones. :

Sabiendo de una manera aproximada claro esti, cuiles se-
rén las solicitaciones de trabajo que actuar&n en la estructu
ra, &ésta se tendrd que hacer tan rigida como el caso lo requie
ra, de manera gque sea lo suficientemente resistente a tales -
acciones, siguiendo los pasos indicados en el sexto tema, se-
cumple con este requisito.

Algo que es imprescindible dejar de considerar durante -
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el andlisis y disefio de una estructura, es lo referente a la
carga viva y carga muerta que actuard o que constituye a la-
misma; la carga viva, como se dijo en su oportunidad, la - -
constituyen los elementos estructurales o no estructurales -
que no tienen una posicibébn definida en el inmueble, el mobi-
liario, mercancias y por supuesto el elemento humano que la-
habitar&. La carga muerta incluye el peso propio de la es-—
tructura, el cual se puede determinar sin dificultad una vez
que se ha definido su geometria en forma preliminar. El pe-
so de las vigas se considera distribuido uniformemente en -
sus longitudes. En cuanto a las columnas, se acostumbra con
centrar sus pesos en los nudos del marco en que se idealiza-
la estructura, tal y como se menciona en el séptimo tema del
presente trabajo. Las fuerzas sismicas para un andlisis es-
titico se calculan en la manera usual, tal y como se mencio-
na en el octavo capitulo, y su valor depende del peso, de la
estructura, tipo de la estructura, tipo de suelo, zona sismi
ca en gue se localiza el inmueble, etc. La fuerza sismica -
horizontal se supone actuando en dos direcciones ortogonales,
en la cual, la fuerza en un sentido, se ve afectada por un -
30% del valor de la fuerza del otro sentido.

Una vez conocidos los valores de las solicitaciones que
actuarén en la estructura, idealizada en marcos principales,
se resuelven &stos por cualquier procedimiento conocido, ba-
jo las diferentes combinaciones de acciones aplicables con -
los factores de cargas correspondientes, tal y como se mues-—
tra en el noveno tema. De las diferentes acciones que ac- -
tGan en los marcos, se toman las combinaciones m&s desfavora
bles para el disefio de los elementos estructurales del inmue
ble gue nos ocupa; de la forma como se hizo en el décimo te-
ma del presente trabajo.

Aungque es pricticamente imposible establecer reglas, --
noxmas y especificaciones detalladas para resolver todos los
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problemas que se presentan en el proyecto de las cimentacio--
nes, hay muchos principios b&sicos que pueden ser Gtiles para
#lcanzar la scolucidn, tal y como se mostrd en el onceavo te-
ma. Es indudable que en esta materia uno ha de tener ideas —
que inevitablemente no coincidirdn por completo con la de los
dem&s. En la prictica, un ingeniero deberi conocer todo cuan
to pueda, dentro de lo razonable resp.cto a las condiciones -
de un lugar determinado. Entonces deberd decidir qué tipos —
de cimentacifn son p:rdcticamente realizables en ese caso par—
ticular. Despnés deberd comparar el costo de las mismas y la
conveniencia, facilidad de construccién y seguridad de cada -
una. Finalmente, adoptari la cimentacifn que, a su juicio, =
sea la mejor. Elegida é&sta, puede continuar con los detalles
del proyecto.

El plantear y desarrxollar el proyecto de una cimentacifn
que ofrezca seguridad con el mfnime costo es el tipo de pro--
blema con que normalmente ha de enfrentarse el ingeniero. - -
Siempre e inevitablemente ha de interesarse por el problema -
econ8mico. MNice un antiguo refrdn gue un ingeniero es un in-
dividuo que puede construir por un peso lo que otros podrian-
construir por dos. A pesar de que exista o0 no presifdn econb-
mica, un buen ingeniero deberd esforzarse para servirse lo --
n&s posible de los hombres, los materiales y el dinero. {Esto
es ingenierfa!...

Finalmente,se tiene el capitulo décimo segundo en el - -
cual se resume todo el proceso de anflisis y disefio medliante
el uso de los planos arquitectdnicos, estructurales y de deta
lle, que ll:varan al feliz término, de una manera funcional a
la estructura proyectada.

F.A.L.
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