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INTRODUCCION

Como ia de los sis s ocurtidos en Sepliémbre de 1985, s¢ han
venido realizando diversos trabajos de reparacion y refuerzo de numerosos inmuebles.

Actualmente en la Ciudad de México todavia existen edificios que esuin en
espera de ser reforzados, y gue dichos refuerzos no se han llevado a cabo. por no
contarse con un proyecto adecuado que vaya de acucrdo con las caracteristicas
propias del ininucble.

Existen diferentes criterios de refuerzo como el encamisado de columnas y rabes,
ta incorporacion de muros de concreto, ¢l uso de marcos metilicos contraventeados
el refucreo diagonal con cables de presfucrzo.

El tipo de refuerzo que se clija para una estructura, dependera principalmente de

su estructuracion. ubicaci

on v destino.
Poco despuds de oy simmos de 1985 ¢l Departamento del Distrito Federal emitio
unas normas de emergencia con et objetivo principal de guiar los proyectos de

reparacién y refuerzo de fas construcciones dafadas. Posteriorments y manteniendo

las principales modificaciones de las normas de cmerpgencia, s¢ ¢mitié un nuevo

reglamento.
El objetivo de este trabajo os presentar un proyecto de refucerzo de un edificio
publico que pertenece al grupo TATT . pam los cuales se estipula que éstas

canstiuceci

snes. aun cuando no hubieran sutrido dafo alguno per efecto de los sismos.
deberan ser revisadas en cuanto a sus condiciones de segundad estructural. a fin de
verificar si satisfacen fo que exige ¢l nuevo reglamento. ¥ de no ser asi. iendrdn que
ser reforzadas adecuadamente para cumphirio.

La metodeologia que se siguid en la elaboracion de éste prosecto fue la siguient

En el capitulo I . sc hace una descripcion del edificio. en donde se dan a conocer sus

dimensiones, localizacion. namero de niveles, tipo de estructuracion. uso v fecha de

construccion.



En el capitulo I se mencionan los trabajos preliminares que se realizaron para
Hevar a cabo este proyecto. Estos trabajos consisticron en realizar una inspeccién
visual al edificio para detectar los tipos de danos que presentaba, asi como para poder
hacer una bucna eleccion del proyecto de refuerzo mas adecuado. Se explican las
pruebas de laboratorio que se efectuaron para conocer la catidad de los materiales.

¢ realizaron

También sc dan los resultados de los estudios de mecinica de suclos que

para la obiencion de los parametros de resistencia y deformabilidad del suelo.

En el capitulo 1T se explica detaliadamente en que comsiste o propuesta de

refuerzo que se eligh
El capitulo IV traty todo lo referente al anali-is estructural considerando el

refuerzo propuesio. Se ospecitican las cargas consideradas, s¢ hace la idealizacidn de

los marcos v a traves de un anidlisis pon cargas gravitacionates y sismico (que no se

anexan en el trabajo por ser demasiado extenso ) se obticnen los clementos mecanicos
para la revision y el disceiio de la estructura .

6n de los elementos estructurales oxistentes para

En el capitulo V se hace [a revis
verificar gue los nuevos esfuerzos actuantes no sobrepasen a Jos resistentes, para los
cudles fue disciiada originalmente la estructura .

columnis.  trabes

El diseiio de lox clementos de refuerzo como sor
contravientos v anclas se trata cir el capitulo VI Comeoe resultado del analisis
estructural, en cl capitulo VIl se detallan Ins diferentes tipos Jde conexiones del
refuerzo con la estructura existente

Posteriormente en el capitulo VI se hace una revisidn de fa cimentacion, en
cuanto a los estados limites de falla ¥ de servicio.

Finalmente en el capitulo IX sc explica en forma general cual es el procedimicnto
constructivo que se debe seguir para el enderesado del editicio v la construccion del

refuerzo.



CAPITULO 1

DESCRIPCION DEL EDIFICIO

Se trata de un edificio guie pertenece al Instituto Nacional de Virologia, localizado
en la Av, Prolongacion Manuel! Carpio No. 492, Col. Sto. Tomas en Mdéxico DL.F.

En la figura 1.1 sc muestra la localizacion del edificio dentro del conjunto de
edificaciones del Instituto, con las siguientes colindancias : al norte con la Av.
Prolongacion Manuel Carpio: al ponicute con ¢l estacionamivnto del propio Instituto,

a buse Jde annaduras

al oriente » al sur con badegas de un nivel de estructura lige
metalicas ¥ liminas de acrilico.
El edificio vsti destinado o la elaboracion de vacunas, por lo que en €1 se

s de seft

encuentran  bioterios. cama geracion »  laboratorios. Tiene una  drea
construida total det orden Jde 3000 m2. o5 de forma sensiblemente rectangular y con
un drea en phanta que varia entie 680 3 760 m2 en los distintos niveles. { ver tiguras
1.2 a2 1.4

Consta de un nivel de sotane (no utilizable ). planta baja. tres niveles superiores y
da

azoten con un cuarte de maquinas. Su estructuracion es a hase de losa plana aligera

como sistema de pino con un peralte de 40 em. [ Jos clementos verticales resistentes
son columnus de concreto. En algunas zoonas existen ciamaras de refrigeracion, que

da en

son cuartos con aislamiento trmico con una losa de concreto adicional apoy

muros de carga que gravitan sobre fas losas principales,

Se observd ana impontante cantidad de  muros  divisorios y celementos de

canceleria desligados de la estructura principal, que contribuyen en forma apreciable

al peso muerto de la construccion.
Por su ubicacion el edificio no posce estructuras importantes de cotindancia. No

obstante se detectaron algunos muros ¥ bardas que deberin separarse del edificio.



La cimentacion consta de un ¢iajon Jde compensacion parcial desplantado a 2.10

m. de profundidad a partir det nivel del terreno natural |

Por iltimo el edificio se construyé a finales de la década de los setenta, lo que
significa que el Reglamento de Construcciones con ¢l que se proyecto, corresponde a

la version de 1976.
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CAPITULO 11

TRABAJOS PRELIMIN

1.1 INSPECCION FISICA DEL EDIFICIO

En las fotos 1 ¥ 2 se muestran vistas gencrales del edificio, en las cuales se
observa que posee paneles de acabado de metal desplegado con aplanado en fachada,

asi como faldones no estructurales de concreto cotado en el fugar.

Se observa la oxis

enc

v de fisuras en los pancles de la fuchada, especialinente en
la zona de las escaleras wanto del tudo suronente como del norponiente ( folo 3 ).
También se pudicron detectar. on torma generalizada, fisuras en los muros

divisornios, principalmente en las univnes con los plafones

s en las juntas de desligue

con la estructura principal (

otos 4 v 2 Y 1a presencia de tales fisuras repercute en
las operaciones gue se tienen que hacer en ol inmueble, ya que existen zonas de

fabricacion » llenado de vacuna las cuales deben mantenerse perfectamente risladas

y esterilizadas, cosa que no ex posible gue ocurrit de manera pernmanente ya gue
sismos de baja ¥y mediana intensidad ocasionan que tisuras resanadas antenormente se
vuelvan a abrir ¢ incluso. que se produzcean nuevas fisuras.

Se observaron varias fisuras en algunos de los pisos donde no bay acabado de
losela, pero s¢  atribuyen estos fisuramientos o las uasectonas  Jde ductos de
instalaciones vy no a dafos estructuraies.

Debido a que el edificio estid estructurado a base de losa reticular 3 se observaron
fisuras en el acabado Jde piso, se hizo énfasis en la inspeccion ocular de los capiteles
(union losa columna), ya que son los clemeatos mas vulnemables en wste tipo de
estructuras por poseer poca ductilidad . Se realizo un muestreo para ls revision de la
supercstructura en fos capiteles de Ia fosa y las columnas. De un total de 72 capiteles ¥
columnas, S¢ muestred el 0%, S¢ observo que en ningun caso cstos clementos

presentaban danos.



En lo que se refiere a la cimentacion se pudo observar en ¢l momento de la
inspeccién que el cajon de comp ion se

ba parcial inundado de
agua con un tirante de aproximadamente 60 em. Sc¢ bombeo el ¢

wua de algunas celdas
para inspeccionarlas v sc encontré que ¢! cstado de la cimentacién es bueno, a pesar
de la humedad permanente.

Se¢ constato que hay coincidencia entre Tos planos estructurales y la construccidn
real. con excepcion de un ramo de muro de contencion de aproximadminente 2mi. de
largo en ia esquina noreste. el cual debid ser de concreto cuando en realidad es de
mamposteria de tabigue rojo ( ver foto o )

El edificio presenta actualmente desplomes hacia el norte. y no se encontrd

evidencia de refucrzos estructurales anteriores. ( ver fig, 2.1 )
11.2 CALIDAD DE LOS MATERIALES

Para conocer la calidad del concreto se efectuiron pruebas no destructivas y

semidestructivas ¢n  algunos clementos estructurales del edificio; éstas prucbas

incluyen la evaluacion de lIa calidad del concreto mediante pulso ultrasdnico,

extraccion de nfcleos de concreto endurecide v obtencion Jde

clasticidad en tres de dichos nucleos.

los médulos de

Los resuftados de las pruebas de corazones ( tablas 2.1 v 2.2 ) indican que ia

resistencia promedio del concreto es de 361 kg'cm?2. valor mayor al de ia resistencia
especificada en plano:

in embargo se obtuvo que la dispersion de la mucstra s muy
alta. (la desviacion estandar es de 101 kp'em2 calculada para muestras pequefias y

eliminando los valores mas altos v mias bajos de la muestra ) Con estos pardmetros

estadisticos se obtuvo el segundo percentil Je la distribu

n ¢l cual arroja un valor de
200 kg cml. que corresponde al parametro

correspondiente a Ia resistencia del
concreto en la estructura. Con este valor se readizo a revision de los estados limite de
falla

12



Se verifico también que ¢l valor indice de la resistencia especificada a 28 dias. £ "c |

coincide con ¢l de los planos de origen. ya que de acuerdo con ¢l Reglamcento de

Construcciones. la relacién entre ¢l parametro f*¢ la siguiente :
&

0.80 f ¢

I"

<

De esta expresion se obticne que un valor de *c¢ igual a 200 kgem?2 le
corresponde un valor de f ¢ igual a 230 kg‘cmI, que s el dato especificado en
planos.

Con respecto a los valores del madulo de elasticidad, se midic este valor en tres

amiente coincidid que dos de

de los nucleos cuya resistencia tue probada. Desgraciad

ellos corresponden con los nicleos menos confiables, yva que uno de etlos fue el que
arrojo 1a resistencia mas 2lta { 618 kgem2 ) y el otro. por el contraria fue ¢l que uvo
Ia mas baja « 173 keeml ). De este modo el vator conflable corresponde al nucleo

intermedio, cu) resistencia fue de 317 hpeml vy su maédulo de elasticidad de

130920 kg'em?2 (figs. 2.2, 2.3 y 24 ). Si se calcula el promedio de los

nucleos sc obtivne un valor de 133556 kg'em2 | Finalmente si se estima el
representative del madulo comao lo estipulaba e Reglamento de Construcciones de
1976 cn funcion de la resistencia, con la expresion E= 10000 \/f';* para el valor de

resistencia determinado previamente s¢ obtiene 138114 kg/cm?2. De este analisis s

observa que se converge al valor E- 150000 Kkg/cm2. que se tomara como
representativo para revisar los estados limite de servicio de ta estructurm,

En las tablas 2.1 ¥ 2.2 <e muestra con detalie el reporte del laboratorio para las
prucbas de corazones, asi comao tos cileulos de la resistencia nominal del concreto.

En lo relativo a los resultados del pulso ultrasénico, se obtuvieron valores dentro

del rango de 1342 a 2783 mys, con un valor medio de 1745 mys. lo cual es indicativo

de una calidad del concreto de regular a pobre (tabla 2.3 ). Esto de algiun modo se

correlaciona con el peso volumétrico del concreto que de acuerdo con el muestreo

varia entre 1884 kgml a 2129 kg'm3, gue es ¢l rango aceptado por el actual
Reglamento de Construcciones para concreto definido actualmente como de clase 2,

tipico para las construcciones de la época ¢n que se construyo ¢l edificio.



Para este tipo de estructura se debe usar concreto clase | segin la seccion 1.4.1.
de las actuales Normas Técnicas Complementarias para ¢l disefio y construccion de
estructuras de concreto. todo esto con la unica aclaracion de que la clasificaciéon se

refiere a concreto en estado fresco, y el concreto analizado es endurecido.
11.3 ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS -

El objetivo det estudio es conocer la estratiprafia y parimetros de resistencia y

deformacion del subsuelo ¢n ¢l area de interds. para con cllos proporcionar la

siguiente informacion :
- Ubicacidon del edificio de acuerdo con la ronificacion geotécnica del
Reglamento de Construcciones del D.

. de 1093,

- Revisiéon de los estados limite de falla » servicio de la cimentacion del edificio.

- Recomendaciones que desde ¢l punto de vista geotécnico deberan considerarse
para el proyecto de renivelacion y reforzamiento de ta estructura .

De acuerdo con la zoritficacion geotécnica del Valle de Mé
R.C.D.F. de 1993, el cdificio en

ico cstablecida en el
estudio se encucntra localizado en la zona 11
denominada de transicién. Esta zona se caracteriza por que los depdsitos profundos
incompresibles se encuentran a 20 m. de profundidad. o menus, y esti constituida
predominantemente por estratos arenosos ¥ limo-arenosos intercalados con depositos
de arcilla lacustre hasta de varios metras de espesor.

El cdificio se ubica en la sub-zona de transicion baja. que corresponde a la
transicién veccina a la zona de lago; en este caso se encuentra la serie arcillosa
superior con intercalaciones de estratos limearenosos que se depositaron durante las
regresiones del antiguo lago. Este proceso otiginé una estratigrafia compleja donde se

pueden tener variaciones importantes de espesores y propiedades cn distuncias cortas,

depen

liendo de la ubi i6n del sitio en estudio respecto a las corrientes de antiguos

14



rios y barrancas; en la figura 2.5 sc muestra la ubicacion del sitio en estudio respecto

ala zonifi ion g écniica antes ionada

Para definir la estratigrafia del subsuelo se ejecutd un sondeo de tipo mixto,
SM- 1. a 30 metros de profundidad. Los procedimientos de muestreo utilizados

fueron : penetracidon estandar y muestreo inalterado con tubos de pared delgada tipo
Shelby de acuerdo a las normas ASTM  D-1586 y ID-1587 respectivamente. Ademas
sc excavaron dos pozos a cielo abierto, PCA-1 y PCA-2, hasta 1.6 y 1.55 metros de
protundidad respectivamente con ¢l objeto de  definir con mayor precision la
estratigrafia superficial asi como las condiciones de contacto del cajdon con el suelo

circundante: dc¢ ¢stos pozos

obtuvicron mucsuras cabicas inalteradas.

En la figura 2.6 se muestra la ubicacion  del sondeo s pozos a ciclo abiento

respecto al edificio en estudio.

Con cl objeto de determinar el perfil de estucrzos efectivos en campo, se
instalaron tres piezometros abicrtos y un tbo de observacion del nivel freatico. Las
profundidades de instalacion de los piezémcetros se presentan en la tabla 2.3 .

Una vez concluidos los trabajos de campo, se procedia a Hevar tas muestrus al

laboratorio donde se realizaron las prucbas necesarias para la obtencion de los
parametros del sucfo .

En las figura 2.7 sc muestra el perfil estratgrifico detatlado del sondco tipo
mixto SM-1

En ia tabla 8.3 del capitulo VIII se muestran los parametros de resistencia y

deformabilidad del suclo obtenidos de los trabajos de laboratorios realizados.

El nivel freatico se detecté a 1.17 metros de profundidad.
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TABLA 2.3
RESULTADOS DE LAS PRUEBAS DE ULTRASONIDO

MUESTRA LECTURA PROMEDIO CALIDAD DEL
NO. (M/SEG) CONCRETO
1 1456 POSRE
2 1342 POBRE
3 1835 POBRE
4 1429 POBRE
5 1880 POBRE
8 2364 MEDIA
7 1344 POBRE
8 1778 POBRE
<] 1799 POBRE
10 1854 POBRE
1" 2149 MEDIA
12 1644 POBRE
13 1944 POBRE
14 2783 BUENA
15 2373 MEDIA
PROFUNDIDAD

DE INSTALACION DE PIEZOMETROS

PIEZOMETRO PROFUNDIDAD
(m)
Pzl 29.80
P22 22.00
Pz3

13.C0




CAPITULO 111

PROPUESTA DEL REFUERZO ESTRUCTURAL

Con el propdsito de hacer una buena eleccion de refuerzo, se realizé un analisis
estructural a la estructura existente para conocer su comportamiento ante la evenrual
accion del sismo de discio. considerando los requerimientos del actual Reglamento
de Construcciones y se obtuvo lo siguiente.

La dircccidn este-oeste es la menos flexible, v la simulacion del sismo de disefo
mediante analisis dinamico arroja desplazamientos relativos hasta de 43 al millar
veees la altura de entrepiso, valor que esta considerablemente arriba de lo permisible,
ya que el limite es de ¢ al millar veces la altura de entrepiso o el dobie si se toman
medidas adecuadas para desligar clementos no  estructurales. En la direccion

perpendicular el efecto es aun mas critico.

En cuanto a la evaluacion de las resistencias de los clementos estructurales: para

el caso de cargas permanentes mas sariables con intensidad  instantinea mas

accids 1 definitiva no se cumplen los requisitos reglamentasrios, ya que fas

tintas secciones estructurales son mucho

resistencias que se oblichen para las
menores que las combinaciones de acciones extemas.

Por lo anterior ¢s de esperarse que puedan producirse los siguientes efectos en la
estructura:

a) Nuevos daflos en elementos no estructurales. con las respectivas repercusiones
en la operacion del inmueble.

b} Incrementos en la inclinacion del edificio.

c) Daifios diversos en la estructura ¢n las secciones cuya resistencis €s menor que

la requerida. y que pueden ir desde fisuramicntos en nervaduras v/o columnas hasta

falla por pun iento en cap
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d) Incrementos en los esfuerzos en columnas por €l efecto p- A causados por los

excesivos desplazamientos  laterales.  pudiendo  en

cas0  exlremo., causar la
inestabilidad global de 1a estruciura

Debido a los resultados obtenidos en este analisis, se concluye que se deberi
reforzar la cstructura. mediante alpun sistema que rgidice eficazmente ¥ evite
desplazamientos grandes ¥ ademas libere a la estructura actual de esfuerzos excesivos
causados por acciones sismicas.

Para e} retuerso det editicio se decidiao aprovechar el hecho de que ¢l perimetro
del cajon de cimemacion coincide con ¢l penimetrs de los pisos superiores, v que las
columnas quedan por dentra Je ese perimetin: ae este modo. cotocando elementos de

refuerzo adosados al cajon de cimentacidon se obticne un retuerzo perimetral que

puede quedar ligado a a estructura a traveés del diafrapn

dao que constituye la losa
en cada nivel (excepruando algunos bordes de 1os niveles interiores ) sin necesidad de

tocar los elemenitos resistentes actuales.

En virtud de gue s¢ trata de una construccion del grupo 77 AT Ly que ¢l edificio
posee una masa vonstderable. se requicre resistir fuerzas

sismicas de consideracidn,
por 1o que se¢ propone vonstruir marcos exteriores en ambos sentidos. formados por
trabes v columnas de concreto reforzado. contruventeados con diagonales de acero
capaces de trabajar tanto i tension cotw a compresion. Con estos nuevos clementos
estructurales se lograra proporcionar la rigides adecuada a la estructutra y se liberard
priclicamente de esfuerzos sismices a la estructura

cnte original. de modo que
solo trabajara ante cargas gravitacionales.

En fas figuras 3.1 a 3.5 se muestran las plantas Jde todos los niveles det edificio

indicando los muarcos de refuerzo propuestos . ¢ marcos AL C
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CAPITULO IV

ANALISIS ESTRUCTURAL

Habiendo elegido ¢l tipo de refuerzo. se procedid a efectuar el analisis estructural
romando en cuenta las siguicntes consideraciones :
El modelo de analisis estructural del cdificio con diagonales, fue planteado tomando en

. es decir, en

cuenta que fos contras enleos estan conectados 4 la estructura cada dos nivele:
ctmentacion, en ef segundo nivel » en el cuartd nivel ( azotea ). mientras que en los niveles

xistiendo en

primero ¥ tercero no hay conexion entre el sistema de piso y las diagonales, «

estos niveles una ligera sujecion lateral solamente pura reducir la esbeltez de las diagonales

y las columnas, Por lo anterior no cexisten componentes verticales ni horizontales de la

fuerza del contraventeo en los niveles primero y tercero. ¢ ver figuras 11y 3.6 )

s Jde inercin as de la estructura existente a los marcos

La transmision de tucre:

UCIZO. OCUTTe, Como s¢menciond antes, selo en das losas de los

vontraventeados de e
niveles segundo y cuarto ( asotea 3. En la losa del cuarto nivel, dicha transmision de la
fuerza de inercia se garautiza mediante conectores Jde cortante, gque transmiten la fuerza a
fas trabes nuesas de la direecion longitudinal y transversal  que forman parte del refuerzo.
Se considera que esty propuesta es mas Jimpia que fa alternativa de envolver la nervadura
extrema con las trabes nuevas de los maircos contraventeados. )

En ¢! segundo nivel 1a transmision de fuerzas en las tuchadas norte y oriente se resuclve

e}

Jde manera similar al cuanto nivel. pero en los lados sur ¥y poniente. donde no llega
diafragma hasta ¢l pafio Jdel marco de retuerzo. se propuso continuar 1a ltosa de la estructura
existente para unirla a los marcos nuevos.

Tode lo descrito anteriormente se encuentra detallado en el inciso V.2, en donde

seplantean los marcos para el andlisis estrucrural.




Se consideran las siguientes especificaciones para los materiales

El concreto nuevo para jos elementos de refucrzo sera clase 1, con una resistencia
especificada a la compresion ¢ de 250 kg/cm2 y un peso volumétrico mayor a 2,200
kg'm3 .

Se considera un modelo clistico- lincal de deformaciones pequefias con

alor del

maédulo de elasticidad igual a 150,000 hgeem? para los elementos existentes de concreto,
000,000 kg/cm2 para los

221.000 kg/em2 para los clementos nuevos de concreto y
elementos nuevos de acero
El acero de retuerzo en varitlas sera vrado 42 con un esfucerzo de fluencia rv de 4,200

El acero en diagonales, placas v perfiles serda 1ipo A-30 con un estuerzo a la

ke crr

fluencia fy de 2,530 kgen
Las anclas para transmitir tensiones en las diagonales de contraventeo seran de varilla

corrugada con rosca en 1os extremos. ( £y ¢ 3200 kg am2 )

Nomento de inercia de losa considerado en cada marco

Para la losa. s¢ tomard en cuenta que fa neidas no esta concentrada sobre el eje de
coluImnas, cofmo ocurre efl un marco formado por trabes v columnas

En el cilcule de la rigidez de o losa comespondicente o cada marco. se considera
efectivo un ancho de losaciguala ¢ - 3h Jdonde ©

¢ = dimension transversal de s columna normal a la dircccion del analisis.

h = espesor de Ia losa

El momento de inercia asi calculado se promedia con ¢l de la seccidn rectangular de la
zona maciza que rodea a la columna ( capitel ).

Comao ejemplo se calcula el momento de incrcia de losa para el marco 2 .



Cdlculo del momen

te de

165

inercic de ta Icsa para e! marco 2:

<

40

I35

C+3h=45+3(40)=1565cm.

b1 =10cm.
b2=30cm.

Pora ig zona maciza:

I1=_J_._€i_f12LQ_._-LQ§_ =0.0088 m

(0.05%1.65x0.375) (3.1

Y= (0.05%1.653+ (0.

= 6
~ B —o.200

L_CL_QLQ_,J_ -

m

35(0C.C08

+0.001001=0.004056

12=0.004048

Paro este marco el
igucl en todos ios
De rnanera similar
todos los marces.

BLOCKS RETIRABLES
DE FIBRA DE VIDRIO

250x0,175 1 =5 z
Ox0.35

OxO.535=2)+ 0.

3
2000253 4+ 0.1 05(0. 064;]

LGOI 543+0.00750C

Iprom.=0. 006423 m

momento
niveies.

fueron cclcu

e

inercia de ia losa es

oaas a5 inercias para
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V.1 ANALISIS DE CARGAS :

Las cargas muertas que s¢ especifican fueron obtenidas ¢en base a los datos

proporcionados por los planos estructurales y arquitectonicos originales v

corroborados mediante un levantamicnto de secciones de elementos, realizado al

inmuebie.

Para las cargas vivas s¢ consideraron las jue s estipulan en ol ART. 199 del

Regiamento de Construcciones del Distrito Yedern! para ¢
donde :
1

te tipo de inmueble en

- Lo carga vivaomasima Wim e debera emplear pare el diseio estructural por
fuerzas gravitacionales v para calcular asentamientos inmediatos en suclos, asi como
en el disciio estructural de los cliimicntos ante cargas graviacicnules

11.- Lacarga instantanea Wa e debera usar para diseho sismico y por viento y
cuando s

revisen distribuciones de carga mas destavorables que la uniformemente

repanida sobre todda el arca.
Il.-  La carga media W se debera emplear en el caleulo de asentamientos

diferidos ¥ para ¢ calcuto de flechas ditenidas

in nuestro analisis Jde

argas se considera lo siguiente:

CASO 1 Carg

4 ma;

S muertis mas carga vi ima Wm.,
CASO 2 @ Cargas muertas mas carga Viva instantinea Wa .

CASO 3 : Cargas muertas mas carga viva media W .
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CARGAS CONSIDERADAS :
AZOTEA : (NIVEL + 14.85)
CASO 1

Losa reticular (h=40cm. ) = 410 kg/m2
Carga adic. R.C.D.F. = 20 -

Relleno: 0.16x1,500 = 240 -
Enladrillado + entortado = 80 -
Plafon e instalaciones - 30 -
Carga viva : = 100 -
880 kg'm2

NIVEL X : (¢ NIVEL - 11.20 )

Losa reticular ¢ h - S0 cm. ) ==

Carga adic. R.C.D.F. 20

Piso = 100 -
Piafén ¢ instalaciones = 30
Densidad de muros = 363

NIVEL 2 : ( NIVEL + 7.55)

Losa reticular ( h= 30 cm.) = <410 kg/m2
Carga adic. R.C.D.F. = 20 -
Piso - 100 -
Platon e instalaciones = 30 -
Densidad de muros = 312 -
Carga viva = 250 .

CASO 2
410 kg/m2
20 -
240

g0 -
30 -
20 -
850 kg/m2

410 kg/m?2
20 -

100

30 -
363
180 =

1103 kgm2

410 kg/m2
-0 -

100

30 -
312 -
180 ¢

1052 kg'm2

CASO 3

410 kg/m2
50, -

240 -

S0 -

30 -

s -
795 kg/m2

410 kg/m2

00

30
363 -
100

410 kg'm2
20 -
100 -
30 -
312 -
100  *
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NIVEL 1 : ¢« NIVEL ~ 3.90)

Losa reticular(h = 40cm. )= 490 kg/m2 490 kg/m2 490kg m>
Carga adic. R.C.D.F. = 20 - 20 - 20 -
Piso = 100 - 100 i 100 ~
Platén e instalaciones = 30 - 30 - 30 -
Densidad de muros B 3lo - 316 - 316 -
Carga viva = 180 - 100 e
1136 kgrm2 1056 kg2

In este nivel ¢l peso de la losa reticular es mayor por haber
ctones

NOTA :

menos

NIVEL PLANTA BAJA

Losamaciza(h= 12c¢m.) = I88 kg m2 288 kg'mZ 288 kg/m2
Carga adic. R.C.D.F. - z0 e 20 - 20 "
Firme = 100 - 100 - 100 -
Densidad de¢ muros = 110 - 410 - 410 -
Carga vita - 350 - 315 - 280 -
1168 kg/m2 1133 kg/m2 1098 kg'm2

V.2 IDEALIZACION DE MARCOS

La geometria de los marcos de Ia estructura. se obtuvo a través de los planos
arquitectonicos y estructurales originales | en los cuales se especifican los claros entre
columnas. las alturas de entrepisos y el namero de niveles.

Para los marcos de refuerzo se indica Ia ubicacion de las nuevas columnas, asi
conmo fas trabes on los niveles donde existe lipa con la estructura actuat y la posicion

de fos contravientas. ( figuras 4.1 a 3.9 )
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V.3 ANALISIS POR CARGAS GRAVITACIONALES :

Una vez que ya se tienen los marcos idealizados » las propiedades geométricas de

los elementos estructurales que los conforman, se procede

calcular las cargas que les
corresponde a cada uno de elios.

Debido a que se trata de un s

tema de piso a base de losa aligerada, las cargas en
los marcos para el analisis por cargas gravitacionales fueron cailculadas considerando
como anchos tributarios, franjas delimitadas por la mitad de cada una de los claros
adyacentes perpendiculares,

n todos tos marcos se s

uio ¢l procedimiento que sc
indica en el siguiente cjemplo

Para ¢l marco 2

Ancho tributario = ( 6.60/2 )% 2 = 6.60 m.

Azotea T w

6.60 m x 0.880 2 = 5.81 vm
Nivel 2 w= 0.60mx 1173 v'm2 ~ 7.74 vm
Nivel 2. w=6060mx 1. 122tm2 = 741 vm

Nivel 1@ w=6.00mx 1.206 1 m2 = 796 vm

En los marcos de retfuerzo. la carga en los niveles donde existe liga con la

estructura existente os muy  baja,

a que el ancho tributario de losa que les
corresponde ¢s muy pequeiio.

Con estos datos sc efectud el analisis por carga vertical a través de una
computadora utilizando ¢! programa ETABS | En las figuras 4.10 a 4.15 s¢ muestran
los elementos mecanicos actuantes tanto en trabes como en cohumnas. S6lo s vierten

los resultados de los marcos mas desfavorables para la revision y el disefio del
refuerzo de la estructura.
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La lectura de los elementos mecinicos en los marcos, se hace de acuerdo al
siguiente criterio :

Los nameros colocados ¢n las barras horizontales corresponden a los momentos
actuantes en los extremos izquicrdo ¥ derecho de las trabes.

Los numeros colocados en las barras verticales corresponden a los momentos
actuantes en los extremos superior ¢ inferior de las columnas.

P = fuerza axial en las columnas.

V' = fuerza cortante en las columnas.

= fuerza axial en trabes.

UNIDADES :
Momentos en t-1n
Fuerza axial en Ton.

Fuerza cortante en Ton.

50



3.65

3.65

3.65

AZOTEA
-— 2.1 2.8 2.8 2.1 I
J Q // 2.1
m
\ :
AN Niv. 3
= b———— RV I [ BN
P=1.80 P=3.80 ,/ | =180
m V=0.70 v=0 7 \Vm@.70
2.9 o 2.9
NIV, 2
5.3 7.40 7.4 5.3
e >
2.4 / N 2.4
- N
™ 1
NIV 1
L A N N I -
/
PmE.21 P=13.7 P62
"™ V=05 VO v=0.5
/ 12
. P.8.
- 724 B
8.55 m m .




25.1 30.5 30.8 24.8
{
H 25.1 Ic.;o ] 24.8
!
P=19.9 P Pmal. 5 P=19.9
3.65 m V=12.5 V==0.09 V=12.6
20.5 0.02 21.0
NIV, 3
. 38.2 39.4 39.8 38.8 .
177 0.45 12.7
Pma7.5 P=98.3 P=47.5
3.65 m V=9.8 V=0.16 v=9.9
1 17.9 0.5 18.5
I NIV, 2
37.8 39.6 40.1 38.5
—
) 19.9 0.34 20.0
1
P P=75.2 P=154.3 P=75.1
3.85 m Ve=11.3 V=0.16 v=11.4
21.3 o0.23 21.7
NIV, 1
36.4 40.5 40.4 38.0
e
15.1 0.27 16.3
P=102.5 P=210.6 P=2102.6
3.65 m V6.4 V=0.09 VmB.5
i
[=R=N
-J a3 o0.58 7.5
e
Tz T 7
! 8.55 m i a.s5 m 1
L =«

M A RC O

Fig.4.11



53

AZOTEA
. 29.7 37.1 37.1 29.7
—’1 29.7 o 29.7
Pe=24.0 P51 4 P=24.0
3.65 m Ver14.8 V=0 Vv=14.8
24.5 o
44.7 47,4 47,4 44.7
o
20.1 a
Pw56.7 P==1318.2
3.65 m v=11.0 V=0
20.1 [} 20.1
Niv. 2
-
d 42.3 45.8 45.8 12.3
22.2 [} 22.2
P=88.0 P=182.4 P=88.0
3.65 m v=12.9 v=0 v=12.9
24.7 o 24.7
NIV, 3
43.2 50.7 S0.7 +3.2
.
18.5 o 18.5
Pe=121.2 P=252.2 P=121.2
3.65 m Ve=7.6 VO V=T7.6
P8,
9.3 =3 8.3
- by
- 7 :;,/»' Vs s
i 8.55 m 1 8.55 m !
A = L
e /
c 8 ()
Q ~— \_/
M ARCOS 2 v35
Fig.es1 2



365 m

3.65 m

385 m

3.65 m

N

MARCOS

Ay

Fig.4.13

vS



365 m

365 m

365 m!

365 m|

AZOTEA

148 22 13 208 209 209 208 23 222 148
14.8 0.9 0.10 010 0.50 148
P=17.9 P=30.2 P=37.9 P=37.9 P=39.2 P=17.9
v=7.50 V0,40 V=001 vag V£0.40 V=7.50
126 0.52 0 0.10 06 127 gy 3
29 %.7 | 263 63 | 262 263 | 263 262 | 267 229
103 010 o 010 0.10 10.3
Pr4l12 p=87.5 =857 pefs.? P=B7.5 Pedt.2
V=55 V=063 =040 v=0,03 y=0.04 V=54
99 l0.02 0.1 0,03 0.04 93 v, 2
19.9 22 | 207 1 07 21 208 2.1 210 186
100 04 03 0.3 0.02 9.3
Pe£0.0 P=125.6 P=1237 p=1237 pP=1259 P=59.8
y=5.80 V20,30 V=0 20 V=0.20 4=010 V=5.30
. 0.5 03 |03 0.2 99 v 1
26 | 206 211 07 w1 | o6 2s | 28 m r
03 101 } 0.2 0.3 7.1
p=163.9 lp:m.? {pat6r? P=164.8 P=78.1
v=0.20 ‘ V=010 V=0.10 v=0.10 V=3.0
‘ P8,
0.3 jo2 0.3 3 ;L‘
6.60 m L 6.60 m 6.60 m | 660 m 6.60 m
6.60 ¥ }

sS



T0. MAQ.

C
121 124

121 12
P14 Pat4.9
yu5.3 Vm$,30
7.4 7.4 AZOTEA
19.8 207 280 75 | 367 07 | 28 80 287 19.8 l
19.8 on 1.80 18 on 19.8
pis235 Pm5l1 VAT Pal36 Ppesty Pm23.5
v10.7 V0,30 yn i ¥=0.70 ¥=0.30 Vm10.2
17.4 026 07! 6./ 026 iy, 3
330 380 | 380 %7 | 38 s | o387 B0 | 380 530
(A N N LR A A Ut Bt A oo Ui Ao
156 022 0.02 10.02 022 156
P=b6 7 Pa1201 Pei41 s ELICAR] Pa1701 Pu%6.7
VB g w019 0,03 ve0.03 ¥n0.10 vaB.6
15./ 001 012 012 0.01 15.7 v 2
327 386 379 370 374 REXD 370 37,9 386 322 e
: AN AN A S SR AR Nt T
169 064 0.20 0.20 0.54 16.5
P=09.8 Pe189 2 Pw209.4 Pu209.4 Pa189.2 PB9.8
Ve§.3 V0.4 Ve Q.10 VeQ.11 ve.40 V=93
174 0.98 019 019 048 74\, 1
299 39 | 82 320 | A4 74 | X0 W2 | 309 209 A
1225 0.73 :OH [+R IS 0.73 125
pm122 3 Pa25R.9 Fm271.2 Pm277.2 Pw268.9 Pe1723
V=51 VmQ.3 V010 V010 v=0,30 Vu§1
6.3 10y 010 010 083
o o
/4 :c'gﬁ

O




IV.4 ANALISIS SISMICO :

Para el analisis por sismo se wilizé nuevamente cl programa ETABS, en donde
los marcos se¢ analizan en forma tridimensional considerando que las losas en cada
entrepiso  conforman un diagrama rigido. Por lo anterior, ademas de jos marcos. se

necesita conocer la ubicacion de ¢stos en planmia y las fuerzas sismic

s en cada nivel,
obtenidas a través del método estitico.

Debido a las caracteristicas geométricas de la estructura v a la estructuracion que
presenti

se aplica un factor de comportamiento sismico “Q igual a 2,

n ninguna
reduccion al factor Q. debido a que se cumplen las condiciones de regularidad.
Ademas se aplica ¢! incremento del 50° o las tuerzas sismicas por tratarse de una
construccion del grupo AT

De acuerdo con el R.C.D.F.. 1a estructura se analizé bajo la accion de dos
componentes horizontales no simultancos del movimiento del sucio, es decir, para ¢l
sentido "X se considera gque el sismo actaa 100% paralelo al eje “X™ mads 30% al
Y™ y para el sentido Y. 100% paralelo al ¢je “Y™ mias 30756 al “ X7,

Con las carpas totales especificadas para cada nivel y sus darcas respectivas, se
calcularon los pesos para las diferentes condiciones de carga viva: en ellos se incluye
el peso propio de columnas, ¢l cual para un nivel dado se toma la mitad tanto de la

parte superior como de la inferior (excepto en los niveles extremos de la estructura).
Arcas de las plantas en cada nivel :

Azotea : 786.0 m2
Nivel 3 : 745.0 m2
Nivel 2 : 692.0 m2
Nivel 1 : 682.5 m2
P.Baja : 760.0 m2
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Calculo de pesos por nivel para las diferentes condiciones de cargas vivas:

NIVELES LOSA Po.Po. P. Total
(Ton) columnas (Ton)
(Ton)
AZOTEA
Caso 1 786.0 m2 x 0.880 T/m2 = 691.68 19.50 711.18
Caso 2 786.0 m2 x 0.850 Trm2 = 668.10 19.50 687.60
Caso 3 786.0 m2 x 0.795 T/in2 = 624.87 19.50 64437
NIVEL 3
Caso 1 745.0 m2 x 1.173 T/m2 = 873.89 39.0 912.89
Caso 2 745.0m2 x 1.103 T.m2 =~ 821.74 39.0 860.74
Caso 3 745.0 m2 x 1.023 T-m2 - 762,14 39.0 801.14
NIVEL 2
Caso 1 692.0m2 x 1122 T m2 - 776.42 39.0 815.42
Caso 2 692.0 m2 x 1.052 T'm2 =~ 727.93 39.0 766.98
Caso 3 692.0:m2 % 0.972 T'm2 ~ 67262 39.0 711.62
WNIVEL |
Caso 1 682.5 m2 X 1.206 T-m2 — 823.10 39.0 862.10
Caso 2 682.5m2x 1.136 T m2 - 775.32 39.0 814,32
Caso 3 682.5m2 x 1.05¢ T.m2 - 720.72 39.0 759.72
P.BAJA
Caso 1 760.0 m2 x 1.168 T-'mZ - 887.68 39.0 926.68
Caso 2 760.0 m2 x 1.133 T'm> = 861.08 " 390 900.08

Caso 3 760.0 2 x 1.098 T'm2 = 834 38 39.0 873.48




Caso 1: Peso de la estructura por nivel con carga viva maxima (Wm).
Caso 2: Peso de la estructura por nivel con carga viva instantanea (Wa).
Caso 3: Peso de Ja estructura por nivel con carga viva media (W).

Resumen de pesos por nivel.

PESO POR NIVEL EN TONS.

NIVEL Caso | Caso 2 Caso 3
Casetas 60.0 57.0 54.0
Azotea (+14.85) 711.2 687.6 613.4
Nivel 3 (+11.20) °12.9 860.7 801.1
Nivel 2 (+7.55) 815.4 767.0 711.6
Nivel 1 (+3.90) 862.1 814.3 759.7
P. Baja 926.7 2001 8735

4288.3 1086.7 38443

Cialculo de las fuerzas sismicas por el método estatico :

- La estructura esta ubicada en Ia zona II por lo que se debera analizar con un
cocficiente sisrnico C = 0.32.
- Factor de ductilidad Q = 2.0
- El analisis estatico se hara a partir de P. baja.
Por lotanto: C.S. = 0.32/2 = 0.16
Como es un edificio que pertenece al grupo “A™ :
C.5.=0.16x 1.50 = 0.24
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NIVEL ENTREPISO Wi Hi WiHi Fi Vi Mv
(Ton) (Mt) (T-M) (Ton) (Ton) (T-M)

Caseta 57.0 18.45 1051.70 34.53

5 34.53 124.31
Azolca 687.6 1485 1021090 33s5.29

4 369.82 1349.84
Niv. 3 860.7 11.20 9639.80 316.53

3 686.36 2505.21
Niv. 2 767.0 7.535 5790.90 190.16

2 876.52 3199.30
Niv.'1 814.3 3.90 3175.80 104.28

1 980.80 3825.12
P. Baja 900.1

Myt = 11003.78

8 .—7
Fi = CS.1 ) Wi Hi - 0.24 (080

39860.1

) Wi lli = 0.03284 Wi Hi
Donde:

Fi = Fuerza sismica en ¢l nivel .i

Hi = Altura desde planta baja hasta ¢l nivel i

Wi = Peso del nivel i

Vi = Contante en el nivel i

My = Momento de velteo producide por el cortante Vi

Ayt = Momento de volteo total hasta planta baja



De acucrdo a los vesuttados del andlisis s¢ obtuvieron desplazamientos relativos

maximes de 1.3 al millar veces la altura de entrepiso, valor que se encuentra dentro

de o permisible por el R.C.D.F.
El periodo obenido fuc de 0.49 seg. . ¢l cual resulta aceptable para este tipo de
estructuras .

Enlas figuras 4.16 » 4.21 se muestran los resultados del analisis por sisimo
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CAPITULO VvV
REVISION DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES EXISTENTES :

Como se puede observar en los resultados del anilisis sismico, la estructura
existente queda pricticamente liberada de tas acciones producidas por el sismo, ya
que los elementos mecanicos actuantes tanto en trabes como en columnas son muy
pequeiios. En virtud de que en la revision rigirdan las acciones debidas a carga vertical,
es de esperarse, que los momentos y cortantes resistentes de los clementos de dicha
estructura sean mayotes a los actuantes, puesto que el diseho original debid baberse
realizado para la condicion de carga vertical mas sismo.

Para nuestra revision tomaremos comao referencia la planta del nivel 2 ( figura

5.1 ) en la cual se indica el refucrzo propuesto y los tipos de columnas que se

revisaron.
V.1 REVISION DE COLUMNAS :

=+ las columnas no tengan problema por

tira en verificar g

La revisién consi
resistencia tanto a flexion como a cortante, para ¢sto se procedié a calcular el refuerzo
requerido (Asr ) on alginas de ellas, ¥ se comparo con el refuerzo existente ( Ase ), e

cual se especifica en los planos estructurales.

Los elementos mecanicos que se seleccionen para la revisiéon de columnas, deben

constituir la combinacién mas desfavorable. tomando en cuenta la conwribucion de las

acciones permanentes, variables y accidentales: incluyendo ademass el 30 %o de los
efectos de sismo cn la direccidén perpendicular s la del analisis. Para este caso el
efecto de sismo en la direccidn perpendicular a la de nuestro analisis, pierde
significacion ya que cormo se mencionoé anteriormente nuestra revision esta gobernada

por la condicion de carga vertical.
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Debido a que el procedimiento de disefio es igual en todas las columnas . en
este trabajo solamente se presenta la revision completa de una de cllas: para et resto

de columnas se muestran los resultados obtenidos de tos calculos.

REVISION DE COLUMNA C-1 A NIVEL DE PLANTA BAJA ¢
( Ver tipo de columna e¢n figura 5.1 )

Calculo de la carga axial ¢ P ) Atrib. = 8.55 x 6.60 =~ 56.43 m2

Azotea : 5643m2 x 0.880tm2 = 49.66 ton.
Nivel 3: 5643 m2x 1.173Lm2 - 66.19
Nivel 2 - X L1222 um2 = 6331
Nivel 1 - x 1.206tm2 = 68,05

247.21 ton,
Ppro. col. = 0.45x 0.60 x 3.25x 2.30 x 4 nivs. = 8.42 ton.
Pr.= 247.21 - 842 = 255.63 1on.

Dimensiones generales :




Elementos mecinicos

Carga vertical :

Sentido ** x ** : H Sentido “y*:
P =255.63 ton. Mya = 0O
Mxa = 0.30 1-m Myb = 0O

Mxb = 0.73 t-n

Sismo sentido © x 5 Sismo sentido "y :
Psx — 0.20 ton. Psy = 3.80 ton.
Msxa = 420 t-m Msya 940 t-m
Msxb = 3.40 t-m Msyb = 5.60 t-m

Momentos producidos por las excentricidades mininas :

Sentido " x ex = 0.05 x 045 = 0.02

Mx = 00225 x 235,63 = 5375 t-m

Sentido ey = 0.05 x0.60 - 0.03 m.

My = 0.03 x 255,63 ~ 7.67 t-m

Estos momeiios son mayores (ue los de carga vertical, por lo tanto. serdn los que
se consideren para el diseno de In columna.

En el diseno de una columna no sc pucde saber cual es la combinacion de carga
qQue rige con solo conocer los clementos mecanicos. sobre todo cuando los de sismo
son de consideracion. En nucstro discfio rige la condicion de carga vertical por que
los elementos mecinicos de ~ismo son pequenaos, pero para Hegar o esta conclusion s

Ty ieron que revisar las otras combinacione

Por io tanto los elementos mecanicos para nuestro diseno son Jos siguientes :



P =255.63 ton. 3
Mx=575t-m
My=7.67t-m

Propiedades geométricas :

A =45 x 60 =2700 cm2

Ix = 2222 = 455625 cma

Rx = JE o [333625 540
Va 2700

EFECTOS DE ESBELTEZ :

Longitud efectiva de pandeo ( H* ) :

Materiales :

f'e =250 kg/cm2

£*c = 0.80 x 250 = 200 kg / cm?2
£°'c=0.85x 200 = 170 kg * cm2
fy = 4200 kg / cm2

45x(60)°
1y = —i—‘l(;ﬂ = 810,000 cm4

3 Ry = 17.32 cm.

En a: WYa=9 ; por tratarse dc un empotramiento
TKcols.
E b Wb = — —
" SKrrabes
s
Sentido 'x " : Kc = fo 455625 1401.9 ¢m3
L 325
L = longitud libre de columna Kt = £ 630,000 954.5 ¢cm3
z 660
Yb= =1.47

1 = longitud libre de trabe

Det nomograma para micmbros con extremos restringidos :

K=0.064

FI'x = 0.6 x 325 = 208 cm



Sentido Ty "7
.
Ke= 810000 _ 0 3ems  :  Ke=S%3300 o cm3
335 855

2x2492
W 223923 5 55

27512
K = 0.67 H H'y = 0.67 x 325=217.8.cm.
) -
Hx | 208 _ g o o(3a.12 ML,
Rx 3 Ar2
'y 2178 Af1
—_— = =12.6 7 (34-12 —
Ry 17.32 ( A2 )

Por lo que pueden despreciarse los efectos de esbeltez .

Cailculo del refuerzo requerido ( Asr ) @

i Rxw= oY Ry Mw
FR(bY (1) ' FRBY(1) e
45cm. 1 t=60cm. ; FR =070
F.C. = 1.50 : por ser estructura del grupo A
2
K 255630x150 | g . R _ 0
0.70x45x60x170 Ry
Rx = ST3x150010)° o o . a4 _ 30
0.70(45)" x60x170 z 45
Ry = /.671150(]?0) - 0.06
0.70x45(60)° x170
De los diagramas de interaccién para columnas se obtiene : q = 0.35
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e 170

= — =0.35
PraCgs) (3300

Asr=0.0142 x 45 x 60 = 38.34 ecm2

}y= 0.0142

Para esta columna se tiene el siguiente acero existente ( Ase ) :

+ | © 12 H ro-
i‘ ® 2 5
H LIPS~
60 ’ 7 ORAFLE AT 3O
|
e

Porlotanto: Ase = ( I2x7.94)+ 2( 1.99 )= 9926 cm2

Como Ase es mayor que Asr : la columna no tiene problema por flexidn .

Revision por cortante : Se considera ¢l sentido *' y ™ por ser donde acrua el
cortante maximo : Vu >~ 3.80 x 1.10 == 3,18 ton. ( rige carga vertical + sismo )
Calculo del Veor
Pu =25563x 1.10-:281.19 ton.
0.70 f*c Ag =~ 2000 As = (0.70x200x 35 x 60 )+ ( 2000x 99.26 )

= 378000 ~ 198320 = 576,520 Kg = 576.52 ton. > Pu

p= 3763 _ 5018 = 0.0
33vr60

Ver =0.50FR b d 7 "¢ =0.50x0.80 x 43 x 60 x /200 =15273.5 Kg.

2 90
1 =0.007(Pu:Ag) = 1~ (0.007x 281199 )= 173
35x60
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Ver =15.27 2 1.73 = 26.42 ton. > Vu
Como el cortante que resiste ¢l conereto ( Ver ) es mayor al actuante ( Vu ). solo

se revisara que se cumplan los requisitos minimos para refuerzo transversal .

Diametro de los estribos :

Av fy = 0.06 fy As B donde :
As =3x7.94=23.82 cm2 As = area de acero de una varilla o paquetes
Av =0.06x23.82 =142 cm2 de varillas .

> Ave Av = arca de acero de la barra de un estribo

Ave = drea de acero de la barra del estribo
cxistente = 0.71 cml
No se cumplen los requisitos minimos. sin embargo considerando que la
estructura no ha sufrido dafios cn sus clementos estructurales se acepta el refuerzo

existente .

Separacién de estribos :

% d H d = didgmetro de la varilla 6 du la varilla mas delgada del
paquecte .
S 5 48 @ @ = diimetro de 1a varilla del estribo
S =t t = menor dimension de la columna

Sustituyendo valores :

S = 13.12x3.18=41.70 ¢cm. > 25c¢m
S =< 48x0.95=45.6 cm. > 25cm.

$ < 45cm. > 25cm.

Si se cumple la separacion de cstribos



TABLA DE RESULTADOS DE COLUMNAS REVISADAS

TIPO DE ENTREPISO Pu Mux Muy Asr Ase

COLUMNA ton. t-m t-m cm2 cm2
c-2 1 247.00 18.75 7.55 17.60 99.26
Cc-2 4 51.57 29.70 1.82 42.70 67.64
C-3 1 140.58 12.30 24.45 17.28 63.98
C-3 4 29.50 22.20 37.20 61.29 63.98
Cc-4 1 211.29 4.78 27.75 13.23 99.26
c-4 4 43.50 1.35 44.55 45.90 67.63

Los tipos de columnas revisadas estan indicadas en la tigura 5.1

Vu  son nienores que ¢l Ase y e Ver

En todas las columnas el Asr y

respectivamente, lo que demuestra que ninguna ticne probiema por resistencia .

V.2 REVISION DE LOSA

¢ distribuye ¢l niomento acruante (

Para revisar la resistencia o tlexion en los
Mact. ) en cada nervadura, ¥ se compara con b momento resistente ( Mr ). Kl
momento resistente se obtiene con el drea de acero que se especifica en los planos
estructurales y la seccton de 1a nepvadura .

Para la distribucion de momentos en las nervaduras, se consideran franjas de

columnas 3 {ranjas centrales . Una franja de columna va a lo largo de un gje de
columnas y su ancho a cada lado del <je os igual a la cuarta parte del claro menor,
entre cjes. del tablero correspondiente. Una franja central s la limitada por dos

franjas de columna.
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Los porcentajes de distribucion se hacen de acuerdo a la siguiente tabla :

Franja de Franja

columnus central

Momentos positivos

Momentos negativos

e tivne lo siguiente :

Por lo tanto de la tigura 2.2 y para ¢l marco 2.
(6.60:3)2 3.30 m.

4 ) 7 1,65 m. . acada lado del eje

Ancho de franja de columnas =

Ancho de franja central ~ { 0.60

Nernvaduras en fa franja de colummnas @ Una nenvadura Y-1 y cuaro nervaduras

Y-2
Neryaduras en b tranjz central @ Cuatro nenvaduras Y-3

Revision a tlexion
Momento negativo en los apoyos A . B » C
2 tienen la misma

Las nervaduras que forman la trabe equivalente del marco
cantidad de acero para momento negativo en los tres apoyvos A, B, v C del segundo
nivel . Para nuestra revision se considerd ¢f may or momento -

Dec las figuras 4.12 y 4.18 enclapoyo B seticne :
Mcv = 35.80 t-m
Msis = 5.0 t-m B por o tanto rige carga vertical
ocalizuda en el pano de columna es ©

El momento en fa seecion crit

. . . N
Merit. Moje - Vi ‘\Au(‘-—)if'J
2 4
donde : V' o+ corante - 321 ton,
C; = dimension de columna en la direccion de! momento

W = cargaentm
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Meri

=315.8-(320x 22 -7 ¢

= 45.80-9.63+0.33 = 36.50 t-m
Mu = 36.50x1.50=34.75 1-m

h

Para franja de columnas @ 54, X075 - 41.06 1-m

Para franja central D SATENOZ2S 13,69 1-m

Distribucidon de momento actuante ¢ Mact » s caleulo del momento resistente
( Mr)en cada nervadura -

Para ol cilculo del momento resistente. se ufiliza la siguiente expresion :

Mr=FR bd” £ ¢ q(1-0.5g)

p=Asetbjicd
donde :

Mr = moemento resistente en eada nervadura
FR = tactor de resistencia = (0,90

b = ancho de nervadura

d = peralte efectivo de nenvadura - 37 cm.
Mact = momuento actuante

Ase - acero existente en cada nervadura

p = porcentaje de acero oxistente
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Franjas Tipo de b Factor de Mact Ase P Mr
nervadura cm. distribucion t-m cm.l t-m
Y-1 20 0.24 9.86 1113 0.0151
v-2 1s " 0.9 7.80 $.28 00149
de Y-2 13 0.19 7.80 828 0.0149
columna Y-2 15 o.19 7.80 §.28 0.0149
Y-2 15 0.19 7.80 8.08 0.0149
8O 1.00 41.06
Y-3 10 0.25 3.42 2.0 0.0034 2.67
central Y-3 10 023 20 0.0054
Y-3 10 0.28 3.42 2.0 0.005-
Y-3 10 .23 2.0 0.0053
40 1.00
Momento actuinte tota! = 21.06 - 13.68  54.74 t-m
Momento resistente total = 31.04 - 10,68 - o172 t-m
Nr ~ Mact : No hay problema de resistencia a flexion por momento

negativo en los apoy os
Momento positiveo entre los apoyos B v C

M= 23.81 t-m . Mu o 23KEX 130 0 3372 t-m

Para tranja Jde columnas

X060 214N 1-m

Para franja central

040 - 13429 t-m



TENS MO BESE
S:S‘RR B LA BEEHBE.GA

Distribucidn del momento actuante y» calculo del momento resistente en cada

nervadura :
Franjas Tipo de b Factor de Mact Ase P Mr
nervadura cm distribucion -m cm2 t-m
Y-1 20 0.23 5.8 5.74 0.0078 7.41
de Y-2 15 0.19° 4.07 4.00 0.0072 5.18
columna Y-2 15 0.19 4.07 4.00 0.0072 5.18
Y-2 15 0.19 4.07 41.00 0.0072 5.18
2 15 T 0.9 4.07 1.00 0.0072 5.18
80 1.00 21.43 28.13
Y-3 10 0.25 3.57 1.27 0.0034 1.72
central Y-3 10 0.25 357 i 0.0034 .72
Y-3 10 0.25 3.57 H 0.0034 1.72
Y-3 10 0.25 3.57 1.27 0.0034 172
<0 1.00 14.28 6.88

Momento actuante total = 21.43 + 14.28 = 3571 t-m
Momento resistente total = 28.13 -~ 6.88 = 35.01 1-m

Mr = Mact : no hay probiema de resistencia por flexion
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Revision del cortanie por penetracion en columna C-1 ( ver figura 5.1)

P=855x36.60x 1.122t'm2 =63.31 ton.

c1
! i
- ==
d/2 i | Sfcorow
ey e
i -
ez i i
i ~ {
| T~
| "\r:a.' Lortna
a2 :
e
d=370cm  d 2= 1850 ¢cm cm. ; C2= 60 cm.
Vperm. = 0.80 /7 *c =0.80 x 200 Kg. 'em2
Esfuerzo cortante actuante : Como no hay transmision de momento entre losa y
columna. el esfuerzo cortante aciuante es :
1273 . . .
VU e H bo = perimetro de la seccion critica
boid)
bo=(82x2 ¥y~ (97~x2)=358 cm. Vu = fuerza cortante de diseno

Vu =63.31x 1.50=9497 ron.
94970

vus o = 717 K cm? 2 Vperm
358¥37 goc pe

De igual forma se revisa la losa en los otros marcos » se compruecba que no tiene

problema por resistencia .
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CAPITULO VI

DISENO DEL REFUERZO

VI.1 DISENO DE COLUMNAS

En este trabajo se presenta <l Jdisefio de una de las columnas de los marcos de

refuerzo. para ¢l resto solamente se muestran los resuliados en una 1abla |
COLUMNA C-3 EN EL PRIMER ENTREPISO : ( ver figura 5.1 ):

f'c =250 Kg cm2

*c =0.80 x 250 ~ 200 Kg “cm2

"7

f'c=0.85x200=170Kg cm2 80 +
fy = 4200 Kg cml

Calculo de la cargar axial

Atrib, 3.8 N 0.95 = 435 mZ

Azotea © 4.35m2 x 0.8R0 tmI = 3.83 ton.
Nivel 3 : o X HAT3 emI = 310
Nivel 2 ¢ 7 x L.2x v =

Nivel 1o o ~x 1.206 o=

P.prop. coi. = 0.40x 0.60 x 3.25 x 240 x 4 nivs. = 7.49 ton

Pt = 19.06 ~ 7.49 = 26.55 ton.

Momentos por excentricidad minima :

35 =0.53 t-m B My = 0.03 x 26.35 = 0.80 t-m

Mx =0.0Z x 2o,
Elementos mecadnicos :

Carga verntical P = 2653 won.



Sentido "'y
My = 1.20 t-m H Vy = 0.50 ton.
Sismo "7y °

Psy = 62.30 ton. Msy = 10.80 t-m : Vsy = 3.50 ton.

En el sentido *° x *° los elementos mecanicos valen cero .

Para cste caso la combinacion mas desfavorable es carga vertical menos sismo

en la direccion "y
EFECTOS DE ESBELTEZ
Para nuestra condicion de apoyo en los extremos !

K = 0.80 { empotrado y articulado )
H' =K H =0.80 x 325 = 260 cm.

r = A =30 60 = 2400 cm2 ; [~ 3%”—’ = 720,000 cm4
R 2

0, o= (22000 L7532 em. s H e, = o290 o5 < (220 12M,
Y 24c0 17.32 M,

se desprecian los efectos de esbeltez .
Pu = (26.55-62.30)1.10 = -39.33 ton. ( tensidn )
Mux = 0.53 x 1.10 = 0.58 t-m
Muy = (1.20+1080)1.10 = 13.20 t-m

K= -— 32330 4> . d/t = 35/40 = 0.88
0.80x40x60x170
£8.000
Rx = ——5:000 (004 Rx 'Ry = 0,004 /0.067 = 0.06
0.80(30)° 60x170
5
e = 1320000 _ oo

v A
- 0.80x40(60) x170
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Dec los diagramas de interaccion para columnas : q = 0.29

170
= 029( —— )=0.0117 H As = 0.0117 o = 28. 2
P (4200) s 0.0117 x40 x 60 8.08 cm2

Revision del refuerzo minimo para columnas :

2 ) 2
As 20 . 20 0 29 . 50048
bd 2 5 3200

As =0.0048 x40 x 60 =11.52 cm2 ( no rige }

A
2 = 0.06 x 40 x 60 = 144.0 cm2

Refuerzo maximo : 7 < 006 : As
¢

Revision por cortante : sentido 7"y *

Vu = (0.50 +3.50) .10 4.40 ton.

Pu =-39.33 ton. ( tension )

! Ver = Frbd(0.20+30p) 7 ~c

Para calcular *" p "7 . supondremos una varilla # 8 en cada esquina de ja columna :

10.0
; a,= 2x50= 100 cm2 ; p ~ 209 50045
H 40x56
Fr = 0.80 ( puara cortante )
< 84898 Kg.

Ver = 0.80 % 40 x 30 x 0.335 x 200

Como la columna csta sujeta a tlexotension. ¢l Ver deberda multiplicarse por lo

que resulte de la siguiente expresion :
39.330

- 0. 'Ap) = - (0.03 = 0.51 .
1-003(Pu’Ag) ( N ove0 5

= 4.32 ton. = Vu

solo debera plirse los req

Ver = 8489.9x 0.51 - 1329.8 Kg

Debido a que ¢l Ver es igual al Vu |

minimos para refucrzo transversal .

Para cl cuanto entrepiso
Carga axial :

P =383 ton.
Pt = 3.83~ 1.87 = 5.70 ton.

Pprop. de col. = 0.40 x 0.60 x 3.25 x 2.40 = 1.87 ton.



Elementos mecanicos

Carga vertical : My =210 t-m ; Vy= 0.70 t-m

Por excentricidad minima : Mx =0.02 x 570 = 0.11 t-m

Sismoen "y
Psy = 60.90 ton. ; Msy = 9.70 t-m 3 Vsy = 3.20 ton.
Disenando la columna para la combinacion mas desfavorable :

( carga vertical - sismo™'y "7 )

Pu = (570 -60.90) 1.10 = -60.72 ton. ( tension )
Muy = (2.10 +9.70) 1.10 = 12.98 t-m

Mx = 0.11 t-m

H Fr = 0.80 ., para tension

e -0.19 H d t= 33740 = 0.88
0.80
Rx = — MO0 g guos
0.B0(40) 60x170
244 1]
Ry = 1298000 o,
- 080x30(60 70
De los diagramas de interaccion para columnas se obtiene :
q = 037 :op e 0.0LS i As - 015 x40 x 60 =36.0 cm2
Sc propdénen  : 4 vars, 8 + dvars. % 6

As < 43.0 an2
Revisién por cortanie :

Vu = {070~ 3205110« 380 ton.
Ver - 0.80bd( 020 - 2py (7 *o

Considerando en las esquinas | var= 8 + 1 var. #6

5 As=15.74 cm2

p=13734 - 340x 56 = 0.007

Ver = 0.80 x 40 x 56 x U041 x ¥200 - 10390 Kg
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Como la columna estd sujeta a flexotensién ¢t Ver debe multiplicarse
por lo que resulte de la siguiente expresion
0.03x60720
1-0.03 (Pu Ag)=1-( 20300730
40x60

= (.24

Ver = 10390.0 x 0.24 = 2403.7 Kg. =~ 2.49 wwn. < Vu

Calculo de la separacion de estribos ( $ )

Vu - Veor = 3.90-2.49 =~ 1.41 ton.

Counsiderando estribos con vars. = 3 Av 7 0.71 em2

g o FrdvFrd(Seno s Cosen 0BUX2r071xS6¢4200x10 o0 0
Vi -lter 1110

Por io tanto la secparacion v el diametro de los estribos estaran regidos por los
requisitos minimos que establece ¢l R.C.D.F.

Diametro de los estribos

Av iy T 0.06fv As

Av =

area de acero de la varilla del estribo

As = area de acero de la varilla o paquete de varillas longitudinales
= 50+ 287 = 7.87 cm2

{ se considera 1 var. # 8 ~ | var. # 6en la
esquina )

Av = 0.06 x 787 ~ 047 cm2 - 0.71 cm2 : se aceptan los estribos con
vars. # 3

Separacion de los estribos ( S )

S < 850 d = _‘ﬁs—o—- == x 1.91 = 25.1 ¢m
N /4200

S = 48 @ = 38x 0.95 =456 cm

; d = diametro de la varilla o de la varilla
S st = 10.0 cm

mas delgada del paqucte.
@ = diametro de la varilla del estribo

1 = menor dimension de la columna
Se aceptan los estribos # 3 a cada 20.0 cm.



Para definir ¢! refuerzo que se asignara a las columnas, se diseflaron los tipos

que se indican en la figura 5.1 ( C-6 . C-7 y C-8 } obteniendose los siguientes

resultados :

Tipo de Entrepiso Pu Mux Muy As

columna ton. t-m t-m cm2
C-6 1 63.14 10.25 0.53 11.25
C-6 4 -27.64 10.34 015 19.43
C-7 1 38.19 10.09 0.56 1i.52
Cc-7 4 8.00 10.13 0.15 11.52
C-8 H 47.37 0.95 12.97 11.52
C-8 3 9.92 0.20 12,18 14.64

Se asignaron dos 1ipos para todas las columnas
CR-1 : para las columnas de los marcos de refuerzo longitudinales ( A’y C' )

CR-2 :
Finaimente el refuerzo quedo de la siguiente manera :

para las columnas de los marcos de refuerzo transversales (1° y 7 )

Columna Refuerzo Retuerzo
longitudinal transversal
CR-1 6#8 E#3C20
- 1 grapa# 3C 20
CR-2 4#8+8=6 2E#3C20

Los estribos sc cdlcularon ¢n base a los requisitos mini yenf ién del

refuerzo longitudinal que se le asigné a cada columna .



V1.2 DISENO DE CONTRAVIENTOS

La seccion de los contravientos seri igual para los dos marcos ¥ en todos los
niveles. por lo tanto se diseftaran para la fuerza maxima actuante, que en este caso

s¢ presenta en {os marcos 17 y 7.

1918 iza BB LS A= 175.6 em2

‘r’ s Ix = 1571910 cmd

.,r_ . — :4:_‘_9 Iy = 1247411 cmd
o fis7i900 _

| - = 3220 1 5 46 em.
i Vo4 1 1758
25| - ——x |21 2

z

—BELEVACION

Considerando ¢! contrav iente a compresion por ser ¢l caso mas desfavorable

A e C=E0E

pd
,//
CmIE0E .
K=1 : KL.r=(lL0Ox362) 843 = 66.7 < 200 : se acepta
fp = 113340 Kg 'cml B A= 175.60cm2

Fp = 175.60 x 1133.40= 1990250 Kg
Fp = 199.03 ton. > C = 160.80 ton.

Se acepta la seccion propucsta
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Vi.3 DISENO DE TRABES :

Refuerzo longitudinal 1 Al igual que en la revision de losa, para el diseiio de
trabes se utilizara la siguienie expresion

Mr =Frbd{f¢cq(l-050q)
se ohtienc ¢l valor de ¢ . ¥ asi ¢l porcentaje de acero mediante

1

Haciendo Mr = Nu

4 As=pbd

. porlo que el drea de acero serd ¢

pP=q
Obtencion de los porcentajes de acero miximos y minimos

5 170 Kg 'em2 : fy - 4200 Kg. em2
1800 170 <500

§99 - =2 - 0.019

Se considera:  f ¢
T+ a000 4200 10200

pmax, =

Para sismo : pmax. .75 x 0.019 - 0.0143

3,70 30¢

UIOV200 g 6gze
3200

Debido a que los elementos mecianicos maximos se presentan en el nivel

p min. =
-

solo se disefiaran las trabes de dicha nivel para los marcos en ambos sentidos .

TRABE T-1 DE [LOS MARCOS A" Y C':

Momento negativo en fos apoyos
De las figuras 412 v 1.10 se¢ observa que los maximos momentos

negativos por carga vertical y sismo ocurren en el apoye 3°, y son los siguientes

Mecv =434 t-m Msis. =0 3,90 t-m

Mu = (4.34+3.90)1.10

30 x60 b= 30cm ;

¢ 1 )y considerando un valor de

= 9.06 1-m
Seccion de trabe - h=60cm ; d=56cm

Aplicando la expresion Fr igual a 0.90 se
obtiene :

q = 0.069 .

As = 0.0028 x 30 x 56 = 4.70 cm2

p = 0.009 (1704200 ) = 0.0028



Momento positivo entre ejes 27 y 3° ¢
M =2.36 t-mx ( sec obtuve de 1os resultados del anidlisis )
Mu =236x 1.50 = 3.54 t-m

De la expresion (1) q="0.059 ; p=20.0024

< pmin. ( rige el acero minimo )
As = 0.0026 x 30 x 56 = 4.37 cm2
Refuerzo por contante

Dei analisis se obtuvieron las si

uientes fuerzas cortantes en el apoyo 37 :

Vev = 3.83 twon.
Vsis = 1.24 twon
El cortante a una distancia “*d "’ del pano de columnaes: Vev =285 ton.
Vu= (2.85+1.234)1.10 = 450 ton.

Cortante quc tona ¢! concreto ( Ver ) ¢
Ver= Fr b d (020+30p) Jf*c¢ : p= 0.0028
Ver = 0.80 x5 30 x 56 x

5284 x 200 = 5398.0 Kg. = 540 ton. > Vu

rigen los requisitos minimos para refuerzo tronsversal

De acuerdo con las normas tecnicias complemenianas del R.C.D.F. . cuando el

Vu es menor que ¢f Ver - debr suministrarse un refuerzo minimo por tension
diagonal . Este refuerza estard formado por estribos verticales de didametro no
menor de 6.3 mm. . espaciados a vada medio peralte efectivo y se colocara a
partir de toda union de viga con celumna o mure hasta un cuarto del claro
correspondiente

Para ¢ste caso s¢ proponen estribos con varitlas

% 3 separados a 20 cm. en
todo el claro .



TRABE T-2 DELOSMARCOS 1" Y 7 :

De las figuras 4.10 y 4.16, los momentos negativos en ¢l nivel 2 del apoyo

B son :

Moev = 7.40 t-m
Msis. = 5.80 t-m Mu=(740+ 5.80)1.10 = 14.52 t-m

Aplicando la expresion ( | ) y considerando una scccion de trabe de 30 x 60,

gq= 0.1

se obtiene :
5~ 0.11( 170/ 3200 )

p=q(f’c = Q0045
As = 0.0045 x 30 x 56 -
Para el momento positivo entre los gjes B y O

Mu =374 x 1.50 - 5.61 t-m

7.56 cm2

M =373 t-m
Sstituyendo el valor de Mu en Ia expresion (1 ). se obtiene :
qQ=0.07 ; p-=00027 As = (0027 x 30 x 56 = 4.54 cm2

Revision por cortante :

Vev = 4.95 ton. : Vsis. =7 i.42 ton.
A una distancia T d 7 del pano de columina @ Vev <7 4.0 ton.
p = 0.0045

Vu=40x 1.50 = 6.0 1on.
Ver= 0.80 x 30 x 56 x 0.335 x /200 - 6367.40 Kg. = 6.37 ton. > Vu

rige el refuerro minimao

V94 DISENO DE ANCLAS EN CONEXIONES DE CONTRAVIENTOS

Las anclas en las conexiones se diseflarin para las fuerzas muiximas gue se
. Dichas tuerzas pueden ser

generan ¢n Jos contravientos de los marcos de refuerzo
de tension o compresion segun la direccion en que actaa ef sismo
Cuando la fuerza s de compresion. se trunsmite a través del dado a las
columnas y trabes . Si la fuerza e¢s de tension, habrd que transmitiria entre los
contravientos con anclas que sean capices de resistir dicha fuerza
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Disefio de anclas para los marcos 1' y 7 (figura 4.16) :
T = 160.80 ton.

Tu= Fr Asr fy ; donde : Asr= drea de acero requerida
Fr = 0.90
Tu .
Asr = ———— H Tu=160.80x1.10 = 176.88 ton.
Fr(ji)
Asr = —JM-U— = 36.79 cm2
0.90x4200
Utilizando varillas # 10 T a,=7.934 cm2

Nunero de varillas -~ 46.79/ 7.9% = 5.90
Por lo tanto se proponen 6 vars. # 10 ;| As = 6x 7.94 =47.64 cm2 > Asr

Disefo de anclas para los marcos A" y C' ( figura 4.19 ) :
T =96.10 ton.
Tu= 96.10x 1.]0 = 105.71 ton.

105.710
Asr = ———~——— .- 2797 cm’

0.90x4200
Utilizando varillas # 10 oa, = 7.94 em2
Numero de varillas = 27.97 7 7.94 3.5

Se proponen 4 vars, # 10 @ As = 4 x 794 31.76 ¢cm2 > Asr.
Por lo tanto en las conexiones de los marcas 17y 7 se utilizaran 6 anclas

con vars. del # 10 . y para los marcos A’ y C' 4 anclas con vars.dej # 10

TRANSMISION DEL CORTANTE SISMICO A 1.0S MARCOS DE
REFUERZO :

El conante que acitia en la estructura existente. se transmite o traves de la losa

de los niveles 2y azotea. a las trabes nuesas -1 2 T-2 de Tos marcos de

refuerzo . La liga sc hace por medio de concctores distribuidos en tado ef

perimetro de la losa, donde existe contacto con Las trabes .



Los conectores deberin disefiarse para que resistan la componente horizontal
de la fuerza que actiia en los contravientos, la cual se transmite a las trabes T-1 y
T-2 como fuerza axial . ( veriiguras 4.16 v 4.19 )
DISENO DE CONECTORES :
Para el disciio de 1os conectores se considerara el nivel donde actia la mayor
fuerza axial en las trabes.
- En el sentido corte 1a mayor fuerza que debe transmitirse a fos marcos 1° y

7 . se presenta on la trabe T-2 del nivel azotea .

Fuerza axial ¢n trabe 1-2 - 7230 x 2 144.60 ton. ( ver fig. 4.16 )
Se usarian conectores de varillas #4 ( fy = 4200 Kg/cm2)
Esfuerzo permisible a contante ( Fuv )
Fv =040 fy = 040 x-41200 = 1680 Kg “cm2
Arca de acero de lavanla #4 ¢ a, = 1.27 cm2
Por lo tanto Ia fuerza resistente de cada varilla es :
Fr=1.27x 1680 = 2133.6Kg.
Ninero de varillas requeridas = 144600 7 2133.6 = 67.9 =~ 68 wvars.
Longitud donde se¢ alojuran 1710 cm.

Sep. de vars. - 171068 = 2510 cm.

- Para ¢} sentido largo la fucrza mixima que debe transmitirse a los marcos A°
v C° también sc presenta en la trabe T-1 de nivel azotea :
Fuerza axial = 171.20 ton. ( ver fig. 4,19 )
Nuamero de vars. requeridas del # 4 = 171200/2133.6 = 80.4 = 8] vars.
Longitud donde se alojardn = 2400 cm.
. Sep.de vars. = 2400 8! = 29.6 cm.
Por lo anterior se proponen conectores con varillas # 4 separadas a cada

15 cm. paralos dos niveles ( nivel 2 y azotea de cada marco, ver fig. 7.20) .
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CAPITULO VI

DETALLES DE CONEXIONES DE REFUERZO CON ESTRUCTURA
EXISTENTE

Para la construccion del refuerzo de un edificio . se requiere contar con planos
que contengan todos los detalles de cada uno de los elementos estructurales que se
van a reforzar, asi como de los elementos nuevos que se adicionen a la estructura.En

estos detalles se deberin especificar las dimension

. armados, zonas de concreto que
s¢ tengan que demoler y es conveniente que s¢ dibujen a escala, para que el
constructor tenga una idea clara de lo que se pretende realizar.

De acuerdo con los resultados obtenidos del andl

s y la geometria de los marcos
de refuerzo, las conexidnes resultaron diferentes para cada uno de ellos. En este
trabajo solo se presentan los detalles necesuarios para ilustrar el tipo de conexion en
los nudos donde s¢ conectan los contravientos con las columnas y trabes nuevas. El
resto de detalies na se incluye por ser un trabajo muy extenso.

En las figuras 7.1 » 7.2 |, se mucstran las elevaciones de 1os marcos de refuerzo

Tongitudinales vy transver:

respectivamente, cn ellos se indica la ubicaciéon de las
columnas nuevas CR-1 y CR-2 | las trabes de refuerzo T-1 » T-2 vy los detalles de

conexidnes en cimentacion, segundo nivel y azotea .

VII.1 CONEXION DE REFUERZO CON CIMENTACION :

En las figuras 7.3 a 7.6 sec muestra ¢l tipo de conexion entre la cimentacion
existente ¥ las elementos nuevos de los marcos de refucrzo ¢n ambos sentidos

Debera construirse un dado de concreto ligado  a la cimentacion, al cual se le

sujeta

dejan perforaciones preparadas para introducir las anclas gu tn al contraviento

metalico. Al contraviento se e suclda una placa base e¢n los extremos. que quedara



apoyada sobre el dado y sujeta a las anclas con otra placa colocada ¢n el lado opuesto
del dado. En estos dados donde se inicia ¢} contraviento, las placas que se colocan en
el lado opuesto son independientes para cada ancla. ( ver detalle de placa en extremos,
fig. 7.16).

En estas figuras también se indica el refuerzo que debe colocarse en los dados.
VIL2 CONEXION DE REFUERZO CON LLOSA DE SEGUNDO NIVEL:

Las figuras 7.7 a 7.10 muestran la conexion de contravientos en ¢l segundo nivel
para ambos marcos. Al igual que en la cimentacion se debe construit un dado, en este
caso ligado a la losa existente por medio de una trabe nueva de borde ( T-16 T-2 )
que forma parte del marco de refuerzo.

Los contravicntos se conectan al dado a traves de las placas base que tienen
soldada en sus cxtremos. El dado también debe construirse dejando perforaciones
preperadas para colocar las anclas que sujetaran las placas en ambos extremos y
sentido, ya que ¢n €stas conexiones s¢ intersectan los contravientos.

La posicion de las anclas en un sentido dentro det dado de concreto. debera ser tal

, Que no obstaculice ¢l paso de las anclas en ¢l otro sentido ( ver figura 7.10 ) .

ViI.3 CONEXION DE REFUERZO CON LOSA DE AZOT!

Enlas figuras 7.11 a 7.15 s¢ muestran las conexionces de contravientos ¢n losa de
nivel azotea. En este caso ta forma del dado en las columnas extremas es diferente.
Sin embargo se conserva el mismo criterio de sujecidn de contravientos a través de
placas y anclas. En los extremos de los dados cada una de las anclas s¢ conecta a una
placa independiente ( ver figura 7.16 ).

En todos los detalles se indican algunos cortes y vistas que sirven para entender
mejor la conexidén y en tos cuales sc especifica el refuerzo de los dados en ambas

sentidos.



Las figuras 7.17. 7.18 y 7.19 muestran la ubicacién de las anclas, y dimensiones
de las placas que se sueldan a los contravientos.

En la figura 7.20 se persenta la conexion de las trabes nuevas T-1 y T-2 a fa losa
existente del segundo nivel y azotea |

En la figura 7.21 se¢ muestra como quedd finalmente el refuerzo de columnas y
trabes nuevas .

Todos los detalles estan acotados en centimetros excepto los niveles .
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CAPITULO vIIl
REVISION DE CIMENTACION EXISTENTE

El edificio en estudio ¢s una cstructura tipo A . ubicada en la zona N con factor
de ductilidad " Q " iguala 2

» para cuvo analisis se¢ utilizaron las cargas » factores
de carga y resistencia consignados enla tabla 8.1 . las propiedades geométricas del
edificio se muestran en ia tabla 8.2 . mientras que los parametros de resistencia y
deformabilidad del sucio se indican en la tabla 8.3

ESTADO LIMITE DE FALLA ¢

De acuerdo con las normas técnicas somplementarias del R.C.D.F. , se debe
verificar lo siguiente :

Capacidad de carga ante acciones verticales

TQFc. A < Cu N¢ Fr - Pv

donde :

¥ Q = suma de cargas al nivel de Ia cimemntacion . ton

Fc = factor de carga . adim.

A = area de la cimentacion . m2

Cu = resistencia al corte Jdel suclo cond. no drenadas . 1m2
Ne = [actor de vapacidad de carga . adim.
Fr = factor de resistencia, adim.

pv = presion total a nivel de desplante de la cimentacion
Sustituyendo los valores de las tablas 8.1 | 8.2 ¥y 8.3
Pprop. de cimentacion = TR0 ton.
Peso de ta estructura = 428830 ton

Peso total = 4288.30 + 780.0 = S068.30



3. 1.5
ZQFc  3068.3x150 _ 10.01 t/m2
A 759.69
CuNcFr - Pv = (30x598x0.70)+(2.10x1.55) = 1581 1/m2
> X QFc/ A

Capacidad de carga ante acciones verticales « sismo

Se analizara el sentido corto por ser el mas desfavorable :

My = 11003.78 t-m

P =35068.30 won. B €= ‘—VL = M =2.17 m.

P S068.3

L =36.70 m. H B = 2070 m.

B'=B-2e= 2070-2(2.17)= 16.36 m. H Fe= 1.10

< N ™

SOFe | 50683x10 oo o

A 16.36x36.70
Df = 2.10 m. { praofundidad de desplante del cajon de cimentacion ).
. " . 1
Dy 240 g0k . 51636 gase
B 16.36 L 36.70
~ 257
Ne=saag1 e 22320 L 023 544144y =588
B L
Cu NcFr +Pv = (3.0x588x070)+3.26=1561 t/m2 > -EQA—F‘:
o . EQFc
Para las dos combinaciones de acciones se cumple que i < CuNcFr+Pv,

por lo tanto no hay problema por capacidad de carga .
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Momentos de desequilibrio :
Condicién estatica :
Los momenios debidos a la excentricidad del centro de cargas son :
De la tabla 8.2 ex = 0.13 m. H ey = 031 m.
Mx = 5068.3 x 0.31 = 1571.20 t - m ( sentido corto)
My = 5068.3 x 0.13 = 658.90 t-m  ( seatido largo )
Estos momentos no favorecen el buen comportamicnto del edificio, por lo que es

necesario equilibrarios .

Cortante basal :
Considerando 1nicamente la resistencia en ¢l contacto suclo-cimentacién sin
tomar ¢n cuenta los empujes pasivos en loy muros del cajon, se tiene :
FC. (V) <~ CuA¥Fr
cn donde : F.C. = fuctor de carga. adim.
V = cornante basal, ton.
Cu = resistencia al corte en cond. no dreaadas, t/m2
A = area de lu ciinentaciéon, m2
Fr = tactor de resistencia, adim.
Sustituyendo valores se ticne :
1.10 x 980.80 < 3.0 x 739.69 x 0.70
1078.90 < 1595.30 . locual es adecuado .

ESTADO LIMITE DE SERVICIO
Deformacion clastica :

Aplicando la expresion de Steinbrenner @



= esfuerzo transmitido a la cimentacién, t / m2

= ancho minimo del cimiento. m.

q
B
# = relacién de Poisson, adim.
E = médulo de clasticidad

I = factor de forma y rigidez, adim.

De las tablas 8.1.8.2 y 8.3 . sc tiene :
P = 5068.30 ton. H A 759.69 m2

P/ A = 5068.3 ' 759.69 = 6.67 t/m2 H
1=1.20 H B=2070m. H 4 0.50 B

Esfuerzo transmitido a la cimentacion

Sc=3.41 x20.70 x 1.20 ( -

yDf = 1.55%x 2,10 =326 t/m2
E=810.0 t/m2

q=6.67-3.26 = 3.41 Um2

Sec=0.08 m

Estos asentamientos debicron ocurtir practicamente al terminar la construccion

del edificio.

Asentamientos a largo plazo :
La consolidacion d= los cstratos arcillosos coinpresibles se calculan con ia teoria

de Terzaghi, cuya expresion general para cada uno de los estratos es

Sci =( Sei L +e, HHI

donde :

Jci = asentamicnto por consolidaction del estrato. m.

e, = relacion de vacios del estrato 1. adim.

Sei = cambio en Ja selacion de vacios det estruto i, para una sobrecargs
deternminada . adim.

Hi = espesor del estrato i . m.

Por lo que ¢l asentamiento totai por consolidacion esta dado por la expresion :
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Sct = 25 ci : donde : §ct=asentamiento total , m.
0

n = nimero de estratos analizados

Apli do las expresi anteriores se obtuvo un asentamiento de :
Sct=0.18 m.
Finalmente : Sde + Sct = 0.08 +0.i18 = 026 m. < 030 m., que es el
maximo permitido por el R.C.D.F.
El edificio se¢ construyd a finales de la década de los sctenta, por lo que la

mayoria de ¢stos asentamientos ya sc prescntaron .

Desplome admisible :
De acuerdo al R.C.D.F.. ¢l desplome admi

manera :

ble se obtiene de la siguiente
Valor limite = 100 "¢ 100 ¢ 3h) : h--14.85m.

Valor limite = 100/ ( 100 -~ 44,55 ) = 0.69 %

Desplome admisible = 0.0069 x 1485 = 106.25 cm.

El desplome real del edificio al nivel + 14.85 m. esde 19.40 ¢m. > 1025 cm.

Debido a que se rebasa el valor limite, es necesario renivelar el edificio .

El edificio cumple con lo establecido por ¢l R.C.D.F. para los estados limites de
falta y de servicio desde ¢l punto de vista geotéenico . Solamente la condicién de
desplome admisible no se cumple, por lo que serd accesario renivelar el edificio como
s¢ menciona en el siguiente capitulo .

Los momentos originados por 1o excentricidad de fuerzas en condiciones estiticas
mencionadas. no favorecen cl buen comportamiente de la estructura por lo que
deberin equilibrarse con lastres a nivel de la cimentacion » lo inas proximo a las
orillas del edificio con ¢l objeto de no sobrecargar al subsuclo v evitar la
concentracion de masa en niveles superiores, que puedan atectar el comportamiento

sismico .
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TABLA

124

CARGAS Y FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA UTILIZADOS PARA

LA REVISION

Condicion

Acciones permanentes mas acciones
variables ( intensidad maxima )

Acciones permanentes y accidentales

( sismo )
Momento de volteo ( sismo )

Acciones permanentes mis acciones

variables (intensidad media )

Peso de cimenrtacion

ton.

5068.3

4866.7

11003.8
(t-m)
4624.3

780.0

Factor de

carga

Factor de

resistencia
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TABLA 8.2

PROPIEDADES GEOMETRICAS DEL EDIFICIO

Propiedad Valor
Area 759.69 m2
Ancho 20.70 m.
Largo 36.70 m.
Altura ( medicion de desplomes ) 14.85 m.
Protundidad enterrada de la cimentacién ( Df ) 2,10 m.
Momento de inercia en el sentido corto 27126.6 ind
Mormento de incicia en el sentido largo 85268.2 m4

Coordenadas del centroide de gravedad de la planta
de cimentacion :
Sentidocorto :  y = 10.35 m.

Sentido targo: x = 18.35 m.

Posicion del centro de cargas

Sentido corto . y = 10.04 m.
Sentido Jargo : x = 1822 m.
Excentricidades ex = 0.13 m.

ey =031 m.



TABLA 8.3

PARAMETROS DE RESISTENCIA Y DEFORMABILIDAD DEL SUELO

Cu Ne ¥ yz3 E 1
{ vm2) - (vm3) - (vm2) -
3.0 5.98 1.55 0.50 810 1.20

donde : Cu = resistencia al corte en condiciones no drenadas

Nc = factor de capacidad de carga

peso volumétrico

A
]

# = rclacion de Poisson
E = mdodulo dc elasticidad
I

= factor de torma y rigidez
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CAPITULO IX
PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO :

En el capitulo anterior se mencioné que ¢l edificio posee un desplome que rebasa
lo permitido por ¢f R.C.D.F. | y que dicho desplome acusa marcada tendencia de
movimiento en la direceion norte-sur coincidiendo con la direccion del scntido corto
de la estructura .

En la solucion que s¢ plantea para ¢! enderesado del edificio. se propone colocar
pilotes de control, que serviran tanto para realizar Ias maniobras de recuperacion de Ia
verticalidad como para mantener al edificio sin desplome permaneniemente. PPara esto
es necesario constririr algunas contratrabes » dados ligados a ia estructura existente,
para apoyar los cabeszales de los pilotes .

Aunque el proposite de este trabajo no oy ¢l de presentar un proycecto de
recimentacion, que contemple tode o mengonado anterionnente, se incluye el

procedimicnto vonstructiv o que se Jebe sepuir para I realizacion Jde estos trmbajos, ya

que para poder constnur el refuerzo de a estructuny, primero tiene que recuperr su

verticalidad .

En forma general ©stos son los pasos que se siguen para el enderesado y refuerzo

del edificio. haciendo la aclaraci que podrian sufrir variaciones dependiendo de los

problemas constructivos que sv presenten durante la construccion.
1.- ACONDICIONAMIENTO DE LA CIMENTACION

1.1 Se limpiarda v desalojard el agua que se encuentre en todas las celdas del

cajon de cimentacion.

1.2 Se habititaran ductos de comunicacion de agua entre celdas, de 10 em. de
diimetro.

1.3 Se habilitaran pasos de comunicacién para hombres en las celdas que sean

necesarias.
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1.4 Se construirin 1 0 2 carcamos de bombeo para la extraccion de agua infiltrada
en el cajén.

1.5 Se establecera un sistema de bombeo permanente para mantener estanco ¢l
cajon de cimentacion, durante las obras de perforacion, hincado ¥ recibido de pilotes.

2.- HABU.ITADO DE BROCALES :

2.1 Se trazara la localizacion de centros de pilotes v trabes de retuerzo en ¢l cajon
de cimentacién.

2.2 Sc cscarificarda hasta descubnr ¢} acero existente en contratrabes y losa de
cimentacion en zonas donde habri contacto con Concreto nuevo.

2.3 Habilitado v colado de armados y anclajes nuevos contorme se indica en
planos estructurales. de todos los clementos que conformaran los refuerzos de
concreto para recibir ¢l control mecanico de cabezas de pilote |

2.4 Se realizarin perforaciones en losa existente para paso de pilote .
2.5 Colado de clementos estructurales de refuerryo de cimentacion .
3.- HINCADO DE PHLOTES

3.1 Habifitado y colado de piletes . Pam este caso se utilizaran pilotes tipo

MEGA de 60 cin. de didmetro. en dovelas de 1.0 m. de longitud, considerando gue la
primera dovela debera terminar en punta con cara lateral conica truncada a 60° .
3.2 Sec realizarid una perforacion en e¢f subsuelo, sin extraccion de material hasta

la profundidad requerida .
. utifizando cables de alta resisiencia en el

3.3 Sc hincaran los pilotes en dovelas
centro de las mismas. en un tiempo no mayor de 16 hrs. por pilote. despues de
terminar la perforacion .

3.4 Deberi veriticarse la capacidad de punta de los pilotes a una carga util que se
indique en ¢f proyecio .

3.5 El hincado de pilotes deberd iniciarse por el lado mas hundido del edificio,
con el fin de prever aiguna maniobra que se tenga que realizar ante la ocurrencia de

un sismo .



4.- CONEXION DE PILOTES :

4.1 Sc instalarin los tomilios y demas aditamentos de sujecién para recibir el
puente sobre la cabeza de los pilotes .

4.2 El concreto de los brocales v trabes de refuerzo de esta zona deberd haber
adquirido el 100% de su resistencia de diseno .

4.3 Se¢ colocura en cuda pilote entre ¢l cabezal metilico s ¢l propio pilote, celdas
de deformacidon a base de cubos de madera de 5 cm. por lado . Il nnero de cubos
que se coloque dependeri de a capacidad detl pilote .

5.- MANIOBRAS PARA LA RECUPERACION DF VERTICALIDAD DEL
EDIFICIO :

5.1 Se utilizari como pase de referencia una nitelacion horizontal con marcas en
todas las columnas .

5.2 En las ronas mas hundidas del editicio. se tijarin los puentes metilicos a la
cabeza de los pilotes eliminandose en eftos las celdas de defonmacion .

5.3 NS¢ liberarin para su libre movimiento vertice! los  pilotes restantes.
eliminando temporalmente Ias celdas de detormuacion .

5.4 La velocidad de movimiento deberi manejarse en promedio | ¢m. por

semana como  muaximo, pudiendose  utilizar  para conscguir  esta velocidad

subexcavacion de in zona “alta’’por medio de tincles por debajo de la losa de

cimentacion

5.5 Las maniobras anteriores deberdn ser apoyadas por nivelaciones topograficas
diarias .

5.6 Terminadas las maniobras de nivelacion vy verticalidad del inmueble. <e
deberan rellenar las lumbreras v tancles que se hayan uttizado. con tepetate
compactado al 9525 de la prucba PROCTOR STANDAR

Terminadas las maniobras, los pilotes deberin guedar con todas sus celdas de

deformacion y las holguras entre el pitote y las caras interiores del brocal selladas con
material bituminoso o similar, que evite cualquier filtracion de aguas freaticas .

5.8 Se deberi monitorear medianic nivelaciones, ¢l comportamiento de la
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serticalidad del inmueble. al menos una vez por mes durante el primer afio ¥y

PRSI

semestralmente « los afos .
5.9 Todas las maniobras ¥ la vuelta a la verticalidad del inmucble. deberd ser

supervisada por un corresponsable en seguridad estructural .

TRUCTURAL
vectoria de las diagonales Je contraventeo, la cual debe ser

6.- REFUERZO

6.1 Se trazard la v

recta desde cimentacion hasta azotea .

6.2 Realizar todas las demoliciones y ranuras necesarias tanto en la cimentacién

como en la superestructura, para la construecion de los elementos del refuerzo como
son los dados. trabes 3 columnus nuevas : csto se hard de acuerdo ul orden que sc
vayan colocando los contravientos .

6.3 Cuando se garantice Ia rectitud de Ia trayectorie de las diagonales, se
habilitara ¢l armado de los dados, trabes y columnas nuevas, cuidando que en Ias

conexiones ( dados ) donde se conectaran las diagonales gueden las preparaciones

para los ductos donde s alo

6.4 Colocar anclas para conectar ia losa existente a las trabes nuevas, en los

niveles donde debe existir liga .

arse con las conexiones en cimenfacian, posteriommente

6.5 El colado deberd inic
las columnas 3 se continua con las conexiones de fos niveles superiores incluyende
las trabes nuevas .

6.6 Una vez construido el refucreo. se procedera a colecar las diagonales, que
deberan tracr unua placa soldada en los extremos. la cuat se fijara al dado con las

anclas .

. cuidando que en un momento

6.7 El orden de colocacion de las diagonales. se
dado exista simetria en los marcos de un sentido, es decir, primero se ¢coloca uno en

un marco ¥ despucs en el otro, ¥ asi sucesivamente .
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CAPITULO X

CONCLUSION

S .

Para la e¢jecucion de los trabajos de un proyecto de refuerzo en un edificio,

normalmente se requicre desalojar!o ¥ retirar sus muebles. Dsta implica suspender las
actividades que en él s¢ desanollan o ¢l hacer uso de otro inmueble para que se sigan
realizando . .o anterior provocas que se generen vastos adicionales para et propictario.
que sumados al costo del refuerzo. hacen que ol proy ceto resulte demasiado costoso.
Por otro lado s conveniente gue ¢n una estructurd que se va o reforzar. sus
elementos estructurales scan afectados lo menos poatble. para evitar un escesivo

apuntalamiento ¥ probables

Lis gque pudicran prosuntarse ¢n sus conexidnes.

El proyecto doe refuerso gue se presenta en oste trabajo. pucde ser aplicable no
solamente a edificios que tenga caractensticas similares, si no a todos aquellos en los
cuales su arquitectura lo permita independientemente de su ubicacion . Por otro lado

ofrece las siguicnic

ventajas ;

1.-

edificio pucde seguir siendo ocupado parcialmente, ya que el refuerzo se

leva a cabo en ol peranetro v no nterficre para nada en fa sona central. Por o
anterior las instalaciones tanto  cldctnoas Tomo santtarizs no se ven afectadas

demasiado.

.- En la colocacion del refuerzo no se oatecia ningnn clemento estructural

Importante como son colurmnas v trabes.

Hi- Como se menciono antenarmente un refuerzo de este tipo, hbera a2 fa

estructura existente dJde todas accion sisinica. » esto evita reforzarla ya que no estan

disenadas para los coclicientas sismicos actuales gue establece ¢l RO DLF.

FAYS

o se requicre construir Algtn elemento nuevo on la cimentacion para la

transnusion de esfuerzos debido a que se aprovecha el hecho de gue el sajon sobresale

hasta los bordes de lalosa.



V.- Como la conexion del retuerza con 1a estructura existente ¢s en ¢f segundo

nivel ¥ azotea, el resto de niveles no se ve afectado.
Las ventajas que se mencionan, deberian tomarse en cuenta para cualquier tipo de

retuerzo que se desce realizar, yva que pueden influir considerablemente en el costo
total de la obra,

Por Oltimo es importante seialar que  independientemente  del proyecta de
refuerzo que se elija. este deberd cumpiic con su objetive principal. que es el
proporcionar una my

yor seguridad ostructurat o inmueble. v que ademas debe tener

prioridad ante las otras necesidades de proyecto que se tengan .
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