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INTRODUCCION

Antecedentes.

Las estructuras de concreto son importantes hoy en dia, ya que facilita al
ingeniero civil la construccion rapida y sencilla, ayuda a resolver problemas de analisis
y disefio estructural y comportamiento del concreto ya que es lo que conforma a las

estructuras de concreto.

En el estado de Michoacéan se utilizan mucho las estructuras de concreto para
diversas actividades, por ejemplo el almacenamiento de productos agricolas, y para

esto se utiliza una nave industrial.

Al investigar en la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.se encontraron 2
tesis, que sirvieron como apoyo para poder hacer la presente tesis, la primera tesis
tiene como titulo: Andlisis y disefio de un edificio de concreto de cuatro niveles para la
ampliacion del Instituto Morelos secundaria y preparatoria, con autoria de Zoila Lizbeth
Sandra Selene Lezcano Alvarez, el objetivo de esta tesis es plantear una alternativa
de solucion viable al problema de espacios adecuados para salones que existe
actualmente en el Instituto Morelos A.C. en las secciones de preparatoria y secundaria,
proponiendo la construccién de un edificio de cuatro niveles con espacio para 9
salones de clase, y una biblioteca, ubicado en Uruapan, Michoacan, en septiembre de
2007, se lleg6 a la conclusion de que es de gran importancia tomar en cuenta todos
los factores que afectan un proyecto, ya que todos ellos lo pueden modificar. La
segunda tesis tiene como titulo: Comparativa de comportamiento estructural en acero

y en concreto para el edificio 6 de la Universidad Don Vasco, con una autoria de



Brandon Ivan Flores Valdovinos e Ignacio Rafael Luna Lépez, con el objetivo de
realizar la comparativa del edificio 6 de la Universidad Don Vasco, construido en acero
y otro de propiedades geométricas similares construidos en concreto, con la finalidad
de conocer ventajas y desventajas de uno y otro en el aspecto estructural, en Uruapan,
Michoacan, el 22 de septiembre de 2014, se llegd a la conclusion de que la opcion
Optima es trabajar con concreto ya que es un material que se encuentra disponible en
el mercado local y ademas existe mayor mano de obra calificada en la region sin

necesidad de traerla de fuera.

Al momento de analizar y disefiar un edificio se tienen varios métodos analiticos
para estructuras de concreto y es conveniente saber cual conviene utilizar para cada

caso.

Planteamiento del problema.

La Universidad Don Vasco nacié como una Escuela Secundaria, en el afio de
1964, con el nombre de "Instituto Cultural Don Vasco". Al terminar los alumnos de la
primera generacién, se inicié una Preparatoria, en 1967. Y después de que la primera
generacion termind la preparatoria, se comenzé con una carrera profesional
(Administracion de Empresas), en el afio de 1971. Después, a través de los afios, se
siguieron abriendo nuevas carreras, actualmente son 10. En 1988 se hace el cambio

de nombre a; "Universidad Don Vasco".

El edificio C es donde se encuentra actualmente la biblioteca. La biblioteca se
disefi6 originalmente para almacenar un nimero menor de libros que los que hoy en

dia tiene que son 46,000. Siendo asi que la biblioteca esta incumpliendo con la



normativa que pone la UNAM a las bibliotecas que dice: Debe dejarse vacio
aproximadamente un 25% de cada entrepafio, para el crecimiento futuro. La biblioteca
estd saturada, utilizando el 100% de sus estantes sin dejar este vacio de cada

entrepano.

El edificio C es compartido por 3 establecimientos que son: biblioteca,

laboratorios de computacion y control escolar.

Por consiguiente, ¢ Cémo saber que método es mejor para ampliaciones de este
tipo de edificio de la biblioteca, sabiendo la importancia que tiene el edificio para la

Universidad Don Vasco A.C.?

Debido a todo lo dicho anteriormente, se propone hacer una ampliacién para

gue la biblioteca pueda cumplir con esta normativa.

Objetivo.

Determinar con qué método es méas conveniente llevar a cabo el disefio de esta
ampliacién, para que asi también la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.
cumpla de mejor manera con su normativa y a tener mas capacidad de

almacenamiento.

Objetivos particulares.

1. Definir el término concreto.
2. Establecer las resistencias del concreto.
3. Establecer las acciones en el Disefio Estructural.

4. Mencionar los métodos mas relevantes para el disefio de estructuras.



5. Establecer con que método se desarrollara el disefio estructural de la
ampliacion.
6. Analizar la ampliacion de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C., con

programa SAP 2000.
Pregunta de investigacion.

Ya que es de gran importancia saber por cual método se analizara esta
ampliacion, ¢, Cual método nos ayudara de mejor manera a disefiar la ampliacion del

edificio C para cumplir las necesidades que tiene la biblioteca ante la UNAM?
Justificacion.

Este proyecto ayudara a todo aquel estudiante de ingenieria civil de la
Universidad Don Vasco, que esté interesado en ampliaciones y/o modificaciones de
edificios existentes. También servira de apoyo para los lectores, aumentando sus

conocimientos.

Con la presente tesis se podra decidir con que método es mejor hacer la

ampliacion del edificio C.

Se podra cumplir correctamente con la normativa que tiene la UNAM para

bibliotecas del sistema incorporado:

Los pasillos entre la estanteria tendran una amplitud tal para permitir una circulaciéon
cémoda entre ellos, tanto para la busqueda de material como para su acomodo. En la
modalidad de estanteria abierta se sugiere una distancia en los pasillos de .90 a 2

metros, dependiendo de la intensidad del trafico y del tipo de coleccion (por ejemplo



consulta requiere pasillos mas amplios por la mayor afluencia); si se ofrece estanteria

cerrada la distancia minima entre estantes ha de ser de .60 metros.

Debe dejarse vacio aproximadamente un 25% de cada entrepafio, para el crecimiento

futuro.

Marco de referencia.

La universidad esta ubicada en el entronque carretera a Patzcuaro namero
1100, Colonia Don Vasco, 60110 en Uruapan del Progreso, Michoacan de Ocampo,
México.

El edificio C de la Universidad Don Vasco A.C. tiene tres niveles. El edificio C

se utiliza para: biblioteca, laboratorios de computacién y control escolar.

El edificio esta ubicado en zona urbanizada. Unido a su izquierda mediante un
pasillo al edificio 1, colinda a su derecha con un estacionamiento, en frente de este se

encuentra la cafeteria 1, y atras se encuentra un terreno de la misma universidad.



CAPITULO 1

DISENO Y CONSTRUCCION CON CONCRETO

En este capitulo se explican las caracteristicas generales del concreto, asi como
su andlisis y disefio. Adicionalmente se explica la forma correcta que debe tomar un

edificio y la separacion necesaria que debe de tener a un edificio proximo.
1.1 El disefio estructural.

Se puede decir que “el concreto tiene un uso extenso como material de
construccion debido a sus muchas caracteristicas favorables”. (S. Merritt y

colaboradores; 1992:8-1)

Con base en lo anterior, se puede mencionar que de las mas importantes
caracteristicas es la elevada resistencia-costo. Otra caracteristica es que mientras esta
plastico, puede ponerse con facilidad dentro de cimbras para generar cualquier figura.

Por ultimo el concreto resiste el fuego y resiste la penetracion de agua.

Por otro lado, el concreto tiene desventajas como que en casos, el control de
calidad no es lo mejor como en otros materiales de construccion, ya que S. Merrit y
colaboradores (1992) dicen que el concreto se prepara generalmente en sitio en donde
puede que no haya un responsable absoluto de su produccién. Hay que mencionar
también que el concreto es un material fragil. Su resistencia a la tensién es baja en
comparaciébn con su resistencia a la compresion. Esta desventaja puede
contrarrestarse reforzando el concreto con acero. El concreto reforzado, tiene las

mejores propiedades de cada uno.



Para poder definir “una estructura puede concebirse como un sistema, es decir,
como un conjunto de partes que se combinan en forma ordenada para cumplir una

funcién dada”. (Robles, Gonzalez; 2005: 13)

Debido a lo anteriormente dicho, segun Robles y Gonzalez (2005), una
estructura debe cumplir: la funcion a la que esta destinada, tener un grado razonable
de seguridad, tener un comportamiento adecuado en las condiciones normales de
servicio, su costo debe mantenerse dentro de limites economicos, debe satisfacer

determinadas exigencias estéticas.

Segun Robles y Gonzélez (2005), los problemas de disefio no suelen tener una
solucién Unica sino una solucién razonable. En el proceso del disefio se debe plantear
el problema, consecutivamente suponer acciones razonables, después definir
dimensiones generales, seguido de esto se ensaya diversas estructuraciones y por

ultimo resolver.

“El analisis estructural, es decir, la determinacién de las fuerzas internas en los
elementos de la estructura, implica un conocimiento de las acciones que actian sobre

la misma y de las dimensiones de dichos elementos”. (Robles, Gonzéalez; 2005: 14)
1.2 Definicion del concreto.

“El concreto es realmente una suspension concentrada de particulas sélidas
(agregados) en un liquido viscoso (pasta de cemento), la pasta de cemento a su vez
no es un fluido homogéneo y esta compuesta de particulas (granos de cemento) en un
liguido (agua). Por lo tanto el concreto en estado fresco en una escala macroscopica

fluye como un liquido”. (Portugal Barriga; 2003: 2)



1.3 Resistencia ala compresion

La resistencia a compresion del concreto dice G. Nawy (1990) puede lograrse
de 14,000 psi (984.29741 kg/cm?) o mas, esto depende del tipo de mezcla, las
propiedades que componen al agregado, el tiempo y la calidad del curado. Las
resistencias mas usuales comercialmente hablando son las que se encuentran en el

rango de entre 3,000 (210.9209 kg/cm?) a 6000 psi (421.8417 kg/cm?).

La resistencia a compresion, f'c se sostiene en cilindros de 6 pulgadas por 12
pulgadas curados bajo criterios normales de laboratorio y comprobados a las 4
semanas de edad a un tipo de carga. En la auténtica estructura la resistencia del
concreto es muy posible que no sea la misma que la del cilindro, esto se debe a que

la compactacion y el curado son diferentes.

Debido a que esta prueba se usa con regularidad, la norma especifica que hay
dos maneras de que pase la prueba de resistencia, primero, si el promedio de todos
los juegos de tres pruebas de resistencia seguidas es igual o mayor a la f'c y segundo,
ninguna prueba individual de resistencia cae por debajo del f'c, necesitada por mas de
500 psi (35.1535 kg/cm?). La resistencia promedio del concreto para la que deba

disefiarse alguna mezcla de concreto debe ser mayor de f'c.

Debe hacerse hincapié que el f'c de disefio no sera la resistencia promedio de

cilindro sino de acuerdo con la resistencia minima de cilindro posible.



Figura 1.1 Cilindros de concreto probados a la falla en compresion

Fuente: G. Nawy; 1990: 45.

1.4 Resistencia a la tension

“La resistencia a la tensidén del concreto es relativamente baja. Una buena

aproximacion para la resistencia a la tension f,, es 0.10f'. < f.; < 0.20f".”. (G. Nawy;

1990: 45)

Concordando con G. Nawy es mas problematico medir la resistencia a tension
gue a compresion debido a los problemas de agarre con las maquinas de prueba. Hay
varios métodos para poder calcular la tension, el que méas se usa es la prueba de

rotura.

Para el disefio de miembros sujetos a flexion, se utiliza el valor del médulo de

ruptura f;, , en lugar de la resistencia de rotura. El médulo de ruptura se mide trayendo

9



a la falla trabes de concreto de 6 pulgadas cuadradas de seccion transversal con una
crujia de 18 pulgadas y cargadas en sus tercios de la crujia. El médulo de ruptura tiene

un valor mayor que la resistencia de rotura. De acuerdo con el ACI, especifica un valor

de 7.5,/ f'. para el médulo de ruptura del concreto de peso normal.

La mayoria de las veces, el concreto ligero tiene una resistencia menor a la
tension que el concreto de peso normal. En seguida se muestran las condiciones de
la norma para el concreto ligero:

1. Silaresistencia de rotura f,; se especifica.

fo =1.09f, < 7.5Vf'.

2. Si f,; no es especificada, utilice un factor de 0.75 para cualquier concreto ligero.

10
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1.5 Resistencia al cortante.

La resistencia al cortante es complicada de determinar ya que es dificil de aislar
de otros esfuerzos. Debido a esto hay variaciones en la literatura que va desde un 20%
de resistencia a compresion bajo carga normal hasta un 85% bajo cortante directo en
combinacion con la compresion. Los esfuerzos cortantes se les designan valores bajos
para proteger al concreto de una falla por tension diagonal, todo esto segun G. Nawy

(1990).

1.6 Curva esfuerzo-deformacion.

La grafica 1.1 describe una curva normal de esfuerzo-deformacion traida de
resultados de pruebas con cilindros de concreto sometidos a compresién uniaxial por
un tiempo determinado. Como explica G. Nawy (1990). La primera fase de la curva,
gue es hasta el 40% de esta, se puede decirse que tiene un comportamiento lineal
para todos los casos. Después del 70% de la curva del esfuerzo de falla, el concreto
pierde rigidez, con esto se hace mas grande la curvatura de la grafica. Bajo la carga
altima, se puede ver con facilidad grietas acorde a la direccién de la carga. La grafica
1.2 describe las curvas esfuerzo-deformacion para concretos de varias resistencias
reportadas por la Asociacién del Cemento Portland (PCA). Puede verse que entre mas
bajo se comporte la resistencia del concreto, mayor serd la deformidad de la falla, la
longitud lineal inicial crece con el aumento de la resistencia a la compresion del

concreto y existe una disminucion en la ductilidad con la resistencia aumentada.

12
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Grafica 1.1 Curva tipica esfuerzo deformacion del concreto

Fuente: G. Nawy ; 1990: 48

1.7 Médulo de elasticidad.

Ya que la curva esfuerzo-deformacion de la gréfica 1.3 es curvilinea a una etapa
muy pronta de su historia de carga, el médulo de elasticidad de Young se emplea
Unicamente a la tangente de la curva en el origen. La inclinacion inicial de la tangente
a la curva se le conoce como el médulo de la tangente inicial y también se pueden

realizar un médulo tangente en cualquier punto de la curva concordando con G. Nawy

(1990).

“El mdédulo secante de elasticidad del concreto se determina con la pendiente

de la linea recta que une al origen con un esfuerzo dado (alrededor de 0.4 fc)”. (G.

Nawy; 1990: 50)

13
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Gréfica 1.2 Curvas esfuerzo-deformacion para varias resistencias de concreto
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Este valor, el modulo de elasticidad, segun el mismo autor satisface la teoria de
que al retirar las cargas aplicadas el material regresa a su estado original y que
cualquier deformidad posterior debida a la carga se trata como flujo plastico y ya no

vuelve a su estado original.

Las normas del ACI para edificios dan las siguientes expresiones para el calculo

del médulo secante de elasticidad del concreto (E,).

E. = w}>/f'. para90 < w, < 155 lb/ft3
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Donde w; es la densidad del concreto en libras por pie cubico (1lb/ft3 =

16.02 kg/m?) y f¢ es la resistencia a compresion. Para concreto de peso normal.
E. = 5700+/f". psi o  E,=4730y/f, N/mm?
E = 14000\/E para concreto clase 1
E= 11000\/E para concreto clase 1 con agregado grueso calizo

E = 80004/ f', para concreto clase 2

Debe subrayarse que estas expresiones son validas Unicamente para términos
generales, debido a que el médulo de elasticidad esta también afectado por otros
factores, como la humedad del ejemplar del concreto, la relacion agua-cemento, edad
del concreto y temperatura. Por lo tanto dice G. Nawy (1990), para estructuras
especiales como arcos, tuneles y tanques, el modulo de elasticidad dependeras de los

resultados de las pruebas.

Existe un trabajo escaso en la determinacién del modulo de elasticidad en
tension ya que es frecuente omitir en los célculos la baja resistencia en tensién del
concreto. Pero, puede suponerse que el valor del médulo de tension es igual al de

compresion.
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Grafica 1.3 Mddulo tangente y secante del concreto.

Fuente: G. Nawy; 1990: 51

1.8 Contraccion.

Con base en lo dicho por G. Nawy (1990), existen dos tipos basicos de
contraccion: contraccion plastica y contraccion por desecacion. La primera transcurre
durante las primeras horas después de colocar el concreto fresco en los moldes. Las
superficies expuestas como las losas debido a que tienen una gran superficie de
contacto son las mas afectadas por la exposicién del aire seco. En tales situaciones,
la saturacién de la superficie de concreto se evapora mas rapido antes de ser
reemplazada por el agua que sale fuera del propio concreto. El segundo tipo de

contraccion tiene lugar después de que el concreto ha conseguido su fraguado final.

La contraccion por desecacion se debe a la reduccion del volumen de cualquier
elemento de concreto. Lo contrario a esto es lo que se le conoce como esponjamiento
y es el aumento del volumen de cualquier tipo de elemento de concreto debido a la
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absorcion del agua. De otra manera, dice el mismo autor, la contraccion y el
esponjamiento son el movimiento dentro o fuera del elemento de concreto debido a las
diferencias en los niveles de saturacion entre el elemento y el medio, exceptuando la

carga externa.

La contraccion no es un procedimiento del todo reversible. Si un elemento de
concreto se satura con agua después de haber sido contraido, éste no regresara a su
volumen original. La grafica 1.4 relaciona el aumento en la deformacién por contraccion
respecto al tiempo. La relacion se reduce con el tiempo debido a que los concretos
mMAas viejos son mas resistentes a esfuerzos y debido a esto presentan menos

contraccion.

Se tienen varios factores que afectan a la contraccion desecacion:

1. Agregado. El agregado ayuda a restringir la contraccion en el cemento,
debido a esto se dice que el concreto con mucho agregado tiene menos
facilidad de tener contraccién. Adicionalmente, lo que determina que tanta
restriccion tiene un concreto se debe a las propiedades de los agregados,
aquellos con superficies asperas son mas resistentes al proceso de
contraccion.

2. Relacién agua-cemento. Entre mas grande sea la relacibn agua-cemento
mayor sera la contraccion. La grafica 1.5 relaciona el contenido de agregado
con la relacion agua-cemento.

3. Dimension del elemento de concreto. Asi como la relacion, la magnitud se
reduce con un incremento en el volumen del elemento de concreto. Pero la
durabilidad de la contraccion es mas larga para grandes miembros ya que
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se ocupa mas tiempo para que el secado consiga alcanzar las zonas
internas. Pudiera ocuparse 1 afio para que el procedimiento de desecacion
empiece a una profundidad de 10 pulgadas de la cara expuesta y de 10 afios
para 24 pulgadas bajo la cara externa.

Condiciones del medio ambiente. La saturacion referente al medio afecta en
gran medida la magnitud de la contraccion, la relacién de la contraccion es
mas disminuida a condiciones altas de saturacion relacionada. Otro
componente es la temperatura del medio ambiente, en la que la contraccion
se estabiliza a temperaturas menores.

Cantidad de refuerzo. El concreto reforzado se contrae menos que el
concreto simple, la desigualdad conforme es funcion del porcentaje de
refuerzo.

Aditivos. Este efecto cambian dependiendo del tipo de aditivo. Un acelerante
como el cloruro de calcio, empleado para apresurar el endurecimiento y
fraguado del concreto, incrementa la contraccion. Las puzolanas (rocas
volcanicas muy fragmentadas y constitucion basaltica) pueden incrementar
la contraccion por desecacion.

Tipo de cemento. Se tienen cementos de endurecimiento rapido que se
contraen mas que otros tipos, en cambio los cementos compensadores de
contraccion disminuyen o suprimen el agrietamiento por contraccion si se
usan junto con el refuerzo.

Carbonatacion. La contraccion por carbonatacion se llega a dar por la
reaccion del dioxido de carbono que se encuentra en la atmosfera y el

diéxido de carbono que esta en el cemento. La cantidad de la contraccion
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combinada cambia en funcién de la persistencia de ocurrencia de los

procedimientos de carbonatacion y desecacion. Silos dos fendmenos se dan

al mismo tiempo, se dara menos contraccion.

Grafica 1.4 Curva contraccion-tiempo.

Fuente: G. Nawy; 1990: 51
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Grafica 1.5 Efecto de la relacion agua-cemento y del contenido de agregado

en la contraccion.
Fuente: G. Nawy; 1990: 52
1.9 Flujo plastico.

“El flujo plastico o fluencia del material lateral es el incremento en deformacién
respecto al tiempo debido a una carga sostenida. La deformacion inicial debida a la
carga es la deformacion elastica, mientras que la deformacién adicional debida a la

misma carga sostenida es la deformacion de flujo plastico”. (G. Nawy; 1990: 53)

Respecto a lo anterior dicho por G. Nawy (1990), la grafica 1.6 indica el aumento
en la deformidad por flujo plastico relativo al tiempo, y como en la contraccion, el flujo
plastico se reduce con el tiempo. El flujo plastico no se consigue ver de manera directa
y solo se consigue describirse restando la deformacién elastica y la deformacién por

contraccion a la deformacion total. A pesar de que el flujo plastico y la contraccion no
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son manifestaciones independientes, puede considerarse valida la superposicion de

deformaciones.

€ (flujo plastico)

i

i

Deformacion, €

€ £ (deformacidn elastica)

{

Tiempo, ¢

Grafica 1.6 Curva deformacién-tiempo.
Fuente: G. Nawy; 1990: 54

deformacién( ) = deformacion
) =

o €,) + flujo elastico(€,.) + contraccion(€e
total elastica (€e) J (€) (€sn)

Se presenta a continuacién un ejemplo de los valores numéricos de deformacion
debido a los tres agentes anteriores para el modelo de concreto normal con una

compresion de 900 psi (63.2763 kg/cm?):

Deformacion elastica inmediata, (€,) = 250 X 106in-in
Deformacion por contraccion después de 1 afio, (Es;) = 500 x 10°in-in
Deformacion por flujo plastico después de 1 afio, (€.) = 750 X 10°in-in

€,= 1500 X 10~ % in-in

Estos valores referentes sefialan que las relaciones esfuerzo-deformacion para
cargas de poca durabilidad en un tipo tridimensional los tres tipos de deformacion
analizadas que son efectos de esfuerzos de compresion sostenidos y por contraccién.

Ya que el flujo plastico dice el mismo autor, esta supeditado al tiempo, este tipo debe
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de quedar de tal manera que sus ejes ortogonales deban ser deformacion, esfuerzo y

tiempo.

Ya que se han hecho demasiadas pruebas se puede demostrar que la
deformacion por flujo plastico es proporcional a los esfuerzos concentrados, pero esta
proporcionalidad solo aplica para niveles bajos de esfuerzo. El limite superior de la
relacion no se puede obtener de una manera precisa pero oscila entre 0.2 y 0.5 de
resistencia Ultima f.. Este rango se determiné debido a las microgrietas que se

generan alrededor del 40% de la carga ultima.

Gréfica 1.7 Modelo tridimensional del comportamiento estructural respecto al

tiempo.

Fuente: G. Nawy; 1990: 55

La grafica 1.8 expone una seccion de manera tridimensional de la gréfica 1.5
paralela al plano que tiene los ejes de esfuerzo y deformacion en un tiempo ti. Esto

sefala que asi como la deformacién elastica como la del flujo plastico son linealmente
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proporcionales a los esfuerzos aplicados. De manera parecida, en la misma grafica 1.8
exhibe una seccion paralela al plano que tiene los ejes de tiempo y deformacion en un
esfuerzo f1; de esto que demuestra las relaciones habituales de flujo plastico-tiempo y

contraccion-tiempo.

acién total bajo un

Tiempo

.‘ | | ) Contraccion
| Contraccién : |
L b as B o fe B SN :

i
ty e

I

(a) {b)

Figura 3.10 (a) Seccién paralela al plano esfuerzo-deformacién; (b) seccidn
paralela al plano defoermacién-tiempo.

Grafica 1.8 Seccion paralela al plano esfuerzo-deformacion y seccién paralela

al plano deformacion-tiempo.
Fuente: G. Nawy; 1990: 55

Asi como en la contraccién, el flujo plastico no es enteramente reversible. Si un
prototipo de concreto se descarga después de haber estado bajo una carga sostenida,
se consigue una recuperacion elastica rapida que es menor que la deformacion
obtenida por la carga. La recuperacion rapida es continua por una reduccion paulatina
en deformacion, nombrado recuperacion por flujo plastico. La magnitud depende del

tiempo que tenga el concreto cuando se carga, con concretos con mas edad se
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manifiestan mayores recuperaciones por flujo plastico, entretanto las deformaciones

residuales que llegan a ser detenidos en el elemento estructural. (Grafica 1.9)

Espécimen bajo una
carga constante

Descarga
£,. =-deformdcién eiéstica
el TS S
inmediata €,, = recuperacion inmediata

| €22

N, Recuperacién del flujo plastico

Deformacion total, €

Deformacion residual

i
Y

Figura 3.11 Recuperacién del flujo pldstico con respecio al tiempo.

Gréfica 1.9 Recuperacion del flujo plastico con respecto al tiempo.
Fuente: G. Nawy; 1990: 56

El flujo plastico se relaciona de manera angosta con la contraccién ya que un
concreto resistente a la contraccion también tiene propension baja al flujo plastico, ya
gue ambas manifestaciones se vinculan con la pasta de cemento hidratada. De esto
dice el mismo autor el flujo plastico esta influido por la constitucién del concreto, las
caracteristicas del medio ambiente y el tamafio del modelo, pero primordialmente el

flujo plastico depende de la carga en funcion del tiempo.

La constitucion del modelo de concreto puede determinarse de manera
sustancial por la relacion agua-cemento, tipo del agregado y del cemento y por la
composicién de agregado y cemento. Por consiguiente, asi como en la contraccién, un
aumento en la relacion agua-cemento y en la composicion del cemento hara que

incremente el flujo plastico. Por otro lado, de igual manera como en la contraccién, el
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agregado da un resultado de restriccion de tal forma que un incremento en la

composicion del agregado disminuira el flujo plastico.

1.10 Efectos del flujo plastico.

El flujo pléstico incrementa la deformidad en trabes y losas, como consecuencia
provoca perdidas del presfuerzo. En adicion, segun G. Nawy (1990), la excentricidad
inicial de una columna de concreto reforzado se aumenta con el tiempo por el flujo
plastico, debido a esto se produce una transferencia de la carga de compresién del

concreto al acero en la seccion.

Ya que el acero fluya, el concreto debera sostener una carga aparte. Como
resultado, la capacidad de resistencia de la columna disminuye y la curvatura de la
columna se incrementa, como consecuencia se producen sobresfuerzos en el

concreto, guiandola a la falla.
1.11 Las acciones.

Las acciones primordiales a las que esta sometida una estructura, segun Robles
y Gonzéalez (2005), son: cargas estaticas por el peso propio de la estructura, cargas
vivas y cargas constantes, cargas por viento, por sismo y por la accién repetida de
cargas vivas. Las deformaciones de las estructuras debido a los asentamientos,

contracciones, flujo plastico y cambios de temperatura.

Al estimar las acciones, dicen los mismo autores es vital suponer las
circunstancias mas perjudiciales para la estructura pueda llegar a tener. Para poder
hacer un analisis detallado seria necesario saber las intensidades y distribuciones de

las cargas a traves de su vida util, algo muy dificil de lograr.
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Al ser el caso del disefio estructural se ha recalcado en el desarrollo de
procedimientos de andlisis de estructuras, pero solo se han hecho analisis limitados
de valores posibles de las cargas que se ejercen. En esta parte se cometen los peores

errores y donde el conocimiento es limitado, concordando con los mismos autores.

La estimacion de las cargas debido al peso propio puede hacerse con cierta
precision: los errores no pasaran del 20 por ciento, si se ha tomado las medidas

adecuados respecto a los volimenes de los materiales y los pesos volumétricos.

Sobre el caso de la carga viva, los errores de estimacion pueden llegar a ser del
100 por ciento 0 mas grande. La carga viva esta establecida en todos los reglamentos
como carga uniformemente repartida, donde puede variar las intensidades debido al
uso que se le dé. Estos valores iguales establecidos se fundamentan en estudios
exiguos. Los impactos de las cargas iguales en la estructura pueden ser muy diferentes

de los impactos de las cargas reales.

La estimacion de las cargas laterales por viento y sismo esta sometida a un
mayor grado de incertidumbre. Es muy facil llegar a errores mucho mas grandes que

los anteriores en la estimacion de las consecuencias de estas acciones.

Ya que el conocimiento que se tiene ahora esta algo limitado, solo se espera,
con base en la practica, se determine un tipo de carga el cual esté sujeto a métodos
apropiados de disefio y construccion, de una estructura que se comporte de manera

adecuada.
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1.12 El analisis de estructuras de concreto.

El analisis es muy importante ya que Robles y Gonzalez (2005) comentan que
se necesita valorar las acciones interiores en las diferentes partes de la estructura.

Para esto es imperativo conocer o suponer la relacion esfuerzo-deformacion.

Un ejemplo muy comdn para analizar una estructura es considerarla como
integrada por varios marcos planos en dos direcciones. De esta manera segun los
mismos autores se disminuye el dilema real tridimensional a uno de dos dimensiones.
Adicionalmente, se considera que las caracteristicas mecénicas estan concentradas a

lo largo de sus ejes.

La hipdtesis mas sencilla que puede realizarse para relacionar carga y
deformacion, es suponer una dependencia lineal, el analisis elastico de estructuras se

basa en esta hipotesis segun Robles y Gonzéalez (2005).

Una hipétesis, es la de suponer gque las acciones interiores, llegado a un valor
critico de la accion, son independientes de las deformaciones, en esta hipotesis se
fundamenta el analisis limite. En este se tratan de conseguir los valores de las acciones

en las que la estructura se vuelve inestable.

Se tienen otros andlisis mas rigurosos, con hipétesis menos sencillas que las
anteriores, que se acercan mas a la realidad. Ya que es mayor su rigurosidad, son mas

trabajosos, pero con la ayuda de computadoras se emplearan mas.

1.13 Disefio por estados limites.

La gran parte de los reglamentos de construccion de hoy en dia, como el del

Distrito Federal, el del Comité Euro-Internacional del Concreto, los Eurocodigos
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empleados en los paises de la Union Europea y el de Canada, decretan preceptos

para el disefio de estructuras fundamentas en el concepto de estados limite.

1.13.1 Reglamento de Construcciones del Distrito Federal.

“Se consideran dos categorias de estados limites: los de falla y los de servicio.
Los de falla corresponden al agotamiento definitivo de la capacidad de carga de la
estructura o de cualquiera de sus miembros. Los estados limite de servicio tienen lugar
cuando la estructura a estados de deformaciones, agrietamientos, vibraciones o dafos
gue afecten su correcto funcionamiento, pero no su capacidad de soportar cargas”.

(Robles y Gonzélez; 2005: 24)

Para revisar la seguridad de una estructura, de acuerdo con Robles y Cuevas
(2005) se debe comprobar que la resistencia de cada elemento estructural y de la
estructura entera, sea mas grande que las acciones que ejercen sobre los elementos
0 sobre la estructura. Esta comprobacién se realiza siguiendo un procedimiento que

se presenta a continuacion.

a) Inicialmente se establecen las acciones que trabajan sobre la estructura, las
gue se catalogan como permanentes que son cargas muertes, variables que
son cargas vivas y accidentales tales como el sismo y viento.

b) Se calculan, mediante un analisis estructural, los efectos de las acciones
sobre la estructura, es decir, los valores de las fuerzas axiales y cortantes y
de los momentos flexionantes y torsionantes que se ejercen en diferentes

secciones de la estructura. Estos valores se llaman acciones internas S.
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c) Las fuerzas se multiplican por factores de carga Fc, para conseguir las
fuerzas internas de disefio. Cuando se utilizan métodos lineales de analisis
estructural, se consigue la misma solucién multiplicando las acciones por los
factores de carga antes de comenzar con el andlisis.

d) Se calculan las resistencias nominales, R de cada elemento de la estructura,
y se multiplican por los factores reductivos, Fr, para obtener las resistencias
de disefio.

e) Se comprueba que las resistencias de disefio Fr R, sean iguales o mayores
que las fuerzas internas de disefio, Fc S. Esta comprobacion, que conforma
el criterio basico de verificacion de la seguridad de una estructura, segun el
Reglamento del Distrito Federal, puede mostrarse de la siguiente manera:

Fuerza interna de disefio < Resistencia de diseno
F:S = FxR

Se dijo que en el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal las

acciones se clasifican en permanentes, variables y accidentales.

Las acciones permanentes y variables tienen distribuciones de frecuencia como
la mostrada en la grafica 1.10. Se han marcado en ella tres valores de las intensidades
de las acciones: una intensidad maxima nominal, xw, la cual es la que su probabilidad
de ser rebasada es de dos por ciento, es decir, que es un valor maximo posible de la
carga, una intensidad nominal minima, xm, la cual su probabilidad de ser alcanzada es

de dos por ciento, es decir, un valor minimo
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posible de carga y la intensidad promedio, mx. Como se observa, las intensidades

nominales maxima y minima pueden ser muy distintas de la intensidad promedio.

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal emplea estos conceptos
de intensidad maxima e intensidad minima para implantar las acciones de disefio
permanentes y variables. Por su parte, las permanentes, fija establecer un valor
maximo posible de su intensidad considerando la variacién de los elementos, de los
pesos volumétricos y de las otras caracteristicas importantes de los materiales, salvo
cuando la consecuencia de la accion permanente sea beneficioso a la estabilidad de

la estructura, entonces se debe utilizar la intensidad minima posible.

= carga nominal minima
carga promedio
carga nominal maxima

Frecuencia

| L
xy,  intensidad

Grafica 1.10 Distribucién de frecuencias de las cargas.

Fuente: Robles y Gonzalez; 2005: 25.
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1.14 Forma del edificio en planta.

Ciertas caracteristicas de la figura en planta del edificio, segun Bazan y Meli
(2002), provocan una respuesta sismica poco favorable y tienen que evitarse. Dentro
de estas caracteristicas lo primordial es la asimetria de la planta, la que propende a
producir vibraciones torsionales del edificio, debido a lo anterior, se tienen que evitar
figuras como las sefialadas en la figura 1.3. A pesar de que es viable quitar o disminuir
la vibracion torsional a través de una reparticibn de componentes resistentes que
hagan encajar el baricentro con el centro de torsion (figura 1.4), habitualmente esto
conlleva concentraciones de fuerzas en determinadas regiones de la planta y
vibraciones locales que son complicadas de calcular. Otra solucion viable para los
problemas de las plantas asimétricas es la division del edificio en partes
independientes y regulares a través de juntas de construccion (también denominadas
juntas sismicas) (figura 1.5). Pero, cabe sefialar que la separacion que se debe
respetar entre los partes adyacentes es importante y da serios problemas en el disefio
de los elementos de conexion que son imperativos para admitir el paso entre uno y
otro cuerpo. Otra manera de solucionar los problemas de asimetria de la planta es a
través de elementos estructurales exteriores que unan los diferentes cuerpos del

edificio y que lo conviertan mas simétrico (figura 1.6).
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Figura 1.3 Figuras asimétricas en planta que no son deseables por producir

vibracién torsional

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 177

HEm

Figura 1.4 Reparticion correcta de elementos rigidizantes para hacer que

encajen centro de masa y centro de torsion.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 177
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Figura 1.5 Division en cuerpos simétricos a través de juntas sismicas.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 177

Figura 1.6 Vigas de liga entre salientes.
Fuente: Bazan y Meli; 2002: 177

Otra caracteristica que hay que evitar en la planta del edificio, de acuerdo a los
mismos autores, es la aparicion de alas muy alargadas como en las situaciones que
se muestran en la figura 1.7. Esto propende a realizar que las alas vibren en direccion
diferentes, con lo que se crean fuertes concentraciones de solicitaciones en las
esquinas interiores de la planta (figura 1.8). Para solucionar estos problemas se puede
utilizar nuevamente la division de la planta en partes independientes y cortos o tiene
que proporcionar gran rigidez a los extremos de las alas y fortalecer atentamente las

esquinas interiores, como se ilustra en la figura 1.9 y 1.10.
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Figura 1.7 Plantas con alas muy largas.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 178

Lona de
“concentracidn

Figura 1.8 Vibracion en direcciones diferentes de alas de edificios.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 178
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Figura 1.9 Separacion con juntas sismicas.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 178

Refuerzo
./ N esquinas

Figura 1.10 Rigidizacion de los extremos de las alas y refuerzo en las

esquinas entrantes.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 178

También es aconsejable, dicen los mismos autores, intentar que las plantas no
sean muy alargadas. Entre mayor es la longitud del edificio, mayor es la posibilidad de
gue ejerzan sobre su base movimientos que sean distintos en un extremo y otro de la
planta (figura 1.11), sin embargo el problema primordial de las plantas muy alargadas

es que la flexibilidad del sistema de piso puede producir vibraciones considerables en

35



planta (figura 1.12), las que aumentan en gran medida las solicitaciones en la parte
central del edificios. Tienen que evitarse, en consecuencia, casos como las sefialadas
en la figura 1.13 y, en caso de que no se pueda, tomar alguna de las soluciones
planteados en la figuras 1.14, 1.15 y 1.16 (en especifico, prestar atenciéon a la
distribucion uniforme de las rigideces transversales y utilizar sistemas de piso muy

rigidos en su plano).

Figura 1.11 Movimiento distinto del suelo en diferentes apoyos.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179

Figura 1.12 Deformacioén de la planta del edificio.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179
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Figura 1.13 Limites aconsejables para los lados de una planta

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179

Figura 1.14 Separacion con juntas sismicas.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179

Figura 1.15 Reparticion uniforme de elementos resistentes transversales y

sistema de piso rigido en planta.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179
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Figura 1.16 Fortalecer regiones débiles, en especial las esquinas.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179

En la mayor parte de las sugerencias sobre la apropiada configuracion de los
edificios, comentan los mismos autores, no se recomiendan las plantas con esquinas
entrantes, como las que se muestran en la figura 1.17. El problema no es muy
importante, a menos que las alas sean muy larga, sin embargo, como regla tiene que
buscar siempre que la planta sea lo mas compacta que se pueda, para evitar las

concentraciones de esfuerzos en las esquinas entrantes.

Figura 1.17 Plantas con esquinas entrantes (no deseables).

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 179

1.15 Separacion entre edificios adyacentes.

Al localizar el lugar preciso del edificio sobre el terreno que le corresponde,

sefialan Bazan y Meli (2002), es vital dejar una separacion que sea lo necesaria con
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respecto a otros edificios adyacentes, para evitar que los diferentes cuerpos se lleguen
a golpear mientas vibra fuera de fase en un sismo. Los perjuicios ocasionados por el
sismo de 1985 en la ciudad de México dejaron ver el gran peso del problema, en
particular para edificios altos cimentados en suelo blando. El dafio es posible que sea
grave cuando los pisos de los cuerpos adyacentes no estan a las mismas alturas, de
modo que durante la vibracién las losas de entrepiso de un edificio pueden golpear a

media altura las columnas del otro.

Diferentes recomendaciones sugieren una separacion minima entre edificios de
un centésimo de la altura del punto mas alto de probable contacto. Las Normas del
RCDF, decretan un requerimiento mas severo, en particular en edificios en terreno
suave donde la rotacion de la base es posible que aumente de manera importante el

desplazamiento en la punta. (Figuras 1.17 y 1.18).

5z of o = 0.012 terreno blando
o = 0,007 terreno firme

.~ Lindero con
4 predio vecino

Figura 1.18 Separacion de colindancias.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 181
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Figura 1.19 Separacion de cuerpos del mismo conjunto.

Fuente: Bazan y Meli; 2002: 181

El problema es grave para edificios existentes que han demostrado ya tener
problemas de choques. Es posible, en estas situaciones, sugieren los mismos autores,
rigidizar los edificios para limitar sus movimientos laterales, unirlos para que vibren en

fase, o poner entre ellos materiales que amortigiien el impacto.
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CAPITULO 2

ANALISIS ESTRUCTURAL

El andlisis estructural es el conjunto de métodos y técnicas que permite valorar
la viabilidad de la estructura que se disefian y el grado de cumplimiento de los criterios
de disefio. El andlisis de estructuras se encarga de la validacion del comportamiento

mecénico de las estructuras, en los distintos pasos por las que atraviesan.
2.1 Trabajo y energia.

El significado de energia es esencial en la Fisica y en los campos relacionados
con ésta. En cualquier tipo de sistemas fisicos se tienen fuerzas a las que se puede
relacionar un poder para desplazarse, y al realizarlo, un poder para generar trabajo.
En consecuencia a todo esto, sefialan Cervera Ruiz y Blanco Diaz (2004) que la

energia es como el poder de un sistema fisico para generar trabajo.

La energia puede presentarse de diversas maneras, dependiendo del estado
del sistema fisico que se tomo en cuenta y de las fuerzas que se dan en dicho sistema.
Asi, sea energia mecéanica, energia eléctrica, energia térmica, etc., cada término

referido a un cierto poder de liberar fuerzas y hacer trabajo.

A pesar de que estan relacionados en el parrafo anteriror, trabajo y energia
cada uno tienen significados diferentes. Las fuerzas de un sistema pueden hacer
trabajo, y el sistema tiene energia. Por lo anterior dicho se tiene que, para que un
sistema aislado haga trabajo, alguna fraccion del sistema tiene que cambiar de forma.
Para saber qué tanto trabajo realizado en proceso fisico destacan los mismos autores

que se tiene con saber el cambio de energia que se ha tenido durante el proceso,
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como solo los cambios son importantes, el valor de referencia con respecto al que se

mide la energia puede ser escogido arbitrariamente.

2.1.1 Trabajo y energia en sistemas estructurales.

Los significados de trabajo y conservacion de energia sirven para la Mecéanica
de Estructuras. Para que un sistema estructural sea conservativo subrayan Cervera
Ruiz y Blanco Diaz (2004) no debe haber rozamientos externos e internos para que
no se tengan fuerzas disipativas de friccion. En concordancia con la anterior dicho, se

ocupa que:

1. Elrozamiento en los apoyos sea despreciable, es decir, que sean lo mas rigidos.
2. No debe existir disipacion por rozamiento interno en los elementos del material,

es decir, que el material sea elastico.

Adicionalmente, se tendrd en cuenta que, en la aplicacion de las cargas y en el
proceso de deformacién, los elementos de la estructura se desplazan de forma
infinitamente lenta y sin intercambio de calor en el exterior desde la composicion
indeformada a la de equilibrio, es decir, despreciaremos los diminutos cambios de

energia cinética y energia térmica que puedan generarse en la deformacion.

Por ultimo, se dara por valida la hip6tesis de diminutos desplazamientos, lo cual
da por hecho, afirman los mismos autores, que los desplazamientos no tienen
consecuencia alguna a las fuerzas, y que las ecuaciones de equilibrio estatico puedan

plantearse sobre la composicion indeformada.

En estas condiciones, sOlo se tomara en cuenta la energia en el sistema

estructural que el sistema acumula durante el proceso de deformacion, y que se le

42



llama energia potencial elastica o energia de deformacidén, U. Esta energia se
presenta, por ejemplo, transformandose en energia cinética si el sistema es

descargado rudamente.

Por lo tanto, se puede decir que “en el proceso de carga y deformacién lineal
que lleva a una estructura desde la composicién indeformada a la de equilibrio estatico,
el trabajo realizado por las fuerza externas se invierte en su totalidad en modificar la

energia de deformacién.” (Cervera Ruiz y Blanco Diaz; 2014: 102)

W, =AU =U —U,

Estableciendo como valor de referencia de energia de deformacion nula la

correspondiente a la composicion indeformada, U, = 0, se puede decir basicamente:

We=U

Recordando que si el sistema estructural es conservativo, asi como los valores
del trabajo de fuerzas externas como el de la energia de deformacion depende,
solamente, de la composicion final obtenida, es decir, los valores finales de las fuerzas
y los movimientos. De acuerdo con la anterior, no dependen de la historia del proceso

de carga ni de las configuraciones intermedias.

2.1.2 Energia de deformacién y energia complementaria.

En un sistema estructural conservativo el trabajo que las fuerzas externas hacen
mientras el proceso de deformacion se lleva acabo, explican Cervera Ruiz y Blanco

Diaz (2014), equivale a la energia de deformacion que guarda el sistema, esto es:

We=U
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Donde el primero como la segunda son independientes de la historia del
proceso de carga. Se puede decir que la energia de deformaciéon complementaria que
almacena el sistema es equivalente al trabajo complementario realizado durante el

proceso de deformacion, esto es:
W,=U

Ambas también independientes de la historia de proceso de carga. Si el sistema

es lineal se tiene que:

La energia de deformacion y su complementario de una pieza recta se
encuentra, explican Cervera Ruiz y Blanco Diaz (2014), calculando el trabajo que los
distintos esfuerzos generan en el proceso de deformacién. Este trabajo es igual a la
suma de los trabajos que hace cada uno de los esfuerzos trabajando por separado,
debido a que cada esfuerzo genera un tipo de deformacién que no da lugar a los

esfuerzos que quedan no generen trabajo.
2.2 Trabajos virtuales.

El Principio de los Trabajos Virtuales se puede tratar, segin Cervera Ruiz y
Blanco Diaz (2014), como punto de partida de la Mecénica, tanto en sentido de como
se han utilizado durante afios, como por su importancia. La primera figura general del
PTV, como “Principio de los Desplazamientos Virtuales”, fue mostrada por el

matematico suizo Jean Bernoulli en una carta a Varignon, a principios del siglo XVIII.
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Utilizado en sistemas de particulas y sdlidos rigidos, el PTV puede tomarse,
sugieren los mismos autores, como la figura integral de las ecuaciones de Newton. Se
puede aceptar como “prinicipio”, es decir, sin demostracion, a partir del mismo, se
puede deducir las tres leyes de Newton. De esta manera, aceptadas las tres leyes se

puede demostrar el PTV.

Utilizado en los sélidos deformables, el PTV es la figura integral de las

ecuaciones de equilibrio de Cauchy, utilizado a piezas prismaticas.

Por tanto, los usos del PTV son incalculables dentro de la Mecanica Racional y
de la Mecanica de Estructuras. Actualmente, el PTV se utiliza seguidamente para
formular ecuaciones de equilibrio en procesos de aproximacion discreta tales como el
método de los elementos finitos y su uso se extiende, a la resolucion de problemas no

lineales.

2.2.1. Principio de los trabajos virtuales.

Se define como movimiento virtual en una estructura, denominan Cervera Ruiz
y Blanco Diaz (2014), a todo desplazamiento o giro considerado en esta que sea
compatible con las restricciones cineméticas de la estructura. Con “compatible” se
refiere primero, a que es continuo, es decir, genera deformaciones acotadas, segundo,
cumple las condiciones de apoyo y tercero, no cambia el estado real de reacciones y

esfuerzos, es decir, los movimientos virtuales son diminutos.

El Principio de Trabajos Virtuales se puede definir como: “en una estructura
sometida a un sistema de fuerzas exteriores en equilibrio, con un campo real de

reacciones y esfuerzos, el trabajo externo de las fuerzas reales sobre un campo
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arbitrario de movimientos virtuales es igual al trabajo interno de los esfuerzos reales
sobre el correspondiente campo virtual de deformaciones”. (Cervera Ruiz y Blanco

Diaz; 2014: 116)

Ya sea una estructura soportada de tal forma que los movimientos de sélido
rigido estén impedidos. Considerando que ejerce sobre ella un sistema de fuerzas y

reacciones F;(i = 1,...,,n) y sean (N, M,, M,,T,,T,,M,) los correspondientes esfuerzos
que ejercen sobre las piezas de la estructura. Por otra parte, ya sea una campo
arbitrario de movimientos virtuales tal que §;(i =1,..,n) sean los movimientos
eficaces de las fuerzas F; y sean (€, X7, X, VxVx-0") las correspondientes

deformaciones virtuales.

Se determina como trabajo virtual a la expresion:

n
Wi = Fo;
i=1

Y como trabajo virtual interno a la expresion:
Wy = Z f (N €44 M,X; + MyX;, + Tyyiy + T,y + M,0%) ds
- L;
j

2.3 Método de las flexibilidades.

El método de las flexibilidades, también nombrado método de las deformaciones
consistentes o el método de superposicion, es un procedimiento para analizar
estructuras elastico-lineales indeterminadas. A pesar de que el método dicen M. Leet

y Uang (2006) se puede utilizar para cualquier elemento estructural, el nimero de
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calculos aumentara debido al grado de indeterminacion. Se puede decir que, el método

es mas atrayente cuando se usa en estructuraras con bajo grado de indeterminacion.

Todos los métodos de andlisis indefinido necesitan que la solucién cumpla los
requisitos de equilibrio y compatibilidad. Con la palabra compatibilidad se refiere segun
los mismos autores, a que la estructura debe ser continua y que debe ser consistente
con las restricciones dadas por los apoyos. Con este método también se cumplen las
necesidades de equilibrio usando las ecuaciones de equilibrio estatico en cada paso
del analisis. La necesidad de compatibilidad se cumple escribiendo una o mas

ecuaciones que dicen que no existe ninguna apertura interna.

El andlisis de una estructura indefinida se sustituye por el andlisis de una
estructura definida. Esta estructura nombrada la estructura fundamental o liberada se
forma a partir de la estructura indefinida original eliminando momentaneamente ciertas

restricciones (apoyos).

2.3.2. Concepto de redundante.

“Se necesita de un minimo de tres restricciones, no equivalentes a un sistema
de fuerzas concurrentes o paralelas, para generar una estructura estable, esto es, para
impedir el desplazamiento como cuerpo rigido bajo cualquier condicion de carga”. (M.

Leet y Uang; 2006: 410)

Por ejemplo, en la figura 2.1 las reacciones horizontal y vertical del apoyo
articulado en A y la reaccion vertical en el apoyo simple en C restringen tanto la

traslacion como la rotacion de la viga, independientemente del sistema de fuerza
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aplicado. Como solo se tienen tres ecuaciones de equilibrio para definir las tres

reacciones, la estructura es estaticamente determinada.

Si se agrega un tercer apoyo en B (figura 2.2), concordando con L. Meet y Uang
(2006) se tiene entonces una reaccion adicional Re para apoyar la viga. Ya que la
reaccion en B no es totalmente necesaria para la estabilidad de la estructura, se
cataloga como redundate. En demasiadas estructuras, la denominacion de una
reaccion propia como redundante es arbitrario. Por ejemplo, comunmente la reaccion
en C en la figura 2.2 podria tomarse como redundante, dado que el apoyo articulado
en Ay el simple B proporcionan de bastantes restricciones para producir una estructura

definida estable.

Pese a que a la adicién del apoyo simple en B desarrolla una estructura que es
indefinida en primer grado (se tienen cuatro reacciones pero solamente el
desplazamiento vertical en B sea cero. Esta cualidad geométrica permite escribir una
ecuacion mas a emplearse, junto con las ecuaciones de la estatica, para definir la

magnitud de todas las reacciones.

48



Figura 2.1 Trabe definida.

Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 410.

YHETR AT AT o
i e 0

Figura 2.2 Trabe indefinida con Rg tratada como redundante.
Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 410.
2.3.3. Fundamentos del método de flexibilidades.

“En el método de flexibilidades, se suprimen tantas redundantes (apoyos) de
una estructura indeterminada como sea necesario para generar una estructura

fundamental estable determinada. El nimero de restricciones suprimidas es igual
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al grado de indeterminacion. Las cargas de disefio, que son conocidas, y las
redundantes, de magnitud desconocida, se aplica entonces a la estructura

fundamental”. (M. Leet y Uang; 2006: 410)

Por ejemplo, la figura 2.3 ensefia la estructura definida esencial ligada a la
trabe de la figura 2.2 al tomarse como redundante la reaccion en B. Ya que la
estructura esencial de la figura 2.3 se carga exactamente igual que la estructura
original, las fuerzas internas y deformaciones de la estructura esencial tienen que

ser similares a las de la estructura indefinida original.

Figura 2.3 La estructura fundamental para la trabe de la figura 2.2 con la

reaccion en B aplicada como una fuerza externa.
Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 410.

Se analiza la estructura esencial definida para las cargas aplicadas y
redundantes. En esta etapa, explican M. Leet y Uang (2006), el analisis se separa en
casos distintos, uno para las cargas aplicadas y otros para cada redundante sin

conocer. Para cada situacion, se tiene que calcular las deflexiones en todos los puntos
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donde actia una redundante. Si la estructura tiene un comportamiento elastico, estos
analisis individuales pueden combinarse para formar uno que abarque el efecto de
todas las fuerzas y redundantes. Para conseguir las redundantes, se suman las
deflexiones de todas las situaciones en cada punto donde actia una redundante, y se
iguala dicha suma al valor conocido de la deflexion. Por ejemplo, si una redundante es
producida por un apoyo simple, la deflexién tiene que ser cero en la direccidbn normal
al plano sobre el que el apoyo simple se puede trasladar. Este proceso forma un grupo
de ecuaciones de compatibilidad igual en nimero de las redundantes. Una vez
definidos los valores de las redundantes, lo que queda de la estructura puede

analizarse con las ecuaciones de la estatica.

Para poder dejar mas claro el procedimiento anterior, se toma en cuenta el
analisis de la trabe uniformemente cargada de la figura 2.4. La estructura es indefinida
en primer grado, ya que segun comentan los mismos autores, que solamente se tienen
tres ecuaciones de la estatica para solucionar las cuatro restricciones dadas por el
apoyo simple y el empotramiento. Para definir las reacciones, se ocupa de una
ecuacidon mas que complemente a las tres ecuaciones de la estatica. Para poder
entablar esta ecuacion, se selecciona como redundante la reaccion Rg producida por
el apoyo simple del extremo derecho. En la figura 2.5, se vuelve a trazar el diagrama
de cuerpo libre de la trabe de la figura 2.4 ensefiando ahora la reaccion Rg producida
por el apoyo simple en el apoyo B, pero no el apoyo simple. Al eliminar el apoyo simple
se puede considerar la trabe indefinida como una trabe simple definida en voladizo
gue soporta una carga uniformemente repartida w y una fuerza sin conocer Rg en su

extremo libre. Con esta consideracion, se acaba de producir una estructura definida
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gue puede ser analizada por la estatica. Ya que las trabes de las figuras 2.4 y 2.5
soportan las mismas cargas, sus diagramas de cortante y de momento se tienen que
ser parecidas y las dos se deforman de la misma manera. La deflexion vertical Az en
el apoyo B tiene que ser igual a cero. Para hacer hincapié, el hecho de que la reaccion

dada por el apoyo simple es la redundante, se denota Rg con el simbolo Xg (figura 2.5).

Figura 2.4 Viga indeterminada de primer grado.

Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 411.

Figura 2.5 Estructura esencial con carga w y fuerza Rg redundante.

Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 411.
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El analisis de la trabe en voladizo se separa en las dos partes mostradas en las
figuras 2.6 y 2.7. La figura 2.6 indica las reacciones y las deflexiones en B, Ag,,
producidas por la carga uniforme, cuya magnitud es conocida. Las deflexiones de la
estructura fundamental producidas por las cargas se donotan por dos subindices. El
primero sefala la ubicacion de la deflexion, el segundo es un cero, para distinguir la
estructura esencial de la estructura real. La figura 2.7 ensefa las reacciones y la
deflexién en B, Agg, generadas por la redundante Xg cuya magnitud no se conoce.
Pensando que la estructura tendrd un comportamiento elastico, se pueden adicionar
las dos situaciones de las figuras 2.6 y 2.7 para conseguir la situacion original sefialado

en las firguras 2.4 0 2.5.

Figura 2.6 Fuerzas y desplazamientos producidos por la carga w en la

estructura esencial.

Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 411.
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Figura 2.7 Fuerzas y desplazamientos en la estructura esencial producidos por

la redundante Xs.

Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 411.

Ya que el apoyo simple en la estructura real establece el requisito geométrico
de que el desplazamiento en B tiene que ser igual a cero, la suma algebraica de los
desplazamientos verticales en B respecto a las figuras 2.6 y 2.7 debe ser igual a O.

Este requisito geométrico puede exponerse como:

AB: O

Adicionando las deflexiones en el punto B producidas por la carga (figura 2.6) y

por la redundante (figura 2.7), se puede escribir la ecuacion anterior como:

ABO + ABB: O

Las deflexiones Ag, Yy Agg pueden calcularse por el método de area-momento o

por trabajo virtual.
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2.4 Método general de rigideces.

Antes de que las computadoras pudieran ser utlizadas en 1950, comentan M.
Leet y Uang (2006), grupos de ingenieros tardaban varios meses para producir un
analisis cercano de un marco espacial tridimensional o con alto grado de indefinidez.
Hoy en dia, sin embargo, ya que el ingeniero determina las coordenadas de los nudos,
el tipo de nudos (articulados o empotrados), las caractaristicas de los miembros y la
distribucion de las cargas aplicadas, el programa de computadora puede producir un
analisis especifico en minutos. La respuesta de la computadora especifica las fuerzas
en todos los miembros, las componentes de los desplazamientos en los nudos y las

reacciones de los apoyos.

A pesar de que se tiene de avanzados programas de computadora que analizan
las estructuras méas complejas compuestas de cascarones, placas y marcos
especiales, solo se hablard de estructuras planas (armaduras, vigas y planos)
conformadas de miembros lineales elasticos. Para disminuir los célculos y dejar claro
definiciones, se tomaran en cuenta sOlo estructuras que son cinematicamente

indefinidas en primer grado.

“Para poder establecer los procedimientos analiticos usados en el andlisis por
computadora, se utiliza una forma modificada del método de pendiente-deflexion —un
meétodo de rigideces en el que las ecuaciones de equilibrio en nudos se escriben en
términos de sus desplazamientos desconocidos-. El método de rigideces elimina la
necesidad seleccionar redundantes y una estructura esencial”. (M. Leety Uang; 2006:

634)
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2.4.1 Bases del método.

El método de rigidez se fundamenta concordando con Cervera Ruiz y Blanco

Diaz (2004), en tres principios basicos de la Mecanica de Estructuras:

1. Compatibilidad. La deformacién es una funcion lineal y tiene un valor Unico en
cada punto. Debido a esto, los movimientos también lo son, y en particular, los
movimientos en los extremos de las piezas que concurren en un mismo nudo
son parecidos para todas las piezas.

2. Equilibrio. Asi como la estructura globalmente como cada parte de la misma'y,
en particular, cada nudo y pieza de la misma se encuentran en equilibrio
estatico, bajo la accién de las fuerzas exteriores y de los esfuerzos internos.

3. Linealidad y principio de superposicion. La estructura tiene un comportamiento
linealmente asi como a nivel local, como nivel global. En consecuencia de esta

linealidad, es valido el principio de superposicion.

56



COMPATIEILIDAL

GEOMETRLA
b

ACCIONES

SELECCION
f\'l:_'('_"lf}.‘kﬂ'r-‘qii
CINEMATICAS

A PRIORI

I
3 ll,‘-.;ﬁ'
W

DEFINICION
ACCIONES
SOBRE NUDOS

‘W

DEFINICTON
CONDICTONES
DE APOYO

W
RESOLUCION (..1_{: - RESOLUCION DE }
DELASPIEZAS ——————— A LA ESTRUCTURA [
INDIVIDLALES EQUILIBRIC GLOBAL
A POSTERIORI

®

v 7
W W

CALCULO CALCULD
DE : DE
MOVIMIENTOS REACCIONES

Figura 2.8 El método de equilibrio (o de rigidez).

Fuente: Cervera Ruiz y Blanco Diaz; 2004: 275.

El esquema de resolucién se muestra,especificado,en el esquema de la figura

2.8. Como se percibe, el proceso en etapas trata de:

1. Determinar la geometria de la estructura y las acciones, asi como las

condiciones de los apoyos.
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2. Reconocer el numero de movimientos incognitas que definen la deformacion
de la estructura, con el proposito de tomar en cuenta las correspondientes
condiciones de compatiblidad de los nudos.

3. Solucionar las piezas individuales, dependiendo de los movimientos de sus
extremos, con el proposito de cumplir las condiciones de equilibrio y de
compatibilidad en las piezas.

4. Asignar las condiciones imprescindibles de equilibrio en los nudos.

5. Asignar el estado de apoyo de la estructura.

6. Definir los movimientos incognita, con el proposito de solucionar el sistema
de ecuaciones resultante.

7. Definir los esfuerzos y reacciones en la estructura.

En este procedimiento es importante sefialar, segun los mismos autores, las

siguientes observaciones:

1. La determinacion de la geometria tiene que hacerse, imperativamente, de
foma “digital’, para que se pueda tabajar con ella de una manera facil
algoritmicamente. La determinacion de las acciones tiene que ser general,
de forma que se puedan tomar en cuenta la gran variedad de cargas y
acciones que pueden actuar sobre la estructura. Deben determinarse
también, de manera genaral, las condiciones de apoyo.

2. Esta identificacion es trivial, ya que se tratan como movimientos incognita
todos los movimientos que no se conozcan de los nudos de la estructura, es
decir, que el nimero de incégnitas cinematicas es:

k=gl-nn—ca
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Donde gl es el numero de los grados de libertad a tomar en cuenta por nudo,
nn es el nimero de nudos de la estructura y ca es el nUmero de grados de
libertad prescritos por las condiciones de apoyo.

Comunmente, no se descarta la deformacion en axial de las piezas, pero si
se tiende a despreciar la deformacion por cortante. Esto conlleva que hay
que tomar en cuenta, de forma clara, las ecuaciones elasticas
pertenecientes a los axiales y los movimientos longitudinales de los nudos
de las piezas. A la configuracibn matricial de las ecuaciones elasticas
"completas” se le denomina matriz de rigidez de la pieza.

Al considerar como incégnitas todos los movimientos de los nudos, se ocupa
plantear, de manera sistematica, ecuaciones de equilibrio de fuerzas y
momentos en todos los nudos. A este procedimiento se le nombra
‘ensanblaje” de la matriz de rigidez global.

Al aplicar las condiciones de apoyo, se encuentran los movimientos
prescritos y sus correspondientes reacciones incognita.

Ya que el numero de incognitas del problema tiende a ser elevado, los
sistemas de ecuaciones que resultan son enormes. Es necesario, por tanto,
tener sistemas robustos y potentes para el almacenaje y la resolucion de
sistemas lineales de ecuaciones.

Al calcular los esfuerzos y reacciones sobre la estructura, se debe tener en
cuenta la determinacién original de las acciones, lo cual necesita, en general,

una cierto trabajo posterior a la obtencién de movimentos.
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2.4.2 Anélisis matricial de armaduras empleando el método directo de rigideces.

Este método puede utlizarse a casi cualquier tipo de estructura, por ejemplo,
armaduras, vigas continuas, marcos indeterminados, placas y cascarones. Cuando el

meétodo se utiliza en placas y cascarones se le llema método del elemento finito.

El método directo de rigidices necesita que se divida el andlisis de la estructura
en una serie de casos basicos, al superponerse, son iguales a la estructura original.
Pero, en vez de escribir ecuaciones de compatiblidad en términos de fuerzas
redundante sin conocer y coeficientes de flexibilidad, se escriben las ecuaciones de
equilibrio en los nudos en términos de sus desplazamientos sin conocer y de los
coeficientes de rigidez (fuerzas producidas por desplazamientos unitarios). Una vez ya
sabidos los desplazamientos en los nudos, pueden calcularse las fuerzas en los

miembros de la estructura a partir de relaciones fuerza-desplazamiento.

Para tener una imagen mas clara del método, explican M. Leet y Uang (2006),
se analiza la armadura de dos barras de la figura 2.9. Se encuentra las juntas de la
armadura o nudos por medio de numero dentro de circulos y las barras por nUmeros
dentro de cuadrados. Bajo la accién de la carga vertical de 10 klb en el nudo 2, las
barras se deforman, y el nudo 2 se desplaza horizontalmente una distancia A, y
verticalmente A,,. Estos desplazamientos son las incognitas del método de rigideces.
Para implantar los sentidos positivo y negativo de las fuerzas y los desplazamientos
en las direcciones horizontal y vertical, se incluye un sistema de coordenado global xy
en el nudo 2. La direccion x y la direccion y por el nimero 2. Las direcciones positivas

se indican con las flechas.

60



Figura 2.9 Desplazamiento horizontal y vertical A, y A, producidas por la carga

de 10 klb en el nudo 2; inicialmente la barra 1 es horizontal; la barra 2 tiene

una pendiente hacia arriba de 45°.
Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 656

En el método de rigideces, el analisis de la armadura para poderlo realizar se

superpone los dos siguientes casos de carga:

Caso I. “La estructura se carga en el nudo 2 mediante un conjunto de fuerzas
gue lo desplazan una distancia unitaria hacia la derecha, pero que no permiten su
desplazamiento vertical. Las fuerzas y los desplazamientos asociados con los
desplazamientos unitarios se multiplican entonces por la magnitud de A, para generar
las fuerzas y los desplazamientos asociados con el desplazamiento real A,..” (M. Leet

y Uang; 2006: 656). (Obsérvese figura 2.10)

61



Caso |

Figura 2.10 Fuerzas (coeficientes de rigidez), K21 y K11 requeridas para

producir un desplazamiento unitario horizontal del nudo 2.
Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 656

Caso Il. “La estructura se carga en el nudo 2 mediante un conjunto de fuerzas
gue los desplazan verticalmente una distancia unitaria, pero que no permitan su
desplazamiento horizontal. Las fuerzas y los desplazamientos se multiplican entonces

por la magnitud de A,,, para generar las fuerzas y los desplazamientos asociados con

el desplazamiento real A,.” (M. Leet y Uang; 2006: 656) (Obsérvese figura 2.11)
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Caso I1

Figura 2.11 Fuerzas K2 y K12 requeridas para producir un desplazamiento

verticalL del nudo 2.

Fuente: M. Leet y Uang; 2006: 656

Si la estructura reacciona a la carga de manera elastica y lineal, comentan los
mismos autores, la suma de los dos casos ya mencionados es igual al caso real. El

caso | da el desplazamiento horizontal necesario, y el caso Il da el vertical.
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CAPITULO 3

CIMENTACIONES

En este capitulo se describe de forma general las cimentaciones, asi como
escoger la cimentacibn mas adecuada de acuerdo a las caracteristicas del tipo de

suelo con el cual estemos trabajando.
3.1 Objetivo.

La finalidad de una cimentacién segun Crespo Villalaz (2004) es dar el medio
para que las cargas de la estructura, se centren en las columnas y muros, se
transfieran al terreno creando asentamientos, o creando asentamientos pasables, ya

sean estos uniformes o diferenciales.
3.2 Partes de una estructura.

En cualquier estructura dice Crespo Villalaz (2004), es imperativo diferenciar

dos partes primordiales: la superestructura y la subestructura.

La superestructura, en el ambito de edificios, es la parte de la estructura que
esta constituida por losas, vigas, muros, columnas, etc. La subestructura es la parte
de la estructura que se utiliza para transferir las cargas de ésta al suelo de cimentacion

(ver figura 3.1).
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Figura 3.1 Partes de una estructura.

Fuente: Crespo Villalaz; 2004: 260

3.3 Tipos de cimentacion.

De manera general las cimentaciones, comenta Crespo Villalaz (2004), pueden
distinguirse en dos grupos: cimentaciones directas y cimentaciones indirectas. La
cimentacion directa es en la que los elementos verticales de la superestructura se
extienden hasta el terreno de la cimentacion, reposando directamente sobre él por
medio del ensanchamiento de su seccion transversal con el propdsito de disminuir el
esfuerzo unitario que se transfiere al suelo. De esta clasificacion son las zapatas
aisladas, las zapatas conectadas, las zapatas ligadas, las cimentaciones por trabes y
las losas de cimentacion (ver figura 3.2). La cimentacion indirecta es la que se efectia
por elementos intermedios como los pilotes, cilindros y cajones de cimentacion (ver
figuras 3.3 y 3.4), debido a que el suelo resistente esta relativamente a gran

profundidad.
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Figura 3.2 Cimentaciones directas.

Fuente: Crespo Villalaz; 2004: 260.
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CIMENTACION FOR PILOTES

Figura 3.3 Cimentaciones indirectas.

Fuente: Crespo Villalaz; 2004: 261
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CILINDROS DE CIMENTACION

Figura 3.4 Cilindros de cimentacién que forman parte de las cimentaciones

indirectas.
Fuente: Crespo Villalaz; 2004: 261.

Para poder seleccionar correctamente una cierta clase de cimentacion es
imperativo seguir esta serie de pasos que enseguida se muestran: a) Estudio de
cargas y de la concordancia entre el tipo de cargas y a lo que conforma al subsuelo
(dependiendo del tipo de estructura), efectuando andlisis meticulosos y lo mas
parecido a lo real, b) Determinacion de la capacidad de carga del suelo de cimentacion

y de los posibles asentamientos, c) Preparacion de diferentes anteproyectos de los

68



distintos modelos probables de cimentacion, d) Eleccion del modelo de cimentacion

mas apropiado considerando:

e Tipo de subsuelo.
e Velocidad de la construccion.
e Adaptabilidad.

e Economia.

3.4 Como escoger la cimentacién mas adecuada.

Para elegir la clase de cimentacion mas favorable segun las cualidades
mecanicas del suelo de desplante, y para que los asentamientos asi como los totales
también los diferenciales estén dentro de limites que se permiten de acuerdo al tipo de

estructura, comenta Crespo Villalaz (2004), se pueden seguir estos parametros:

a) Utilizar zapatas aisladas en suelos con baja compresibilidad y en el cual los
asentamientos diferenciales puedan ser dirigidos, usando el método de
asentamientos iguales, incorporando juntas en la estructura, o cuando se posea
una estructura con cierta ductilidad en su comportamiento.

b) Cuando se tengan suelos de compresibilidad media, para conservar los
asentamientos entre ciertos margenes, es conveniente usar zapata continuas
rigidizadas con vigas de cimentacion. La magnitud de las cargas guiara si se
unen las zapatas en una o0 mas direcciones.

c) Cuando las cargas sean muy pesadas y al usar zapatas continuas éstas utilicen
cerca del 50% del area del edificio en planta, es mas barato usar una Unica losa

de cimentacion.
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d) En los suelos que tengas una compresibilidad mediana, alta o demasiado alta,
y que aparte presenten baja capacidad de carga, es aconsejable la utilizacion
de cimentaciones compensadas.

e) Cuando la cimentacion por compensacion no sea asequible para soportar las
cargas pueden unirse la compensacion parcial y pilotes de friccion.

f) Cuando las cargas sean muy elevadas es conveniente, para el tipo de suelo de

baja capacidad de carga, utilizar pilotes de punta apoyados en un estrato firme.

3.5 Zapatas aisladas.

Segun A. Fletcher y A. Smoots (1982), se constituyen habitualmente en un
elemento regular de concreto puesto a corta profundidad bajo el nivel superficial del
terreno, y ayuda a soportar una columna del edificio. Las zapatas aisladas son el

modelo mas habitual de cimentaciones para edificios.

En la tabla 3.1 se muestran valores promedio tipicos de carga, para utilizarlos
en el disefio de zapatas aisladas. Esto seria igual a los valores de carga que se
presentan en muchos codigos de construccion. Se toma en cuenta que estos valores
son tipicos. Habitualmente, las cargas superiores se pueden definir después de hacer
analisis y muestreos de suelos. En general, los departamentos de construccion
aceptaran cargas mas altas, fundamentadas en analisis de laboratorio y sugerencias

de los ingenieros de suelos.
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Tabla 3.1 Valores conservadores de capacidad de carga para el disefio de zapatas

aisladas, del Uniform Building, 1970.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 188

Algunas veces los valores de capacidad de carga se muestran de manera

grafica. En la figura 3.5 se muestra una gréafica tipica de valores de capacidad de carga.

71



_~ Profundidad minima recomendada

\ \ \} \\

Anchura
A nnnul de (u
zapata (pies)

2
Qa
7
O
W
b=l
=
@
Q
@
2
(o}
@®

(o]
a
LY
°
o
Q
el
3
a
<33
@
T
©
3
2
0
2
a

) % ,‘: |
0 8000

2000 3000 4{.04) 5000 6000 /71

Valor de capacidad de carga (fy/pie?)

Figura 3.5 Gréfica de valores de capacidad de carga.
Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 189

La zona inferior de las zapatas debe ser tan estable como el mismo suelo en
que se apoyan, hasta una profundidad minima de 1.5 veces el ancho de las zapatas.
De igual modo, el suelo de cimentacion tiene que tener la misma clasificaciéon que se
establece en los planos. Comunmente, las caracteristicas del suelo son diferentes de
una zapata a la siguiente. En cualquier zapata se debe apoyar en un suelo uniforme.

Si existen cambios notorios, es necesario argumentarlos con los ingenieros de suelos.

3.6 Zapatas en terrenos inclinados.

En general, dicen A. Fletcher y A. Smoots (1982), en terrenos inclinados las
zapatas se escalonan de modo de escaleras. A veces, cuando la inclinacién de la zona
del terreno es relativamente ligera, las cimentaciones se cuelan de manera que se

adapten a la inclinacion de la ladera.
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Cuando una zapata tenga a encontrarse cerca de otra y a mayor altura, es
habitual concordando con los mismos autores, limitar la colocacion de tal manera que
un plano dibujado desde la parte inferior de la zapata con mayor elevacién, a un angulo
de 45 grados de la horizontal, no intersecte a la zapata con menor elevacion. Esta
concepcion se muestra en la figura 3.6. Naturalmente, la zapata de menor elevacion
se deberd hacer y rellenar primero. Sin embargo, en algunas situaciones, sera
imperativo excavar por debajo de una zapata cercana para poner una nueva zapata a

menor altura. Puede que sea que el angulo del talud superior no siempre sea estable.

Figura 3.6 Limitaciones que sufren las zapatas escalonadas cercanas.
Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 190

Si se hace indispensable colocar una zapata a menor distancia que la linea de
45 grados, puede que sea imprescindible limitar el valor de capacidad de cargar para
la zapata superior y puede suponerse que la zapata inferior presente asentamientos
un poco mayores, ya que sostendra parte de la carga de zapata superior.
Probablemente sea mejor explican los mismos autores colocar la zapata superior a
una mas grande profundidad. De igual manera, seria mejor si es posible cambiar la

ubicacién para la conexién entre la columnay la zapata.
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Se tiene ademas otro problema que tiene que ver con las cimentaciones en
suelos estratificados o rocas sedimentarias, muestran los mismos autores. Esta
situacion se ilustra en la figura 3.7. A pesar de que el suelo o la roca esté resistente, a
la derecha de la zanja es muy posible que se presente un deslizamiento o corrimiento.
La cufia ABC es inservible para sostén de cimentaciones. La zapata de la derecha
tiene que mantenerse mas lejos del punto C; al contrario de ésta, la zapata de la

izquierda tiene la posibilidad de situarse mas préxima a la zanja.

Planos de
rrimie yosible «
corrimiento posibie N

Figura 3.7 Fallas potenciales de desplazamiento de rocas en las zanjas, que

perjudican la localizacion de las zapatas aisladas cercanas.
Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 190
3.7 Cajones acampanados.

Se han elaborado perforadoras especiales para la construccion de cajones
acampanados como los que se tienen en la figura 3.8. El modelo de perforadora que
se utiliza para construir estos cajones se ilustra en la figura 3.9. Comunmente de
acuerdo con A. Fletcher y A. Smoots (1982), se trata de un modelo muy barato de
cimentacion, debido a que estos cajones no estan reforzados. Se disefian como

columnas cortas, que no necesitan acero vertical de refuerzo.
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Figura 3.8 Cajon acampanado.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 191



Figura 3.9 Barrenadora Backer.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 46

Para propésitos de disefio comentan los mismos autores, se toma en cuenta
gue esos cajones son zapatas aisladas profundas y se usan valores de capacidad de
carga parecidas a los que se utilizan en la situacion de las zapatas aisladas. Ya que la
profundidad de la base de los cajones es notable, normalmente se usan valores mas
altos de capacidad de carga. Al calcular el peso del cajén, el peso de la tierra extraida

se resta del peso del concreto.
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Algunas veces, segun los mismos autores, se instala una forma transformada
de cajon acampanado, perforando un pozo abierto de un diametro considerable,

colando una zapata circular en el fondo y elevando con un pedestal.

Ademas los cajones perforados, sefialan los mismos autores, se excavan como
pozos rectos, hasta alcanzar un estrato duro o al lecho rocoso. Los cajones se disefian
como zapatas aisladas, usando la presion de carga permitida sobre el asiento de la

zapata.

3.8 Zapatas corridas.

“Las zapatas corridas tales como las de muros y las continuas, asi como las
cimentaciones con trabes, son zapatas aisladas alargadas, a la longitud suficiente para

recibir un muro o una hilera de varias columnas”. (A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 192)

Con regularidad las excavaciones para esas zapatas largas afirman A. Fletcher
y A. Smoots (1982) se pueden realizar con excavadoras de zanjas, lo que compone
un sistema veloz y barato. Estas excavaciones se pueden rebajar de manera manual
hasta el tamafio deseable de las zapatas sin el requisito de usar cimbras laterales. La
supresion de la tarea de carpinteria para el cimbrado se puede ahorrar tiempo y dinero.

Estas cimentaciones siempre deben de ir reforzadas.

Las zapatas corridas presentan dicen los mismos autores, la ventaja de que se
puede utilizar como “puentes” sobre las regiones suaves locales. En consecuencia
tendran un apoyo mas uniforme para un muro o una fila de columnas que las zapatas

individuales.
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3.9 Losas de cimentacion.

Comunmente, concordando con A. Fletcher y A. Smoots (1982) se usan losas
de cimentacién bajo las estructuras muy pesadas. Estas losas son continuas en ambas
direcciones, y debido a esto ocupan una zona muy amplia. Habitualmente tienen un
gran espesor, necesitan de mucho concreto y tienen un peso no considerable de acero
de refuerzo, y esto genera que sean costosas. Puede ser beneficioso construirlas

donde se encuentra una presion hidrostatico elevado, gracias a un alto nivel freético.

Las losas de cimentacion, de acuerdo con los mismos autores poseen ciertas
ventajas debido a que junto con los muros laterales de los edificios interactiian como
botes. El peso de la tierra retirada antes del colado de la cimentacion se puede restar
del peso total de edificio, lo que puede hacer que se disminuya notablemente el
asentamiento. Algunas veces las losas de cimentacion se colocan a tal profundidad
que el peso de la tierra excavada es la misma al peso bruto del edificio. Para esta
situacioén, los asentamientos futuros de los edificios son demasiado pequefios, debido
a que no se desempefia ningln peso nuevo sobre el suelo que esta debajo de la

cimentacion.

Las losas de cimentacion explican los mismos autores, trabajan como zapatas
corridas, en ambas direcciones y, en consecucion, pueden servir como puentes sobre
las superficies suaves, con lo que se consigue un apoyo mas uniforme para las

columnas de los edificios.
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3.10 Cimentaciones planas.

Habitualmente, indican A. Fletcher y A. Smoots (1982), se usan cimentaciones
planas bajo estructuras ligeras de uno o dos pisos, asi como son las casas habitacion,

las escuelas y los edificios ligeros como naves industriales y comerciales.

En general, dicen los mismos autores, el borde de la cimentacion se engruesa
mas, para formar una zapata perimetral. Aparte, se pueden poner rellenos o
encostillados como partes de refuerzo de la cimentacién, para cargar muros o zapatas.

En la figura 3.10 se muestra ese modelo de cimentacion.

Figura 3.10 Cimentacion plana.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 193

Este disefo se utiliza, sobre todo, comentan los mismos autores, por que es
barata. No es apropiado en regiones de congelacién profunda, en niveles freéaticos

altos o en suelos expansivos.

3.11 Cargas temporales.

Los valores de capacidad de carga que se presentan en la figura 3.5 se ejercen
a cargas muertas estaticas, a cargas vivas estaticas y, habitualmente, a las cargas

vivas ejercidas.
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En adicion, segun A. Fletcher y A. Smoots (1982) se pueden aplicar cargas
temporales por causa del viento, las presiones sismicas laterales, las fuerzas de
impactos u demas cargas temporales de muy poca durabilidad. Para estas situaciones,
se habitda dar un espacio para un incremento de las presiones de carga que ejercen
sobre el suelo. Los espacios cambian del 10% hasta el 100% y lo habitual es un

aumento del 33%.

En la construccion, se pueden ejercer cargas temporales a las zapatas.

Normalmente hay cierta resistencia de provision, que posibilita que se
sobrecarguen las cimentaciones. A lo anterior se le da el nombre de factor de

seguridad. Habitualmente los factores de seguridad van de 1.5 a 4.0.

Si se piensa utilizar cargas temporales que sobrepasen notablemente el valor
de capacidad de carga de disefio, sefialan los mismos autores, es necesario
inspeccionar los planos con el disefiador estructural del edificio, para garantizar que
no se sobrepasara la resistencia de provision de la cimentacion. Algunas veces las

cimentaciones fallan, a causa de las cargas temporales de construccion.

3.12 Cimientos de suelos compactados.

Demasiados suelos, de acuerdo con A. Fletcher y A. Smoots (1982), se
sedimentan de manera natural no compacta, de manera que no dan un buen soporte
a las cimentaciones corridas. En consecuencia, frecuentemente se utilizan

cimentaciones en pilotes o de demas modelos igual de costosos.

En demasiados casos, es mas barato excavar los suelos suaves o sueltos.

Algunas veces se pueden usar para rellenos compactados de construccion; en otras
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situaciones es imperativo trasladar de otra parte materiales para conseguir un relleno
adecuado. Estos suelos se usan para rellenar las excavaciones. Los rellenos se
pueden utilizar mediante célculo y compactacion para que resistan las cargas de
cimentacion. Estos rellenos llegan a ser parte del sistema de cimentacion de una

estructura y algunas veces se definen “rellenos estructurales”.

Habitualmente, marcan los mismos autores, los suelos se compactan en el sitio
en el que estan, para aumentar su capacidad de carga para poder resistir el peso de

las cimentaciones.

3.13 Ubicacion de las zapatas.

En las primeras fases de la construccion, comentan A. Fletcher y A. Smoots
(1982), la turbacion puede ocasionar que una 0 mas cimentaciones se cuelen fuera de
sus sitios correctos. Entonces se da un problema relacionado a la viabilidad de usar

zapatas.

En algunas situaciones, las zapatas se elevan a través de grias y se ponen en

los sitios apropiados.

En muchas circunstancias se ha tomado en cuenta la viabilidad de trasladar
lateralmente las zapatas, unos pocos centimetros, a través de la utilizacion de gatos
hidraulicos o equipos pesado de construccion; pero es poco posible que esa técnica
se haya utilizado en la practica. Aparentemente, esto incluiria cierto peligro, ya que se
debilitarian y se modificarian los suelos debajo de las zapatas, causando los

asentamientos.
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Es viable que la conexion de la columna a la zapata pueda admitir cierto
momento de inclinacion, en este caso, sera incluso viable usar la zapata desviada, en

su situacion excéntrica. Esto tiene que examinarse con el ingeniero de estructuras.

Cuando las excavaciones para zapatas se cortan con precision en el suelo y no
se utilizan cimbras laterales, explican los mismos autores, las cimentaciones se
amplian hacia los lados mas de lo planeado: esto parece que cause que la cimentacion
tenga excentricidad; pero, en tanto los cimientos sean mas grandes de lo acordado en
las otras tres direcciones, no se tiene conocimiento de ninguna situacion en el que esa

excentricidad haya ocasionado algun problema.

3.14 Excavaciones excesivas.

Demasiadas excavaciones de cimentacion se realizan con grandes maquinas
excavadoras, en las cuales su control en superficies muy limitadas algunas veces es
dificil, por lo que es comun, dicen A. Fletcher y A. Smoots (1982), que las excavaciones

resulten excesivas.

Se han visto muchos casos en los que los suelos localizados al fondo de las
excavaciones de cimentaciéon se han modificado por causa a excavaciones excesivas
accidentales. La tierra se devuelve rapidamente, para esconder el error ocasionado.
De esa manera, los suelos sustituidos no tienen una compactacion apropiada y estan

mas suaves gue los naturales.

Comunmente, es mas economico admitir que se ha excavado en exceso, debido
a gque el exceso se puede rellenar con concreto delgado, que es sencillo de colar y

pueden ser menos costoso que el tratar de recompactar los suelos en superficies
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limitadas y reducidas. Normalmente, el relleno con concreto delgado se toma en
cuenta como parte de la cimentacion de suelos y no como una ampliacion de la

cimentacion de concreto.

Habitualmente, concordando con los mismos autores, los fondos de
cimentacion son irregulares, ya que se encuentran problemas al excavar el suelo. Se
suele naturalmente en “nivelar” el fondo de excavacién. Su apariencia es mejor y es
mas sencillo colocar el acero. La nivelacion se realiza con tierra o grava y el material
utilizado se compacta y se analiza, pero gran parte de los ingenieros de suelos esta
en concordancia de que es mejor dejar el fondo irregular, sin modificar el suelo,
poniendo algo de concreto para rellenar las partes mas bajas. El concreto de relleno

puede colarse antes, si esto da facilidad de colocar el acero de refuerzo.

3.15 Cargas excéntricas.

Las cargas de volteo que producen que actuen fuerzas excéntricas sobre los
cimientos, son muy habituales en las estructuras sometidas a cargas de viento o

sismicas o para los muros de contencién.

El método que mas se utiliza para examinar las presiones de cimentacién trata
en gue la excentricidad se transforme en una presién de suelos de figura triangular.

Esto se sefiala en la figura 3.11.

En general, el disefiador disminuye la presion maxima de cufia a la presion
permitida de capacidad de carga de disefio, es decir, a la presion de capacidad de

carga de disefio mas un incremento permitido para cargas temporales.
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Ademas se presenta una solucion alterna. En esta situacion, se considera que

la excentricidad sitda el centro de fuerza en otro sitio.

-.-.._i..’" .
Cargas

Presidn excéntrical

|
—— calculada al fondol
de la zapata |

Carga vertical resuitante

=

L
Pum!e considerarse que esta parte
de la zapata lleva toda la carga,
Como carga conceéntrica, lo gue produce
presiones de carga mayores pero
uniformes, en el area reducida
de la zapata

Figura 3.11 Distribucion de presiones de carga con zapatas cargas de manera

excéntrica.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 198

Se puede “recortar tedricamente” un extremo de la zapata, con la intencion de
qgue la parte restante de la cimentacidbn sea concéntrica. En esta situacion, la
cimentacion se puede disefiar para que se mas chica, usando la totalidad de las

presiones de capacidad de carga de disefio, como se sefial6 antes.

84



3.16 Zapatas inclinadas.

Las zapatas inclinadas se utilizan segun A. Fletcher y A. Smoots (1982), como
bloques de soporte para apuntalamientos, como anclajes de atiesadores y como
bloque de anclaje para codos de tuberias. Estas zapatas tienen una capacidad de
carga mas baja que las zapatas cargadas verticalmente a una profundidad igual
promedio. Enseguiday en la figura 3.12 se muestra una guia aproximada para calcular

la disminucion de la capacidad de carga.

Valor utilizable de capacidad de
carga, como porcentaje del valor
de capacidad de carga vertical
 Inclinacion de la carga
| a partir de la vertical

(grados) Para arcilla (%) Para arena (%) |

0 160 100
80 40

45 70 25
60 ith

50 10

Y
A A D S

Figura 3.12 Zapata inclinada tipica.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 199
3.17 Cimentaciones en suelos expansivos.

Distintos constructores de casas han soportado pérdidas monetarias, al

construir muchas casas en suelos expansivos. Estos suelos crecen al humedecerse y
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decrecen al secarse. La variacion de volumen puede ser del 5% al 10% o superiores

(véase la figura 3.13).

El primer problema que se presenta de acuerdo, con A. Fletcher y A. Smoots
(1982), es el de identificar los suelos. Algunas veces, se pueden encontrar indicativos
a través del examen del lugar. Los suelos expansivos tienden a ser duros y agrietarse
cuando se secan. Las grietas del suelo. Pueden tener un grosor de % a 1 pulgada
(1.27 a 2.54 cm) y algunos pies (0o metros) de profundidad. Los pedazos rigidos del
suelo son como ladrillos y no se pueden romper. Cuando estd mojado, el suelo es

plastico, como arcilla de alfareria.
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Figura 3.13 Comportamiento estacional de los suelos expansivos.
Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 201
Estos cuatros métodos son los que mas se usan para solucionar el problema:

1. Conservar constante el contenido de agua.

2. Colocar las cimentaciones bajo el nivel de cambios de humedad.

3. Aplicar compuestos quimicos a los suelos expansivos, como la cal, para
estabilizarlos.

4. Excavar y quitar los suelos expansivos en las superficies de construccion,

sustituyéndolo por suelos estables (véase la figura 3.13 y 3.14).
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Figura 3.14 Comportamiento de estructuras en suelos expansivos.

Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 201

3.18 Cimentaciones en suelos corrosivos.

Los compuestos quimicos que se encuentran en algunos suelos, dicen A.
Fletcher y A. Smoots (1982), pueden corroer el acero y estropear el concreto. A estos
suelos se les denomina corrosivos. Si el estudio de laboratorio o los ensayos de
resistencia sefialan estas condiciones, pueden ocuparse precauciones especiales

para resguardar el concreto y el acero de refuerzo.
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Porcentaje de SO3 contenido en

&
Suelo
arcilloso Gravedad Recomendaciones

0-0.2 Mo hay problemas No se necesita to-
especiales mar medidas espe-
ciales

0.2-0.5 Algunos problemas, Utilicese concreto de
sobre todo en pare- cemento Portland
des delgadas de con-  (tipo II), resistente a

creto los sulfatos
Mis de 0.5 Problemas graves Utilicese cemento
de supersulfato o al-
to contenido de 6xi-
do de aluminio (ti-

po V).

Tabla 3.2 Recomendaciones para el porcentaje de 6xido de azufre.
Fuente: A. Fletcher y A. Smoots; 1982: 203

Una solucién habitual en los suelos de alto porcentaje de sulfatos o cloruros,
trata en usar cementos mas resistentes, como son el de tipo V, para que soporten la
corrosion. De igual modo, el acero tiene que resguardarse a través de cubiertas mas
gruesa de concreto, que tienen que tener un espesor minimos de 4 pulgadas (10 cm)

(véase tabla 3.2).
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CAPITULO 4
RESUMEN DE MACRO Y MICROLOCALIZACION
En este apartado se muestra el marco geografico, social y econémico en el que
se tiene el edificio a examinar, se analizan las propiedades fisicas del sitio asi como
un estudio de macrolocalizacidon y microlocalizacion, con la finalidad de presentar al
lector la informacién imperativa a saber para localizar de manera rapida el lugar donde

se tiene el proyecto.
4.1 Generalidades.

La ampliacion del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C. se
analizar por el mejor método con el se adecue al analisis, disefio y cimentacion del
mismo, debe adecuarse a la topografia de la Universidad, para poder cimentarse de la

mejor manera posible en el terreno.

Con esto se podra ayudar a los interesados en ampliar un edificio parecido con
caracteristicas de terreno parecidas, y por supuesto al personal de la biblioteca para

que asi obtengan mas espacio para almacenar libros.
4.1.1 Objetivo.

Determinar con qué método es mas conveniente llevar a cabo el andlisis y el
disefio de esta ampliacion, para que asi también la biblioteca de la Universidad Don
Vasco A.C. cumpla de mejor manera con su normativa y a tener mas capacidad de

almacenamiento.
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4.1.2 Alcance de proyecto.

La presente tesis abarca el disefio estructural de la superestructura de la
ampliacion del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C. En
superestructura se contiene el disefio de losas, trabes y columnas para llevar a cabo
el analisis y disefio del proyecto y el disefio de la cimentacion. Como ultimo paso, todos
los resultados obtenidos serviran para los planos estructurales que nos ayudaran de

mejor manera a entender el proyecto.

4.2 Resumen ejecutivo.

Con este trabajo se quiere lograr primero que nada poder ayudar a todo lector,
estudiante de ingenieria civil o ingeniero civil que se le presente un caso de tener que
ampliar un edificio de concreto armados similar a este y terreno similar, asi como
ayudar a la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.a tener mas espacio para sus
libros ya que no pueden cumplir con la normativa que poner la Universidad Nacional
Autonoma de México a las bibliotecas. En este proyecto para poder determinar el
meétodo adecuado para esta ampliacion, solo se tendra en cuenta el analisis, el disefio
y la cimentacién de la misma ampliacién, también dando prioridad a los reglamentos
de construccion y respetando sus normas que se lleguen a requerir, para que sea

seguro.

91



4.3 Entorno geografico.
4.3.1 Macro y microlocalizacion.

4.3.1.1 Macrolocalizacion.

El edificio a ampliar con concreto armado, se establece en el estado de
Michoacan en la ciudad de Uruapan, el estado se localiza en el suroeste de los Estados
Unidos Mexicanos y limita con los estados de Jalisco y Colima al noroeste, con
Querétaro al noreste, Guanajuato al norte, con Estado de México al este, con Guerrero
al sureste, y al suroeste con el océano Pacifico. Cuenta con una superficie de 59 928
km? y tiene 113 municipios, cuya capital es la ciudad de Morelia. El estado de
Michoacan se localiza entre las coordenadas de latitud norte 20° 24’ a 17° 55’ y

longitud oeste de 100° 4’ a 103° 44’.

/

Coahuila
A i

Imagen 4.1 Localizacion del estado de Michoacan en los Estados Unidos Mexicanos.

Fuente: http://gaia.inegi.org.mx/
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La ciudad de Uruapan es la segunda en importancia y la segunda mas poblada

del estado de Michoacan.
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Imagen 4.2 Localizacion del municipio de Uruapan en el estado de Michoacan.

Fuente: http://gaia.inegi.org.mx/

4.3.1.2 Microlocalizacién

Con base en la informacion obtenida del programa Google Earth y de acuerdo
a la cartografia del Instituto Nacional de Estadistica y Geografia (INEGI), el municipio
de Uruapan se localiza en region occidente del estado de Michoacan. Con las
coordenadas que estan entre los paralelos de latitud norte 19° 11" a 19° 38’ y los

meridianos de longitud oeste 101° 56’ a 102° 24’ y con altitudes de 700 a 3 300 metros.
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Uruapan colinda al norte con los municipios de Paracho y Nahuatzen, al este
con los municipios de Ziracuaretiro, Taretan y Tingambato, al sur con los municipos
de Gabriel Zamora y Paracuaro, y al oeste con los municipios de Nuevo

Parangaricutiro, Periban y Tancitaro.

(Elforeo Bajo)

Fraccionamiento
Lomas del Rey

Caltzontzin

Uruapan

Tanaxuri
Tanachuri)
Tejerias
(Tejerias de
Santa Catarina)

, ch_al;_m Z Santa Rosa
(La Pinerita) (Santa Barbara)

Jucutacato

Imagen 4.3 Localizacion de la Universidad Don Vasco en la ciudad de Uruapan.

Fuente: http://gaia.inegi.org.mx/
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CJ lversndad
Donivasco, AC

Imagen 4.4 Localizacion del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco.

Fuente: https://www.google.com.mx/

4.3.2 Geologiaregional y de la zona en estudio.

El tipo de suelo que se tiene en Uruapan es ignea intrusiva: granito con 0.53%,

ignea extrusiva se localizan diferentes como: basalto-toba basica (0.20%), dacita
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(0.31%), toba basica (1,61%), toba acida-brecha volcanica acida (2.38%), andesita
(2.66%), toba basica-brecha volcanica basica (2.97%), basalto-brecha volcanica
basica (3.28%), brecha volcanica basica (4.14%), brecha volcanica intermedia
(16.34%), basalto (58.46%), sedimentaria: arenisca-conglomerado (0.45%) y suelo:
aluvial (1.06%).Todo esto beneficia a que se tenga en la zona suroeste de Uruapan un

banco de material de tierra roja y sus lugarefios lo utilizan produciendo ladrilleras.
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Imagen 4.5 Geologia de Uruapan.

Fuente: INEGI; 2006: 6.
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4.3.3 Hidrologia regional y de la zona de estudio.

La ciudad de Uruapan esta en la region hidrolégica del Balsas, y pertenece a la
cuenca de R. Tepalcatepec en un 16.16% y R. Tepalcatepec-Infiernillo en 83.84%, por
lo que pertenece a la subcuenca R. Bajo Tepalcatepec (1.65%), Paracho Nahuatzen

(11.23%), R. Itzicuaro (14.52%), R. La Parota (18.87%) y R. Cupatitzio (53.73%).

Se tienen corrientes de agua perennes: El Salitre, Parotillas, El Salto,
Comparan, El Guayabo y Cupatitizio. Ademas corrientes intermitentes como: Andagio,
El Guayabo, El Salitre, El Salto, La Tapazon, El Naranjo, Pororicua, La Mira, Puente
de Tierra, Jicalan Viejo, Los Laureles, El Atravesafo, Los cerezos, Las Barrancas,
Chumbisto, Los Conejos, San Antonio, San Lorenzo, Inyadicurin y Chimilpa Perenne

(0.02%): Cupatitzio.

HEROLOGIA SUFERIOR M 1

o

Imagen 4.6 Hidrografia de la region de Uruapan.

Fuente: INEGI; 2006: 9.
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Imagen 4.7 Hidrografia de Uruapan.

Fuente: INEGI; 2006: 9.

4.3.4 Uso de suelo regional y de la zona en estudio.

En este ambito Uruapan se tiene una principal uso de suelo que es en la
agricultura con un 30.57% y una zona urbana de 5.57%. En la misma materia pero con

uso vegetativo es de selva (5.43%), pastizal (4%) y bosque (54.19%).

El uso de la tierra para Uruapan es:

e No es capaz para la agricultura (46.41%)

e Agricultura manual estacional (21.57%)
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e Agricultura con traccion animal estacional (14.37%)
e Agricultura con traccion animal continua (3.39%)

e Agricultura mecanizada continua (14.26%)
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Imagen 4.8 Agricultura y vegetacion de Uruapan.

Fuente: INEGI; 2006: 11.

99



CHARAPAN

TINGAMBATD

TANGITARO

ZIRACUARETIRD

SIMBOLOGIA

CLASE DE USO
* SUBCLASE DE USC
*  LIMITE DE UNIDAD:
CABFCERA
LOCALIGAD

NUEVD PARANGARICUTIRG

+

ESCALA GRAFICA

KILOMETROS
TANCITARD

NUEVS URECHD

PARACUARD GABRIEL ZAMORA,

Imagen 4.9 Uso de agricultura de Uruapan.

Fuente: INEGI; 2006: 12.

4.3.5 Zona urbana.

Las zonas urbanas estan extendiéndose sobre suelo aluvial del Cuaternario y
roca ignea extrusiva del Nedgeno, Plioceno-Cuaternario y Cuaternario, en sierra
volcanica con estrato volcanes o estrato volcanes aislado con llanuras, llanura aluvial
y meseta basdltica con cafadas; sobre zonas donde antes habia suelos llamados

Leptosol, Cambisol, Regosol y Andosol.
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Imagen 4.10 Infraestructura para el transporte de Uruapan.

Fuente: INEGI: 2006: 3.
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Imagen 4.11 Orografia de Uruapan.

Fuente: INEGI: 2006: 4.

4.4 Reporte fotografico.

En este apartado se muestra el reporte fotogréafico del lugar explicando lo que
se presenta en cada imagen, teniendo en cuenta que son del edificio de concreto

armado, el cual se ampliara.

102



Imagen 4.12 Entrada de la Universidad Don Vasco. (Fuente: Propia).

Aqui se puede apreciar el acceso principal a la Universidad Don Vasco, que
siempre esta vigilada por porteros que aseguran la buena coordinacion de alumnos y

automoviles a sus respectivos lugares.
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Imagen 4.13 Acceso por las canchas al edificio de la biblioteca. (Fuente: Propia).

En esta imagen se pueden ver claramente el area deportiva y de esparcimiento
de muchos estudiantes, que es de vital importancia para la sana convivencia, al fondo

se puede apreciar la cafeteria que es usada para proporcionar alimentos a estudiantes.
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Imagen 4.14 Entrada principal al edificio de la biblioteca. (Fuente: Propia).

Aqui se puede observar a los estudiantes de CCH (Colegio de Ciencias y
Humanidades) pasando justo a un lado de la entrada principal del edificio de la

biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.
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Imagen 4.15 Fachada del edificio de la biblioteca. (Fuente: Propia).

Esta fotografia es interesante ya que se observan tres plantas con tres ventanas

en cada respectiva planta de este lado del edificio.
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Imagen 4.16 Vista lateral del edificio de la biblioteca. (Fuente: Propia).

Esta otra imagen es captada desde uno de los estacionamientos de la
Universidad Don Vasco, donde se puede apreciar que desde este otro lado existen

tres plantas con tres ventanas en cada planta.
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Imagen 4.17 Escalera para acceder al primer y segundo nivel. (Fuente: Propia).

Como se puede apreciar dentro de la primera planta del edificio de la biblioteca
de la Universidad Don Vasco A.C. se encuentra una exposicion de pintura, este tipo

de exposiciones son muy importantes para la universidad.
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Imagen 4.18 Pasillo para acceder a los laboratorios. (Fuente: Propia).

Como se puede apreciar, en este pasillo hay laboratorios de diferentes colores
como el morado, el rojo y el amarillo, al fondo hay un cubiculo vacio y al frente de los

laboratorios se encuentras mas cubiculos vacios.
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Imagen 4.19 Laboratorio rojo (Fuente: Propia).

En esta otra fotografia se puede ver el equipo de coOmputo en excelentes

condiciones y listo para ser usado por los estudiantes.
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Imagen 4.20 Biblioteca (Fuente: Propia).

Para la Universidad Don Vasco A.C. es muy importante que sus estudiantes
acudan a la biblioteca en busca de informacion que les pueda ayudar en sus

respectivas asignaturas.

4.4.1 Problematica.

En este apartado se mostrara como es que los estantes de la biblioteca
utilizan el 100% de sus espacios y no dejan el 25% que dice la normativa de la

UNAM que deben de dejar de espacio.
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Imagen 4.21 Estantes saturados de libros. (Fuente. Propia).

Estos estantes estan demasiado saturados, esta situacion no puede seguir asi
de lo contrario se tendria consecuencias para el funcionamiento correcto de la

biblioteca de la Universidad Don Vasco.
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Imagen 4.22 Estantes sin espacios que no dejan cumplir la normativa. (Fuente:

Propia).

Esta fotografia es parecida a la anterior ya que se puede ver como se tiene el
mismo problema, ésta imagen fue tomada desde la parte posterior del edificio ya

mencionado.
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Imagen 4.23 Estantes llenos de libros sin ningun tipo de espacio. (Fuente: Propia).

Como se puede ver en esta otra captura se sigue teniendo el mismo problema,

esto no debe sequir asi, se debe hacer algo pronto para cambiar esta situacion.

4.4.2 Estado fisico actual.

En esta seccidn se podra observar el estado actual de la biblioteca.
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Imagen 4.24 Oficina de encargado de la biblioteca. (Fuente: Propia).

Aqui se puede ver personal de la biblioteca del edificio ya mencionado

trabajando para poder brindar un buen servicio a los estudiantes.
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Imagen 4.25 Computadoras para buscar libros. (Fuente: Propia).

En esta siguiente imagen se puede observar equipo de cdmputo para busqueda
de libros siendo utilizado por alumnos de CCH, al fondo a la izquierda se tienen libros

y revistas en exhibicion.
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Imagen 4.26 Cubiculos para lectura individual. (Fuente: Propia).

En esta siguiente fotografia se pueden apreciar copiadoras a la derecha y dos
espacios para poder hacer actividades relacionadas con libros siendo utilizadas por

estudiantes.
4.5 Alternativas de solucion.

En este rubro se explicaran algunas soluciones alternas de la propuesta de

ampliacion.
4.5.1 Planteamiento de alternativas.

A continuacion se mencionan las soluciones alternas mas importantes:
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e Ampliacién hacia el lado de la fachada.

e Ampliaciéon hacia la cafeteria de enfrente del edificio de la biblioteca.

e Ampliaciéon hacia el estacionamiento, invadiéndolo.

e Ampliacion hacia el edificio 1, cerrando el acceso hacia las Escuelas de

Arquitectura y Disefio Gréafico.

4.6 Procesos de andlisis.

Para el analisis y disefio de la ampliaciéon se tomara el mejor método para
calcular esta, tomando en cuenta los estados limte de falla y de servicio, los factores
de carga, los esfuerzos admisibles, combinaciones de carga, factores de resistencia,

la permeabilidad del concreto, la dilatacion del concreto.

Se analizar4 el modelo por medio del programa SAP2000 con un andlisis de
carga adecuado y se disefiara por flexion las trabes es decir con la teoria de resistencia
ltima, las columnas por flexocompresion biaxial, las losa se disefiaran por el método
de coeficientes, ya que estos métodos son los mas convenientes para el andlisis y

disefio de la la ampliacion asi como la de su cimentacion.
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CAPITULO 5
METODOLOGIA

En este capitulo se abordaran los temas como son el método empleado que se
utilizé para la realizacion de la presente tesis, seguido de esto, el enfoque que se llevo
a cabo para esta tesis, ademas el alcance de la investigacion, también cual fue el
disefio de la investigacion, los instrumentos que se utilizaron para la recopilacion de

datos y la descripcion del proceso de investigacion.
5.1 Método empleado.

El método empleado para esta tesis fue el método cientifico que consiste, segun
Tamayo (2000), en conseguir informacién importante fiable, para comprender,
comprobar, corregir o aplicar el conocimiento. Ya que esta investigacion es del tipo
cientifica hay que diferenciar sus dos caracteristicas mas generales. La primera es la
parte del proceso que sefiala de qué manera realizar una investigacion dado un
problema a investigar. El segundo es la parte formal que indica cdmo debe mostrarse

el resultado del proceso seguido, lo que se conoce como informe final.
5.1.1 Método matematico.

Este método trata de utilizar las matematicas aplicadas, para llegar a la soluciéon
de problemas de las ciencias aplicadas. También se utiliza para comparar cantidades

para obtener nociones de importancia, valor econdmico y capacidad.

Se utilizo este método ya que va ser de gran importancia a la hora de hacer uso
de los célculos, analisis para la ampliacion del edificio de la biblioteca de la Universidad
Don Vasco A.C.
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5.2 Enfoque de la investigacion.

Para poder comprender qué enfoque se le dara a esta investigacion es
necesario saber qué enfoque se esta llevando acabo, se tienen 3 tipos de enfoques
para la investigacion, que se les conoce como enfoque cuantitativo, enfoque cualitativo
y el enfoque mixto, éste Ultimo es una combinacion del cuantitativo y cualitativo. A
continuacion se dara una breve explicacion de los primeros dos enfoques

mencionados con anterioridad:

El enfoque cuantitativo; de acuerdo con Hernandez Sampieri y colaboradores
(2014) consiste en plantear un problema que necesite una solucién, y de aqui surgen
hipotesis las cuales hay que comprobarlas por medio de disefios de investigacion
adecuados por medio de analisis estadistico, medicion de fenébmenos y recoleccion de
datos, para probar teorias. Este proceso es deductivo, secuencial, probatorio y analiza
la realidad objetiva. Todo lo anterior nos genera resultados, control de fenédmenos,

precision, replica y prediccion.

En cuanto al enfoque cualitativo; es en el que también se plantea un problema,
pero no sigue un proceso establecido claro. Los planteamientos no estan tan
especificados como en el enfoque cuantitativo y las preguntas de investigaciéon no
siempre se definen por completo. Segun los mismos autores se basa en ambientes
naturales, las definiciones se obtienen de la informacion, no se cimenta sobre las
estadisticas. Este proceso es inductivo, recurrente, analiza varias realidades
subjetivas y no tiene secuencia lineal. Con todo lo anterior se obtienen profundidad de

significados, amplitud, y contextualiza al fenébmeno.
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Esta investigacion como se podra observar es de enfoque cuantitativo, ya que
ésta se fundamenté en la obtencion de datos numeéricos con los cuales se trabajara, a
través de los disefios de investigacion adecuados, como son el calculo, el andlisis y

los resultados.

5.2.1. Alcance de la investigacion.

Ya que se tiene definido el enfoque, se pasar4 ahora al alcance de la
investigacion, se tienen cuatro tipos de alcances que se les nombra: exploratorios,
descriptivos, correlacionales y explicativos. Con el alcance que se trabajara es el
descriptivo ya que en éste “Unicamente pretende medir o recoger informacion de
manera independiente o conjunta sobre los conceptos o las variables a las que se

refieren.” (Hernandez Sampieri y colaboradores; 2014: 92)

Esta investigacion tendra el alcance descriptivo ya que solo se quiere conocer
la mejor opcion en estructuras de concreto para la ampliacion del edificio de la

biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

5.3 Disefio de investigacion.

A continuacion, se determinara el disefio que abordara esta investigacion para
ello se sefalardn los tipos de investigacion que se tienen, experimental y no
experimental, el primero trata sobre producir una accién y después observar las
consecuencias y el segundo se puede definir de la siguiente manera: “se trata de
estudios en los que no hacemos variar en forma intencional las variables
independientes para ver su efecto sobre otras variables.” (Hernandez Sampieri y

colaboradores; 2014: 152)
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Esta tesis tiene la caracteristica de ser del tipo no experimental ya que no se va
a propiciar una accion y observar sus respectivas consecuencias sino mas bien solo

se calculara, analizara y observar los resultados y no se estableceran nuevas técnicas.

A partir de este ultimo tipo de disefio se desprenden dos estudios que son el
transversal y el longitudinal y el que se utilizar4 sera el transversal que consiste
concordando con Hernandez Sampieri y colaboradores (2014) en definir variables o

conseguir informacién y analizar en momento de un tiempo determinado.

Esta investigacion tendra el estudio transversal ya que solo se realizara para un
momento dado y después se calcularan y se analizaran los resultados para dar una

solucion al problema planteado.

5.4 Instrumentos de recopilacion de datos.

SAP2000: Es un programa de analisis de estructuras fundamentado en el
Método de los Elementos Finitos (MEF). La razon de su nombre es debido a sus siglas
en inglés que es Structural Analysis Program. SAP200 es un programa de elementos
finitos, con interfaz grafico 3D enfocado a objetos, listo para realizar, de forma
totalmente integrada, la modelacion, analisis y dimensionamiento del mas extenso

grupo de problemas de ingenieria de estructuras.

Autocad: Es un programa para el dibujo con exactitud y para facilitar este tipo
de dbujo, ofrece herramientas que permiten trabajar con sencillez, pero también con
precision, con coordenadas y parametros tales como la longitud de una linea o el radio

de un circulo.
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Microsoft Excel: Es un programa informatico que permite realiza tareas
contables y financieras debido a sus funciones, desarrolladas especialmente para
ayudar a crear y trabajar con hojas de calculo. Cuenta con las operaciones de una hoja
de célculo que contiene columnas y lineas infinitas. Gracias a lo anterior, se puede

organizar y clasificar la informacion de manera mas simple.

Microsoft Word: Es un programa que es para elaborar documentos como
articulos, informes o cartas, también trabaja con imagenes, tablas y graficos. Permite
cambiar los margenes de una pagina, el formato de la fuente, corregir errores

ortograficos, sugerir sinbnimos e insertar encabezados y pies de pagina.

5.5 Descripcion del proceso de investigacion.

Primeramente, ésta tesis surgio debido a la importancia de saber como hacer
una ampliaciéon adecuada para un edificio como el de la biblioteca de la Universidad
Don Vasco A.C. Se empez6 por indagar por los planos del edificio de la biblioteca ya
gue sin estos realmente no se puede hacer mucho, la direccion de la Escuela de
Ingenieria Civil de la Universidad Don Vasco A.C. fue quien proporciono dichos planos
para la realizacion de la presente tesis y autorizados por la misma Universidad Don

Vasco A.C.

Ahora para determinar el tipo de material con el cual se trabajaria la ampliacién
de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C. se presentaron los planos al asesor
de ésta tesis, quien sugiri6 que la ampliacion debia hacerse con concreto para

proporcionar continuidad con el edificio ya existente.

123



Ya sabiendo todo lo anterior se pudieron determinar los capitulos de ésta tesis.
El primer capitulo define lo que es el concreto y el segundo determina los principales

tipos de analisis que se realizan para poder disefiar un edificio.

Se definieron las columnas, trabes y losas, mediante el esfuerzo cortante, fuerza
axial y momento flexionante en cada parte de la estructura con la ayuda de SAP2000,
aplicando también carga viva y carga muerta multiplicados por el factor el factor de

seguridad, para que éste ayude a que la ampliacion sea mas segura y estable.

Todo lo anterior mencionado con la ayuda del Reglamento de Construcciones
del Distrito Federal, que es fundamental e imperativo para cualquier construccion,

andlisis y disefio de una obra o en este caso ampliacion.

Todos los calculos y valores obtenidos por SAP2000, fueron trasladados a una
hoja de calculo de Microsoft Excel, y asi poder dimensionar adecuadamente las partes
de la estructura para que puedan soportar de mejor manera las cargas que soporta la

estructura.
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CAPITULO 6
CALCULO, ANALISIS E INTERPRETACION DE RESULTADOS

En este apartado se empezara a analizar y a calcular la ampliacion del edificio
de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C., donde se empezara con plantear la
dimensién, después la estructuracion y modelo, seguido de esto el disefio de losas a
partir del analisis de cargas, disefio de vigas, columnas y cimentacion para finalizar

con la elaboracién de planos estructurales.
6.1 Planteamiento de dimension.

Para poder darle la mejor opcion de ampliacion al edificio de la biblioteca se
propuso en la parte posterior del edificio ampliarlo a 4 metros 50 centimetros, pero ya
que la envergadura del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C. en
su parte posterior es de 40.10 metros asi como en el frente del mismo, la propuesta
de ampliacion en si tendrian que ser dos edificios para poder abarcar dicha
envergadura, ya que como se explico en el capitulo 1 de ésta investigacion los edificios
que sean mayores a 4 en la relacion ancho-largo deben evitarse, asi que no se podria
hacer un solo edificio ya que rebasa ésta relacion y no es lo recomendable, ya aclarado
lo anterior, se puede decir que para la ampliacion seran dos edificios contando cada
uno con ocho nuevas columnas, diez nuevas vigas, tres nuevas losas de entrepiso y
tres nuevas losas de azotea de concreto reforzado. Se disefiara un solo edificio ya que
ambos edificios tendran las mismas caracteristicas y dimensiones en sus elementos

estructurales.
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En el mismo capitulo se menciona que se tiene que dejar una separacion
suficiente entre edificios adyacentes en éste caso se dejaran cinco centimetros,
también se menciona que para evitar choques entre edificios se tiene que amortiguar

los edificios para reducir sus movimientos laterales y ligarlos, para éste caso se

utilizaran juntas de neopreno en el espacio de cinco centimetros En el software
SAP2000, los apoyos se modelaran por medio de elementos tipo link lineal, a los
cuales se les asignaran, segun Mufioz (2013), las siguientes propiedades mecanicas

y geomeétricas:
G del elastomero = 1 Mpa = 100 t/m2
E del elastbmero = 4.45 Mpa = 454 t/m2
A=0.25m2

donde G es el modulo de rigidez al corte, E el médulo de elasticidad y A es el

area de la seccion transversal del apoyo.

Apoyo rigido. Con espesor de la placa de neopreno de hr = 0.052 m
Rigidez vertical

_EA _ 454(0.25)

" h,  0.052
k,=2182.69 t—m

=2182.6923 t—m
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Para ver de qué manera quedaran estas juntas, se ilustran a continuacion las

siguientes figuras.

LAMINA TAPA JUNTA

NEOPRENC

Figura 6.1 Vista en corte de la junta de neopreno en vigas. (Fuente: Propia)

LAMINA TAPA JUNTA

NECPRENC

Figura 6.2 Vista en corte de la junta de neopreno en losas. (Fuente: Propia)
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Junta neopreno

Columna

Figura 6.3 Vista en corte de la junta de neopreno en columnas.

(Fuente: Propia)

Ya teniendo claro lo anterior haciendo la planta baja y el primer nivel del edificio
de la biblioteca de la Universidad Don Vasco mas grandes para asi darle mas espacio
a los estantes de los libros, los planos arquitectonicos se podran observar en los

anexos 1, 2, 3,4y 5.

6.2 Estructuracion y modelo.

Se analiza la ampliacion de la estructura con ayuda de modelos tridimensionales
como se muestra en las siguientes figuras. Estos modelos tienen en cuenta todos los

elementos estructurales dependiendo de sus materiales y rigideces aparte de las
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cargas que se pusieron. Con ayuda del programa SAP2000 esto se puede lograr de

una manera eficiente.

El analisis se lleva a cabo usando un método dinamico dejandonos conocer

modos de oscilacidon y periodos principales de la estructura de acuerdo a las cargas.
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Figura 6.4 Edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

Fuente: Propia.
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Figura 6.5 Marcos del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

Fuente: Propia.

Figura 6.6 Vista en 3d del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

(Fuente: Propia).
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Figura 6.7 Vista de columnas del edificio de la biblioteca de la Universidad Don

Vasco A.C (Fuente: Propia).

Figura 6.8 Vigas del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

Fuente: Propia.
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Figura 6.9 Vigas y losas del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco

A.C.

Fuente: Propia.
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Figura 6.10 Vista en 3d del edificio de la biblioteca creado con SAP2000.

Fuente: Propia.
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Figura 6.11 Vista aérea del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

(Fuente: Propia).
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Figura 6.12 Vista frontal del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C.

(Fuente: Propia).
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Figura 6.13 Vista aumentada frontal del edificio de la biblioteca de la Universidad Don

Vasco A.C. (Fuente: Propia).
6.2.1 Materiales empleados.
Concreto:

La resistencia a la compresion a los 28 dias considerada y aplicada para el

disefio es de 250 kg/cm? para, columnas, vigas y muros de concreto.
Acero de refuerzo:

Para los elementos con varillas de refuerzo de #6 o de mayor tamario, esfuerzo

de fluencia de 4200 kg/cm?, exceptuando la varilla del #2.

e Peso especifico del concreto simple es de 2100 kg/m?y para el concreto armado
es de 2400 kg/mé3.
e Zapatas aisladas de concreto con f'c= 175 kg/cm?.

e Dalas de cimentacion con f'c= 175 kg/cm?.
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e Losas aligeradas con poliestireno: concreto f'c= 250 kg/cm?.

e Caseton de 40x40x15cm.
6.3 Andlisis de cargay disefio de losas.

Antes de empezar a calcular se vera lo que es una losa y el método por el cual
se calcularan las losas de la ampliacién del edificio de la biblioteca de la Universidad

Don Vasco.

Las losas son elementos estructurales que se usan para cubrir espacios de

entrepiso o de azotea.
6.3.1 Métodos de calculo de losas.
A continuacion se mencionan los principales métodos de célculo de losas:

1. Empleando ecuaciones diferenciales.

2. Mediante factores de distribucion de carga.
3. Método de coeficientes (RCDF, RCEM, ACI).
4. Método de lineas de fluencia.

5. Método del elemento finito.

6. Disefiando vigas de 1.0 m.

En este caso se usara el método de coeficientes ya que este nos proporciona
una mejor seguridad debido a que estd supeditado por el reglamento de

construcciones del Distrito Federal.
6.3.2 Método de coeficientes.

Las hipoétesis fundamentales para la aplicacion de éste método son las siguientes:
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1. Las losas se encuentran perimetralmente apoyadas.

2. Los tableros son aproximadamente rectangulares.

3. Las cargas son aproximadamente uniformes en cada tablero.

4. Los momentos negativos en el apoyo comun de los tableros adyacentes no
difiere en mas del 50% del menor de ellos.

5. La relacion entre carga viva y carga muerta no es mayor de 2.5 para losas

monoliticas para sus apoyos, ni mayor de 1.5 en otros casos.
6.3.3 Descripcion de las losas.

Se considera colocar losa reticular (encasetonada), ya que no es posible colocar
una losa maciza para este tamafio de losa debido a que da un peralte demasiado
grande, ya sabiendo lo anterior se proponen casetones de poliestireno de 40x40x15

cm y nervaduras de 15 cm.

Las losas encasetonadas contaran con una altura de 20 cm de la losa
(considerando el Peso Propio Reticular (PPR) incluido caseton de 15 cm mas 5 cm de
concreto), mas el mortero de aplanado tanto por encima (5 cm) como por debajo de
ésta (2 cm) tanto el entrepriso como la azotea contara con vitropiso, siendo un total de

20 cm, segun los calculos presentados.
La carga viva considerada en los célculos sera de:

-Azotea.............. 100 kg/m?
-Entrepiso........... 250 kg/m?
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6.3.4 Distribucion de la reticula.

La siguiente distribucion se hace de acuerdo a las dimensiones del tablero, al
tamafo comercial del caseton y dependiendo del ancho de las nervaduras que por

sugerencia obtendran un ancho minimo de 10 cm.

Para el claro de 660 cm

10 casetones de 40 cm 400 | cm

9 nervaduras de 15 cm 135|cm
535|cm

Para el claro de 415 cm
7 casetones de 40 cm 280 cm
6 nervaduras de 15 cm 90 cm
370 cm

En el disefio no se considerara el disefio por viento, en consecuencia no se

tendran desplazamientos debido a éste empujes.
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N1 N2 N3 N4 N5 N6 N7 N8 N9 N10 N11

Figura 6.14 Vista en planta de losa encasetonada. (Fuente: Propia).

Figura 6.15 Vista en perfil del claro largo de la losa. (Fuente: Propia).
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Figura 6.16 Vista en perfil del claro corto de la losa. (Fuente: Propia).

Ya sabiendo como quedara la losa se procede al célculo del tablero mas critico
de acuerdo a su perimetro, en este caso se trata de la losa con claros largos
discontinuos y claros cortos continuos, esto servira mas adelante para la revision del

peralte.

6.3.5 Andlisis de cargas de la losa.

Para poder calcular la carga total de la losa se necesita de varios factores, como
es el caso del peso propio reticular (PPR), que sin él no se podra saber el peso de la
losa, para poder calcular se necesitan de todas estos elementos que se muestran en

la siguiente tabla:
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Area del tablero

2

6.6 4.15 27.39|m
Numero de casetones 8 12 96 | piezas
Volumen de la losa 6.1 4 0.2 4.88 | m3
Volumen dde casetones 96 0.4 0.4 0.2 3.072|m3
Volumen de concreto 4.88 3.072 1.808 | m?
Peso del tablero 1.808 24 4.3392 |ton

Nota: Se desprecio el peso del

aligerador

Tabla 6.1 Caracteristicas de las losas de entrepiso y azotea. (Fuente: Propia).

Perimetro:
Perimetro=

[(1.25(660cm + 660cm + 415¢m)) + 415¢m]

2583.75 cm

Caseton

Figura 6.17 Vista en corte de la losa. (Fuente: Propia).
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Ya que se tiene el PPR se procede a calcular el peso de los materiales que va
a llevar la losa que vendria siendo la carga muerta (CM), después a eso se le suma la
carga viva (CV), que segun las normas técnica complementarias del Distrito Federal
para aulas es de 250 kg/cm? y ya con eso obtendriamos la carga total (CT) y con la
carga total ahora se podra revisar el peralte y con el perimetro de la losa mas critico

ya calculado y el peralte de disefio como se muestra a continuacion:

Entrepiso

Vitropiso = 0.035 | ton/m?

Mortero 0.05 1 2.1 0.105 | ton/m?

Peso de la losa 0.158 | ton/m?

Yeso 0.02 1 1.5 0.03 | ton/m?

Impermeabilizante 0.001 | ton/m?
cM 0.329 | ton/m?
cv 0.25 | ton/m?
CT 0.579 | ton/m?

Tabla 6.2 Elementos de la losa de entrepiso. (Fuente: Propia).

Revision del peralte
w = 579
Factor = 00324 fSW
Factor = 0.0323/(0.6)(4200) (567.1)
Factor = 1.112166359
dmin= 1.112 (M)= 11.4942393
250
h= d+r= 11.49423932 + 1.5=12.9942393
12.9942393 < 15 Se acepta
H= 15 cm
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Peralte de disefio

d=

20 -
L 415
= = — — 69.1666667
6 6
L_%60_ 110
6 6

>

15=

18.5

55 cm

55 cm

. Bien

Bien

Para el andlisis de carga de la losa de azotea se dejaron los mismos materiales,

asi que lo Unico que cambiaria en esta losa es la carga viva que es de 100 kg/m? como

también lo sefiala las Normas Técnicas Complementaria del Distrito Federal.

Azotea

Vitropiso = 0.035 | ton/m?

Mortero 0.05 1 1 2.1|= 0.105 | ton/m?

Peso de la losa = 0.158 | ton/m?

Yeso 0.02 1 1 15= 0.03 | ton/m?

Impermeabilizante = 0.001 | ton/m?
cM = 0.329 [ ton/m?
cv = 0.1 |ton/m?
CT = 0.429 | ton/m

Tabla 6.3 Elementos de la losa de azotea. (Fuente: Propia).

+ 1.5=12.1641174
Se acepta

Revisién del peralte
w = 429
Factor = 0.032%/ fsw
Factor = 0.032‘\‘/(0.6)(4200) (567.1)
Factor = 1.03184493
dmin= 1.032 (M): 10.6641174
250
h= d+r= 10.6641174
12.1641174 < 15
H= 15 cm
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Peralte de disefio
d= 20 - 1.5 = 18.5
L 415
s= g = T = 69.1666667 >SS = 55 cm . Bien
L 660 )
S= P = e = 110 >S = 55cm . Bien

6.3.5 Analisis estructural.

Para esta parte se ocuparan los coeficientes de momentos flexionantes para
tableros rectangulares que vienen en las normas técnicas complementarias del Distrito
Federal, ya que el caso de las losas de esta ampliacion que son dos claros cortos
continuos y dos claros largos continuos no existe en el reglamento tocara tomar
coeficientes de los casos de losa interior y de extremo para poder calcular este tipo de
losa, se eligen estos 2 casos ya que es lo mas parecido a este caso. Para poder saber
con qué coeficiente de la tabla de coeficientes que viene en el RCDF se va a trabajar

se necesita dividir la crujia corta entre la crujia larga.
Crujia al: 415 cm

Crujia a2: 660 cm

a1 _2> 063 >05 ! direccit
a2~ 6.60 .5 para losas en una direccion

Se trata de una losa en dos direcciones ya que se cumple que el coeficiente es
mayor a 0.5. Para el momento ajustado sélo se cambiaran los momentos en las losas
de extremo con la unién de las de dos claros cortos continuos con dos claros largos

discontinuos.
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Propia).

Tabla 6.4 Disefio de tableros. (Fuente
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Tablero d~3/al F.d Mdesequilibrado 0.79633288 - 0.53979547 = 0.25653742
1| 19.2771084 0.5
2| 19.2771084 0.5
py 38.5542169 1
Tablero
(2073)/415 = 19.2771084
(2073)/415 = 19.2771084
0.5 x (2/3) X 0.25653742 = 0.08551247
0.5 X (2/3) X 0.25653742 = 0.08551247
0.79633288 — 0.08551247 =  0.71082041 t/m
0.53979547 + 0.08551247 = 0.62530794 t/m

Tabla 6.5 Momento ajustado de losa entrepiso. (Fuente: Propia).

Tablero d”3/al F.d Mdesequilibrado 0.79633288 - 0.53979547 = 0.25653742
1| 19.2771084 0.5
2| 19.2771084 0.5
pX 38.5542169 1
Tablero
1 (2073)/415 = 19.2771084
(2073)/415 = 19.2771084

0.5 x (2/3) X 0.25653742 = 0.08551247
0.5 X (2/3)x 0.25653742 = 0.08551247

0.79633288 0.08551247 =  0.71082041 t/m
0.53979547 + 0.08551247 =  0.62530794 t/m

Tablero 6.6 Momento ajustado de losa entrepiso. (Fuente: Propia).

6.4 Disefio de vigas.

En este apartado se explicara como se disefian las vigas y el método a utilizar,
asi como el proceso y la explicacion del mismo, asi como también algunas

especificaciones adicionales.
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6.4.1 Disefio por flexion.

En el disefio por flexion se tienen dos métodos, el método de esfuerzo de trabajo
y el método de resistencia Ultima el que se usara es el método de resistencia ultima ya
gue éste toma en cuenta hasta la ultima resistencia del acero y el primero solo toma
en cuenta hasta donde termina la parte elastica del acero en la grafica esfuerzo-
deformacion dado es mas util para éste caso de ampliacion de la biblioteca de la

Universidad Don Vasco A.C.
6.4.1.1 Teoria de resistencia ultima.

En éste método, el disefio de elementos se hara en base a los estados de
ruptura o estados de falla de los mismos, es decir, el concreto estara trabajando a su

esfuerzo de ruptura a compresion y el acero a su limite de fluencia.

En su lugar, se disefaran los elementos con un exceso de carga, o0 sea, el
margen de seguridad se estara poniendo a las cargas que actian sobre el elemento a

disefiar aumentandolas al multiplicar por un facto de carga.

Los reglamentos ACI, RCDF, RCEM, proponen sus coeficientes de carga

respectivos.

Este método se base en estudios experimentales que a través de ellos se han

podido estableces algunas formulas empiricas.
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6.4.2 Descripcion de las vigas.

El peralte (d) de las vigas se obtiene con la regla general de 1/10 a 1/12 de la

crujia. Se respeta la combinacion que la division peralte entre base esté entre 2 y 5.

Los elementos estructurales se trabajaran de manera monolitica con los demés
elementos estructurales, se usara concreto reforzado con un limite de fluencia de 250
kg/cm?, el acero longitudinal sera del nimero 5 y para los estribos del nimero 3 con

un limite de fluencia de 4200 kg/cm?2.

Para el disefio de las trabes se aplico el criterio de resistencia Gltima tanto para
el momento como para el cortante de las vigas de concreto reforzado, segun lo
establecido en el RCDF en las Normas Técnicas Complementarias en su seccion de

Disefio y Construccién para Estructuras de Concreto.

Tras un analisis de la estructura en el SAP, considerando las distintas cargas
posibles, se han tomado las distintas fuerzas resultantes para los distintos criterios
disefiar las diferentes trabes, y se han elegido las méas desfavorables, una
correspondiente a la azotea y las otras correspondiente a los entrepisos, siendo asi

una en el eje X’ y otra en el eje ‘y’ por cada uno de ellos.
6.4.2.1 Especificaciones adicionales.
A continuacion se explican algunas especificaciones adicionales:

1. Deber correrse al menos la cuarta parte de acero para momento maximo a lo
largo de toda la viga. Sin embargo no deben realizarse cortes de mas del 50%

del acero en la misma seccion.
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2. El acero necesario para cierto momento flexionantes debera correrse una
longitud de anclaje (La) a partir de la seccién donde tedricamente ya no es
necesario.

3. Esrecomendable que las varillas terminen en los extremos con un gancho.

4. Cuando se requiera colocar varillas en paquetes éstas no deben ser mas de 3
para que trabajen efectivamente.

5. Si se requiere colocar el acero en mas una capa se debe tener espaciamiento

minimo.
6.4.3 Disefio de vigas por flexion.

Primero se necesita dimensionar la viga a disefar, ya teniéndola dimensionada,
hay que elegir el tipo de concreto que se utilizara con su respectivo limite de fluencia
(fc), cuanto recubrimiento tendra. Cuando se tengas estos datos se procedera a
calcular las constantes de disefio que serviran para calcular el porcentaje del acero,

que se calculan con las siguientes férmulas:
fé = 0.8f¢
12} — 0 85f*
c ' Cc

Una vez teniendo los datos principales de la viga se procede a calcular el
porcentaje de acero minimo, el porcentaje de acero maximo y el porcentaje del acero

necesario, las formulas se muestran a continuacion:

emin =

0.7\/f'c
fy
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, _ [ 4800
e = %) 6000 + fy

emax = eb

- " " 2Mu
enec = —|1— -——
fy E.bd?f;

Ya sabiendo como calcular el porcentaje del acero, en el porcentaje de acero
necesario se necesita la viga con el momento mas desfavorable de todas, para poder
saber con cual se va a usar ésta formula, lo anterior se puede lograr gracias al
programa SAP2000 que nos dira cual de todas es y ya multiplicado por el factor de
carga de 1.5 que es para edificios tipo A cdmo es en este caso. Una vez que se tiene
la viga con el momento mas desfavorable hay que verificar que el acero fluya, es decir

gue se cumple lo siguiente:

€min < €nec < €max

Si el porcentaje del acero minimo resultara mayor al porcentaje del acero
necesario entonces se tomard el porcentaje de acero minimo para el calculo del area
del acero (As), en este caso el porcentaje de acero minimo si es menor al porcentaje

de acero necesario, el area del acero se calcula con la siguiente férmula:
As = ebd

A continuaciéon se debe proponer un tipo de varilla (ao) para poder calcular el
namero de varillas (N) que se llevaran en el area de acero disponible de la viga mas

desfavorable que se calcula con la siguiente formula:
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Estos calculos ya mencionados se deben de realizar para todos los momentos
que presente la viga, es decir, para el momento positivo y el negativo para la viga mas

desfavorable, como se observa a continuacion:

End Length Offset Display Options
| Fe(Cu+Cvsx) g || 4oco00). s ‘osau @ Scroll for Values
[Major (v2and M+ |[Maxitin Env |

0.m

(0. m)
Jt: 9685

e Location

(6.6 m) 33

) Show Max

Resultant Shear

Shear V2

4.655 Tonf
-2.9674 Tonf
at3.3m

Resultant Moment

Moment M3

5.33876 Tonf-m
3.84063 Tonf-m
at3.3m

| Resetto Initial Units Units

Figura 6.18 Momento positivo y cortante de la trabe mas desfavorable en planta baja

generado por SAP200. (Fuente: Propia).
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3¢ Diagrams for Frame Object 17195 (Trabe ampliacion) | i -._

End Length Offset Display Opticns

Case |Fe(CHM+CV+Sx) v|  (ocaton) i ogas @ Scroll for Values

tems |Major (v2and M v [ MaxMinEov | ?6"‘"1) ©) Show Max
Jt 9685
J-End: | 0. m

(6.6 m) 6.6

Location

Resultant Shear

Shear V2

9.7336 Tonf
2.0423 Tonf
at66m

Resultant Moment

Moment M3

3.96106 Tonf-m
-19.80657 Tonf-m
at6.6m

[ Reset to Initial Units Units

Figura 6.19 Momento negativo y cortante en el extremo derecho de la trabe mas

desfavorable en planta baja generado por SAP200.

Fuente: Propia.
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3¢ Diagrams for Frame Object 17195 (Trabe 2

End Length Offset Display Opticns

Case [Fc(CM+CV+Sx) v] SLOEAIG) Jt: 9684 @ Scroll for Values

tems [Major (V2 and M v][MaxIMin Env v] ?0 ":11) () Show Max

Jt: 9685

e Location

(6.6 m) 0.

Resultant Shear

Shear V2

__é -1.6109 Tonf
e T

-9.0355 Tonf
at0.m

Resultant Moment

Moment M3
7.32746 Tonf-m

e B e -18.92044 Tonf-m

at0.m

| Resetto Initial Units | Units

Figura 6.20 Momento negativo y cortante en el extremo izquierdo de la trabe mas

desfavorable en planta baja generado por SAP200.

Fuente: Propia.
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f'c= 250(kg/cm?2
= 4200|kg/cm2
= 30[{cm
d= 55|cm
r= 3lcm
fxc= 200|kg/cm2
f'c= 170|kg/cm2

emin= 0.0026
eb= 0.0190

emax= 0.0143

Mserv(+)= 5.33876 ton*m
Mu= 533876
enec= 0.0015875

533876 kg*cm

emin= 0.0026
enec="  0.0016
emax= 0.0143

var#s ao= 1.99 cm?2
= 435 cm?2
N= 2.1849908

Se usaran 2vars#5
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Mserv(-)=  19.80657 ton*m 1980657 kg*cm
Mu= 1980657
enec= 0.0063

emin= 0.0026
enec="  0.0063
emax= 0.0143

var#s ao= 1.99 cm2
= 10.33 cm?2
N= 5.19

Se usaran 5vars#b

Mserv(-)=  18.92044 ton*m 1892044 kg*cm
Mu= 1892044
enec= 0.0060

emin= 0.0026
enec="  0.0060
emax= 0.0143

var#s ao= 1.99 cm2
= 9.82 cm?2
N= 4.94

Se usaran 5vars#b
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Finalmente, teniendo ya las varillas que han de ir longitudinalmente se procede
al célculo de la distancia entre cada varilla dependiendo del tipo de varillay del nimero

de varillas como se muestra a continuacion:

#distancia= 1
X= 20.362

#distancia= 4
X= 3.596
#distancia= 4
X= 3.722

6.4.4 Disefio por cortante.

En una viga sometida a carga vertical, se tendran sobre su seccion transversal

fuerzas cortantes y momentos flexionantes.

A niveles de cargas bajas y antes de la aparicion de grietas, el comportamiento

del concreto reforzado se parece al de un material homogéneo y elastico.

La principal influencia de la fuerza cortante en un elemento es producir fuerzas
inclinadas de tension en el peralte de la seccion transversal. A éste comportamiento

se le denomina tension diagonal.

Una manera légica de armar seria hacer coincidir la varilla con las trayectorias

de tension lo cual no seria practico. Hoy en dia se usan estribos para este fin.

En estos dias, la manera de armar se ha conseguido de manera experimental,

estudiando las grietas generadas por tension diagonal.
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6.4.4.1 Método a utilizar.

Asi como en el disefio por flexion en disefio por cortante se tienen los mismos
meétodos para calcular la viga que son por resistencia ultima y por esfuerzo de trabajo,
de igual manera se disefiara con el método de resistencia ultima ya que conviene su

utilizacion en este caso.
6.4.4.2 Disefio por cortante segun el criterio de resistencia tltima.

Primero se debe de obtener el porcentaje del acero € con el nUmero de varillas
longitudinales que se obtuvieron en el disefio por flexion multiplicado por el tipo de
varilla, esa cantidad entre la base multiplicada por el peralte, para asi poder obtener el

Vcr.

Concordando con los estudio en secciones sin refuerzo transversal se ha
apreciado que el concreto toma parte de fuerza cortante. Esta fuerza, de acuerdo con

el RCDF es:

Sie < 0.01Vgg = Fzbd(0.20 + 30e)/f

En resultados experimentales se ha demostrado también que la fuerza cortante
gue toma el concreto (Vcr) se vera reducido conforme aumenta el peralte de la seccion

y la relacidn peralte-ancho. De acuerdo con lo anterior, el RCDF estipula lo siguiente:
Sih > 70cm se reduce Vogen 30%
Sth/b > 6 se reduce Vozen 30%

El Vu, es decir, el cortante que se ejerce en la viga se obtiene igual que el

momento gracias al programa SAP2000.
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Cuando Vu<Vcr se tienen que colocar estribos del #2 a cada d/2 hasta % del

claro de la union.

Para Vu>Vcr la separacion de estribos se colocaran con:

g FrA,fyd(sin 6 + cos 0) < FRA,fy
B Vu — Veg ~ 3.5b

Donde:

S. Separacion centro a centro de estribos.

Fr: Factor de resistencia (0.8 para cortante)

Av. Area transversal de los estribos.

O Inclinacion de los estribos con respecto al eje longitudinal de la viga.
La separacion “S” no debe ser nunca menor a 5 cm.

Vumax = 2Fgbd/f;
SiVer < VuyademasVu < 1.5FRbd\/f—C*
Smax = 0.5d
SiVegr > Vuy ademas Vu > 1.5Fzbd./f;

Smax = 0.25d

A continuacién se procede con los calculos de las formulas ya mencionadas
para el céalculo del disefio por cortante, para el primer extremo, centro y el segundo

extremo de la viga.
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En el primer extremo
As  S5#5

®“bd” bd 0.006

e = 0.006 < 0.01

Ver = Frbd(0.2 + 30e)Wf

Ver= 7093.6952 kg

H 55

b 30 18333333 <6yH<70

El Vcr del concreto no debe reducirse un 30%

_ FpAvfyd < FRAvfy
Vu—Ver = 3.5b

Vu max = 2Fy bd\/f—c*
Vumax= 31112.698 kg

Se proponen estribos del #3 en dos ramas.
Av=(0.71)*2 1.42 cm2

fy= 4200 kg/cm?2
Separacion maxima

Como Vcer<\Vu
7093.6952 < 9035.5 kg

yademas vy < 1.5Fzbdy/F;
90355 < 23334.524 kg

Smax=0.5d: 27.5cm Rige

Separacion necesaria:

_ FrAvfy  (0.8)(1.42)(4200) 45.44 cm

35b (3.5)(30)

_ FrAvfyd _ (0.8)(1.42)(4200)(55)
" Vu-—Ver  9035.5— 7093.6952

Se selecciona est.#3 @25 cm c.a.c.

135.14026 cm
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En el centro
As  2#5

®“bd” bd 0.0024

e =0.0024 < 0.01

Ver = Frbd(0.2 + 30e)Wf

Ver= 4231.327 kg

H 55

b 30 18333333 <6yH<70

El Vcr del concreto no debe reducirse un 30%
§= FrAvfyd < FrAvfy
“Vu—-Ver~ 3.5b

Vu max = 2Fy bd\/f—c*
Vumax= 31112.698 kg

Se proponen estribos del #3 en dos ramas.
Av=(0.71)*2 1.42 cm2

fy= 4200 kg/cm?2
Separacion maxima

Como Vcr<Vu

4231.327 < 4655 kg

yademas Vu< 1.5FRbd\/FC*
4655 < 23334.524 kg

Smax=0.5d: 27.5cm Rige

Separacion necesaria:

_ FrAvfy  (0.8)(1.42)(4200) 45.44 cm

35b (3.5)(30)

_ FrAvfyd _ (0.8)(1.42)(4200)(55)
" Vu-—Vep 4655 —4231.327

Se selecciona est.#3 @25 cm c.a.c.

619.38331 cm
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En el segundo extremo
As  S5#5

®“bd” bd 0.006

e =0.0024 < 0.01

Ver = Frbd(0.2 + 30e)Wf

Ver= 5911.4127 kg

H 55

b 30 18333333 <6yH<70

El Vcr del concreto no debe reducirse un 30%
§= FrAvfyd < FrAvfy
“Vu—-Ver~ 3.5b

Vu max = 2Fy bd\/f—c*
Vumax= 31112.698 kg

Se proponen estribos del #3 en dos ramas.
Av=(0.71)*2 1.42 cm2

fy= 4200 kg/cm?2
Separacion maxima

Como Vcr<Vu

5911.4127 < 9733.6 kg

y ademas Vu < 1.5FRbd\/FC*
9733.6 < 23334.524 kg

Smax=0.5d: 27.5cm Rige

Separacion necesaria:

_ FrAvfy  (0.8)(1.42)(4200) 45.44 cm

35b (3.5)(30)

_ FrAvfyd _ (0.8)(1.42)(4200)(55)
“ Vu-—Vep  9733.6—5911.4127

Se selecciona est.#3 @25 cm c.a.c.

68.655976 cm
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yarig

var#g

Est. #3 @25cm c.a.c. Est #3 @25cm c.a.c.

Figura 6.21 Vista longitudinal de la viga. (Fuente: Propia).

5var. #5 2 var. #5 5var. #5
2 var. #5 2var. #5 2var. #5

Figura 6.22 Vista transversal de la viga de los extremos y centro de la viga.
Fuente: Propia.
6.5 Disefio de columnas.

Las columnas se disefiaran con base al Reglamento de Construcciones del
Distrito Federal (RCDF), el concreto debe ser de alta resistencia, en especifico con f'c
= 250 kg/cm?, mientras que el refuerzo sera de acero fy=4200 kg/cm?, con varillas
corrugadas grado 42, de acuerdo a la Norma Mexicana NMX-C-407-ONNCCE.
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Para el disefio de las columnas se tienen dos métodos el de flexocompresion
biaxial y el uniaxial, se aplico el disefio por flexocompresion biaxial ya que se tienen
momentos en ambas direcciones y el otro método es para columnas con momento en
una sola direccion. En este caso las columnas son rectangulares, segun lo establecido
en el RCDF en las Normas Técnicas Complementarias en su seccion de Disefio y

Construccién para Estructuras de Concreto.

Las columnas estaran soportando carga axial y momento flexionantes, su
dimensionamiento sera establecido por el método ya mencionado ya que éste es el
mas acorde a esta situacion, en el que por medio de la carga total de la estructura se
logra obtener las dimensiones adecuadas, se consideraron columnas cuadradas de

30x50 m.

Como se presenta en el analisis y disefio, las columnas han quedado disefiadas
de manera similar, seguramente debido a las cargas impuestas sobre las columnas en
relacion con su dimension, la cual se puede comprobar que es bastante amplia y
necesita poco acero de refuerzo, aun cuando es una columna para un edificio de

escuela, considerada estructura Tipo A.

Todo lo anterior cumple con las normas y requisitos especificados en el RCDF
para el caso de las columnas, inclusive considerando que son columnas para una

estructura Tipo A.

Para el andlisis de cargas que soporta la columna se debe de ver cual es la
porcién de carga que reciben las trabes que le corresponden, ademas se analiza si la

columna recibe cargas puntuales de otros elementos como columnas o muros.
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6.5.1 Disefio de columnas por flexocompresion biaxial.

Flexocompresion es la accion combinada de flexion y carga axial de compresion
y carga axial de compresion en un elemento estructural. Los cuerpos que se

encuentran comunmente sujetos a este caso son las columnas.

Primero para poder disefiar la columna se necesita saber qué columna de la
ampliacion tiene el axial mas desfavorable y eso de nuevo se obtiene gracias a
SAP2000, ya que se identifica, se utiliza su momento mas desfavorable de esa

columna.

} }z: Diagrams for Frame Object 17217 (Columna ampliacién} -_— .

End Length Offset Display Options

(

Case [Fe(CM+CV+Sx) z || Gl 4 g7 @ Scrol for Values

tems [Axial(PandT) v“Malein Env v] ?d"‘m) @ Show Max
Jt 9685

J-End: | 0. m

(3.5m)

Resultant Axial Force

Axial

-33.8256 Tonf
at0.m

-36.0069 Tonf
at0.m

Resultant Tersien

Torsion

0.00344 Tonf-m
at3.5m

-0.00271 Tonf-m
at3.5m

[ Reset to Initial Units ] Units

Figura 6.23 Fuerza axial de la columna mas desfavorable generado por SAP2000.

(Fuente: Propia).
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End Length Offset Display Options

Case [Fo(CH+CV+Sx) | (|20 5 o701 @ Scroll for Values
0.m

(0. m)
Jt: 9685
J-End: | 0. m

(3.5 m)

@ Show Max

tems |Minor (V3andM v [ MaxinEnv |

Resultant Shear

Shear V3

9.4352 Tonf
at3.5m

-9.5068 Tonf
at3.5m

Resultant Moment

Moment M2

19.07591 Tonf-m
at0.m

-19.14672 Tonf-m
at0. m

| Resetto Initial Units | Units

Figura 6.24 Momento y cortante en x de la columna més desfavorable en planta baja

generado por SAP2000. (Fuente: Propia).
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End Length Offset Display Options

Case [Fc(CM+CV+Sy) v] (Location) ;1 9701 ") Scroll for Values
o.m

(0. m)
Jt: 9685

0.m

(3.5m)

@ Show Max

tems  |Major (v2and M ~ | Maxihtin Env |

Resultant Shear

Shear V2

-0.8302 Tonf
at3.5m

-0.8461 Tonf
at3.5m

Resultant Moment

Moment M3

1.98479 Tonf-m
at3.5m

1.95542 Tonf-m
at3Sm

[ Resetto Initial Units | Units

Figura 6.25 Momento y cortante en y de la columna mas desfavorable en planta baja

generado por SAP2000. (Fuente: Propia).

Al igual que con el disefio a flexion de las vigas se propone utilizar concreto de
f'c de 250 kg/cm?, fy de 4200 kg/cm?, por la tanto las constantes de disefio quedaran
con el mismo resultado del disefio por flexion de las vigas, pero estos valores se
utilizaran para obtener el factor de “K” que se obtiene de unos diagramas elaborados
por el Instituto de Ingenieria de la UNAM, los cuales se usan para revisar y disefiar
columnas. Estos diagramas tienen la gran ventaja de ser adimensionales, es decir, se
pueden consultar con cualquier seccién con diferentes dimensiones. Si no se tiene la
grafica del resultado de la divisién del peralte entre la altura con recubrimiento se

tendra que interpolar entre los valores mas cercanos de las gréficas.
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Los investigadores Dr. Roberto Meli Piralla y Mario Rodriguez, con la ayuda de

computadoras han encontrado el mayor nimero de puntos para definir las curvas.

Los casos de flexocompresion biaxial pueden solucionarse con los diagramas

todo aproximado para tomar

un mé

-

| usando ademas alg

para flexocompresion uniaxia

en cuenta las dos direcciones.

“T-CToE AT
T T T

b= b i -
[ (] i i

B e R

-

A0

“8lh

e

-L

(I |

P
1.

AT T T AT ETITT

E LT I S PR

=0.85.

Grafica 6.1 Diagrama para d/H

Fuente: Robles y Gonzalez; 2005: 774.
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Gréfica 6.2 Diagrama para d/H

Fuente: Robles y Gonzalez; 2005: 773.
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el RCDF permite utilizar la siguiente f

Para este fin

Bresler:
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Pr=g—7"7

Prx ' Pry  Pro
Donde:
Pr: Carga resistente de disefo, aplicada con las excentricidades ex y ey.

Pro: Carga resistente de disefio, suponiendo e, = e, = 0.

Prx: Carga resistente considerando la flexion en “x” unicamente.

Pry: Carga resistente considerando la flexiéon en “y” unicamente.

La férmula de Bresler es aplicable si se cumple que:

—=>0.1
RO

En caso contrario, la revision se hace con:

Mux Muy
+ <10
MRz MRy

Donde. Mux y Muy son los momentos de disefio de acuerdo con los ejes “X” y

Mrx Y Mry son los momentos resistentes de disefio segun los mismos ejes.

Ya comprendido todo lo anterior, se proponen columnas de 30x50. Ya una vez

obtenido “K” se puede observar cual es la dimension mas adecuada y después se

puede obtener el porcentaje de acero (por lo general se utiliza el acero minimo), y el

namero de varillas asi como el tipo de varilla. El calculo se hace de la siguiente manera:
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COLUMNAS A FLEXOCOMPRESION BIAXIAL
d= 25
Dimensiones b= 50 cm
dela h= 30 cm da _ 0.833
=
Pu= 36.0069 ton F'c= 250 kg/cm?2
Mux= 19.14672 ton.m fy= 4200 kg/cm2
Muy= 1.98479 ton.m f*c= 200 kg/cm2
f'c= 170 kg/cm2
Fr= 0.8
ler Tanteo suponiendo 8= 0.01
As =¥ bh = 15
q= ef,—?] 0.247
f"c
Segun el RCDF=
Pro=Fr( Ag F"c+AsFy)
Ag= 1500
Pro= 254400
Calculo de excentricidadesl
M
ox = =& 0.532 2x= 53.2
Pu
Muy
py = —= 0.055 Ly= 5.5
y Pu y
ex/h= 1.773 p
o 0.833
Ly/h= 0.183
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7.576 =~ Bvars#5

6.5.2 Disefio de columnas por cortante.

Parad/h= 0.85 Parad/h= 0.8
(x) K= 0.22 (x) K= 0.2
(y) k= 0.9 (y) k= 0.88
Para €x/h= | 1.773
Aplicando la formula de Bresler:
Prx =FrKbhF'c 1
Pr=e—a—7—"7
Prx= 42228 kg Prx T Pry ~ Pro
Pr= 39562.2798 kg
Para€y/h= 0.183
Pry = Fr K bh F'c La formula es aplicable si cumple que:
Pry= Pr
ry 180948 Proa
Pro
= 0.156 0.1
Por lo tanto:
As=ebd=
As = 0.01(50)(30)
As= 15 cm2
Proponiendo var #5 ao= 1.98 cm?2

La falla por cortante tiene como principal cualidad ser de tipo fragil. Ya que las

columnas son los cuerpos verticales de una estructura, los requerimientos para definir

la separacién de estribos son muy rigurosos.
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El disefio por cortante en columnas se realiza de modo similar al de vigas, con

la distencion de que el cortante que toma el concreto depende de la carga axial.
Segun el RCDF:
SiPu<0.7f;Ag + 20004s
Ag= Area total de la columna.
As= Area de acero total en la columna.

Entonces el cortante que toma el concreto se evalla con las expresiones

mencionadas para vigas.

Para aplicar las formulas de Vcr de vigas, e debe calcularse con el area de

acero de una de las caras de la columna, y multiplica Vcr por el factor:

1+ 0.007 Pu
. Ag

S{Pu > 0.7f:Ag + 20004s
Se tiene que variar linealmente Vcr en funcion de Pu hasta cero para:
Pu = Agfi + Asfy
Requisitos minimos para columnas
dimension minima = 20 cm

Dimensiéon mayor(Peralte)

Dimension menor (ancho) ~—

As

< =0,
bh_emax 0.06

emin = 0.01 < enec =

171



Por economia es aconsejable: e < 0.025
Separacion maxima (Smax):

850
——=db; db = Diametro de la varra longitudinal mas pequefia

VIfy
48destribo

Dimension de la columna
2

Se tiene que disminuir la separacién anterior a la mitad en una longitud de:
El mayor (zona de confinamiento).

- Dimension mayor de la columna.
- 60 cm.

- 1/6 de la altura libre.

Arriba y debajo de la conexion con viga o losa.
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/ona de
confinamiento

/ona de
confinamiento

Columna

Figura 6.26 Separacion de los estribos. Fuente: Apuntes de Disefio.

Cuando se tengan columnas en planta baja, la zona de confinamiento tiene

gue llegar hasta la media alturainferior de la columna y se continuara dentro de la

cimentacion.
Cuando Pu > Alg(])fc'
Separacién maxima.
be
4
10 cm.

fyestribo = 0.06fy de la mayor barra o el mayor paquete que limite.
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Tienen que tener soporte lateral una de cada dos varillas y la distancia entre

una varilla soportada lateralmente y una sin soporte tiene que ser <15 cm.

Para empezar, se utiliza el axial de la columna que se utilizé en el célculo de la

columna por flexocompresion biaxial, y el cortante se obtiene de igual forma gracias al

programa SAP2000 de esa misma columna para poder saber el tipo de estribos y la

separacion entre ellos que se hace de la siguiente manera:

DISENO POR CORTANTE

DATOS 242000.00 ton [ SEPARACION NECESARIA |
N DE
Pu=| 36.0069 [ton Pu= 36.0069 < 242.00 RAMAS= 2
Vx= ton : SE USARAN LAS EXPRESIONES PARA VIGAS Ao= 0.71 cm2
= ton SE DISENARA PARA Vu= 2.797 ton = 30.70 |[cm
N var en una
Vux=[ 9.5068 |ton cara= 3
Vuy=| 0.8461 [ton As= 5.94 cm2
fc= 250 kg/cm?2 e=| 0.004752 db= 1.9 cm
fy=| 4200 [kg/lcm2 COMO €<0.01 dest= 0.95 |cm
fxc= 200 kg/cm?2 FACTOR= 1.168 24.92|cm
f'c= 170 kg/cm2 Vcr= 5658.6 kg Smax= 45.60[cm
Fr= 0.8 Ver= 5.66 ton 25.00|cm
DIMENSIONES DE COLUMNA Fy >/ 0.06Fy de la mayo barra o paquete que .. RIGE LA MENOR DE TODAS
b= 50{cm restringue el estribo _
h= 30|cm EN ESTE CASO EN LAS ESQUINAS SE TIENE |As*f'c/10= 37500(kg
r= 5[cm 1 VAR #6 37500 < 36006.9
d= 25 cm N= 1.98 cm2 .. SE COLOCARANEST. #3 @ 25
Fy= 8316 kg cm c.a.c.
006Fy=  498.96 kg |__ZONAS DE CONFINAMIENTO _|
SISE USAN ESTRIBOS DEL NUMERO #3 25/2=12.5cm EN UNA LOGUITUD
Ao= 0.71 cm2 DE:
Fy estribos= 2982 cm2 Altura libre de la columna= 35
2982 > 498.96 ayor 8 la
: EL DIAMETRO DEL ESTRIBO ES SUFICIENTH  columna 50 cm
1/6 altura
libre 58.3 cm
60 cm 60 cm
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/ona de |
confinamiento | —

-

/ona de
confinamiento

Columna

Figura 6.27 Vista en corte de la columna de planta baja.

Fuente: Propia.
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8 var. #5

—-25-— =

Figura 6.28 Vista transversal de la columna disefiada. (Fuente: Propia).
6.6 Cimentacion.

El estudio de mecanica de suelo nos permiti6 saber cudl era el tipo de
cimentacion mas adecuada para ésta ampliacion, ademas que éste tipo de
cimentacion se utilizé para el edificio existente, que son zapatas aisladas, que se
clasificarian dentro de cimentaciones superficiales ya que su profundidad de desplante

es menor a 2.5 metros.
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Estas zapatas son en las que descansa una Unica columna y su utilizacion esta
restringida a suelos con resistencia media a alta en relaciébn a la carga que se

transmite.

Para lograr la mejor dimension y calcularla de la mejor manera se consideran

los siguientes aspectos:

a) Los esfuerzos que se transmiten en terreno no deben sobrepasa su capacidad
de carga es decir:

q=gqr

P;  Descarga sobre el terreno

1= A, Area de la zapata

b) Cuando en el andlisis se afiaden cargas dinamicas se utilizara la capacidad de
carga del suelo en condiciones dinamicas. Si ésta no se conoce se podra usar
1.33qr.

c) Las zapatas deben disefarse por cortante como viga ancha, tomando como
seccion critica a aquella que se localiza a un peralte efectivo a partir del pafio

del dado.

seccion critica para
cortante como viga ancha

Figura 6.29 Disefo de zapata como viga ancha.

Fuente: Apuntes de Cimentaciones.
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d) Las zapatas deben disefiarse para resistir cortante por penetracion, tomando
como seccibn critica a aquella que se localiza a medio peralte a partir del pafio

del dado.

seccidn critica para
cortante por penetracion

Figura 6.30 Disefio de zapata por penetracion.

Fuente: Apuntes de Cimentaciones.

e) Las zapatas deben disefiarse por flexion, tomando como seccioén critica, la

gue se encuentra ubicada en el pafio dado.

seccion critica
a flexion

Figura 6.31 Disefio de zapata por flexion.

Fuente: Apuntes de Cimentaciones.

f) El recubrimiento para zapatas debe ser de cinco centimetros si se asentara

sobre plantilla de concreto o de siete centimetros sobre el terreno.
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Para el disefio de zapatas aisladas se tienen dos métodos, el primero solo
considera la carga axial o la carga puntual que la transmite la columna a la zapata, el
segundo aparte de considerar la carga axial considera cargas accidentales como la de
sismo, En el caso de la ampliacion se disefiaran por el segundo método ya que se

tienen cargas accidentales.
6.6.1 Disefio de zapatas aisladas con carga axial y momento.

La presencia de un momento de volteo en la base de la columna genera que la
reparticion de presiones en la zona de contacto entre la zapata y el suelo ya no sea
uniforme, sino que ahora presenta una variacion lineal. Esto hace la determinacion de
los elementos mecénicos de disefio sea més dificultosa debido a esto resulta un

proceso menos eficiente.

A consecuencia de lo anterior, se ha construido un procedimiento fundamentado
en formulas empiricas que ayude a efectuar un disefio adecuado de una manera

sencilla.

6.6.1.1 Procedimiento de disefio.

A continuacion se explica el procedimiento de disefio:

1.- Descarga total sobre el terreno.

Se propone transformar el momento M en una carga axial equivalente "Peq” que

produce los mismo efectos en la cimentacion.
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Igualando esfuerzos.

P M,

A

Despejando P.
‘1y
P——M(—1)<—1p—>P_—M1p

Donde ¢ es un factor que depende de la geometria de elementos. Se ha
encontrado que para zapatas rectangulares ¢ =1.5.
Peq =1.5m Py =P + Peq + Ws

w 0.2P si Df <1.5m
$T 03P si Df>15m

Donde:

Ws: Peso propio suesto.

Dt Profundidad de desplante.

2.- Dimensionamiento de la zapata.

ar

Az

Nota. Si en el andlisis se esta incluyendo cargas accidentales se toma la

resistencia del suelo para cargas dinamicas qrs=1.33qrs.

3.- Revision de la presion sobre el terreno.

Para calcular la presion sobre el terreno se propone usar el criterio de Meyerhof.
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< = —
q=4qr q A,

Az’ = Area de la zapata reducida

Az' = B'l!
B, i B — 2ey My Mox
L =L —2ex esz;esz
4 .- Presion de diseno
J— F P,
qnu - CB[L[

5.- Peralte requerido por cortante como viga ancha.

PRSI LULENN

Vet Quu B —Cy

Figura 6.32 Distancia entre dado y borde de la zapata.

Fuente: Apuntes de Cimentaciones.

6.- Peralte requerido para peralte por penetracion.

(qnu + 4vcg)d? + [(gnu + 2vcg)(Cx + Cyld + qnuCxCy — FcP = 0
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Se propone usar la anterior formula e incrementar el peralte obtenido para

absorber el aumento de presion por efecto del momento.

Incremento. 5cm para cargas permanentes.

Incremento: 10cm para cargas gravitacionales.

Una vez determinado el peralte se revisa, conforme a las NTC-04 que.

Fr[f2

Ver < C
R= g (0.5+—1> Iz

G,

Donde:

0.5F+/f¢: Es el esfuerzo cortante resistente (V¢g)

Cuando no hay transmisién de momento.

v _Vu
Y= bod

Cuando hay transmisién de momento en “x”.

Vu a,MuxCyp

Vu= bod Jcx

hy N

Cuando hay transmisién de momento en “y”.

Vu 4 ayMuyCyp

Vu= bod Jcy

([t “y N

Cuando hay transmisién de momento en “x” y en “y”.

Vu a,MuxCyp N ayMuyCypg

Vu= bod + Jex Jcy
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Las formulas anteriores para cortante son exclusivamente para zapatas
aisladas centrales para zapatas de esquina y de borde se utilizan otras como es éste
caso, que se mostrardn mas tarde en los célculos, y que se obtienen de las Normas

Técnicas Complementarias al igual que las anteriores.

Para saber si hay transmision de momento o no.
Hay transmisién en x cuando:

Mux > 0.2Vud
Hay transmision en y cuando:

Muy > 0.2Vud

Vu=FcP — Afqnu
Af = (Cx+d)(Cy+d)

bo = 2(Cx + Cy + 2d)

[E

ax =1-—

Cx+d

1+ 0.67

a

<
_|_
Q)

U

ay=1-—
Cy+d

1+ 0.67 Cx 1 d

_Cx+d
4B = T

_Cy+d
="
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d(x+d)® (Cx+d)d® d(Cy+ d)(Cx + d)?
~— & T & ° 2

Jex

dly+d)? (Cy+d)d® d(Cx+d)(Cy+d)?
T 6 T 6 T 2

Jey

Al igual que las férmulas para cortante, éstas formulas son soélo para zapatas
aisladas centrales, para zapatas de esquina y de borde se utilizan otras, cdmo es en
este caso, igualmente se consigue de las Normas Técnicas Complementarias al igual

gue las anteriores.

6.1.- Revision del peso propio Ws = Wreal T = £10%

7.- Disefio por flexion

Direccion x
nubl?x
My = WO X
2
Direccion y
qnubl?x
M=

En ésta paso se utiliza la misma férmula para calcular el porcentaje del acero
necesario y se compara con el minimo para ver cual se debe usar, y poder calcular el
namero de varilla y la separacion que deba tener en un sentido y en el otro sentido
igual, éstas varillas quedan en la parte inferior de la zapata longitudinalmente para
peralte de la losas de la zapata mayores a 30 cm se debe analizar acero por

temperatura, que son las varillas que quedan en la parte superior de la losa de la
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zapata longitudinalmente y se debe hacer en ambos sentidos. Se puede calcular con

la siguiente formula:

,__660ub
St @00+ ) T

Donde:
X1: Altura de la losa de la zapata.

Para el disefio de las zapatas de los dos edificios que conforman la ampliacion
del edificio de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C. se utilizaron los
siguientes valores del estudio de mecéanica suelos de donde se encuentra dicha

ampliacién gue son los siguientes:

Capacidad de carga segun Terzaghi.

Datos requeridos factores:
C (ton/m2) = 1.700 Nc = 11.04
Df (mt)= 1.50 Ng = 3.98
B(Mt)= 1.00 Ny = 1.15

y (ton/m3) = 1.202
¢ Grados = 15.10 Célc. basados resultados
¢ Radian = 0.264 de Prueba Triaxial

Capacidad de carga

obtenida:
qu = 26.63 Ton/m2
gadm = qu/3 = 8.88 Ton/m2 Admisible

En los siguientes célculos de la zapata aislada de borde el valor del peso propio
supuesto no es el valor de la presion multiplicado el factor ya que para llegar al peso
propio supuesto idoneo hay que hace varias interacciones hasta que tener el mas

Optimo que en éste caso se presenta en los calculos que se muestran a continuacion:

185



Datos: Fr= 0.8 Cortante
F'c= 250 kg/cm2 Fr= 0.9 Flexién
F*c= 200 kg/cm2 Fr= 0.8 C.P.
F'c= 170 kg/cm?2 Fr= 0.7 C.A.
Fy= 4200 kg/cm?2
Cx= 60 cm 0.6 m v s= 1.202 t/m3
Cy= 35 cm 0.35m Df= 15m
qr= 8.88 t/m2 Fc= 1.1
CM+CV Sismo x

= 31.7421 t Psx= 0.7627 t Psy= 0.7627 t
Mx= 0.0818 t.m Msx= 13.36456 t.m Msy= 0.01027 t.m
My= 1.79101 t.m

186



Se deberdn revisar las condiciones que marca el reglamento

a) CM+CV
b) CM+CV+Sismox+30%Sismoy
c) CM+CV+30%Sismox+Sismoy

Pt=P+Peq+Ws

P= 31.742 t
Ws=02(P") = 12.9554 t
Peq = 1.5(Mx + My) = 2.809 t
Pr= 47.5064 t

Pt=P+Peqg+Ws

P' =P+ Psx +0.3Psy = 32.734 t
Peq = 1.5(Mx + My + Msx + 0.3Msy) = 22.861 t
Ws=02(P) = 12.9554 t
Pr = 68.5504 t

c) CM+CV+0.3Sx+Sy

Pt=P+Peq+Ws

P’ =P +0.3Psx + Psy = 32.734 t
Peq = 1.5(Mx + My + 0.3Msx + Msy) = 8.839 t
Ws=02(P) = 12.9554 t
Pr= 54,5284 t
Valores de la condicién mas desfavorable

Pr= 68.5504 t
P' = 32.734 t

P' = 32734 kg
Ws = 12.9554 t
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2.- Dimensionamiento

Pr qrs = 11.8104 t/m2

Az = 5.804 m2

£ _ 2 L= 1.714 B

B Cy

BL= 5.804 m2

B= 1.84 =~ 1.8= 180 cm
L= 3.0852 = 3.1= 310 cm

3.- Revision de la presion en el terreno
Se tiene que cumplir:

P’+Ws.

qrs = BT ;B' =B —2ey;L =L —2ex

Las excentricidades son:

M, 0.039 m
ey = =
ox — My 0.294 m
=2=

Sustituyendo para calcularB'y L'
B'=B—-2ey=192m
I'=L-2ex= 24970 m

Revisando la presidn sobre el terreno
P'+Ws 9.519 <gqrs= 11.8104 t/m2
B'L

Se aceptan las dimensiones propuestas
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4.- Presion de disefio
P’ 7.502 t/m?2 = 0.7502 kg/cm?2
B'L

gnu = Fc

g > anu _l-Cx 125cm = 125m NO RIGE
T vegptqnu L= r=7 =
ly=1l-Cy= 145cm = 1.45 m RIGE
Proponiendo f'c= 250 kg/cm”2
VCR = O.SFR f; = 5.657 kg/sz
Sustituyendo para encontrar el peralte:
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nu nu
(QT + 2vCR) d?+ [(Cx + ZCy)(qT + vCR)] d + qnuCxCy — FcP =0
En donde vcr se calculo como
EVfe =
< C
cr FR <O 5 + _1>\/f—g =
C2
Por lo tanto se usara Fr= 0.7
ENfe = 9.899 kg/cm?2 RIGE
Ver < C . NO RIGE
S g (0.5 +_1> = 10.724 kg/cm2 ORIG
o
qnu qnu
(T + Z‘UCR) d?+ [(Cx + 2Cy)(T + UCR)] d + qnuCxCy — FcP =0
20.1731d2 + 1335.633d  + -34431.98 = 0
Resolviendo la ecuacion
di= 19.836 cm d2= -86.0450437 cm
Incremento= 5cm para cargas permanantes.
Incremento= 10cm para cargas gravitacionales
d= 19.836 + 10 = 29.836 cm
Rige peralte por penetracion
d= 30 cm = 0.3 m rec= 5 cm
H = 35 cm = 0.35 m
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6.1 Revision del peralte
Es nesarioque se cumpla Vegr = Vu
Primeramente se revisara si hay transmisién de momento.
Existe transmisidn

Si se cumple que: Mu > 0.2Vud

Transmision de momento en "x
Mux = FcMy =14.790996 t.m

Vu=FcP —Afqnu= 326315t

Af = (Cx +d)(Cy +d/2) = 0.45 m2

0.2Vud = 1.958

Mux= 14.790996 > 1.958

Si hay transmisién en x

Transmision de momentoen "y
Muy = FcMy= 1.974 t.m
Muy= 1.974 > 1.958

Si hay transmision eny

Célculo de Vu

Vu = Yu Cuando no hay transmisién de
Acr momento

Vi = Vu  ax(Mux)Cyp Cuando hay transmisién de momento

u= L —

A(.‘R ]Cx en IIXII

Vu = 14 " ay(Muy — Vugy)Cpp Cuando hay transmisién de momento
AFP ]CV en llyll

vu=T% ax(Mux)Cap + ay(Muy — Vugy)Csp Transmisién de momento en "x"y en
ACR ]cx ]Cy nyn

En este caso se tiene: Transmisidonenxyeny
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Acg=d(Cx+2Cy+2d)=  0.645m

_ 1 _ 0.473
ax=1- [Cx+d
1+0.67 W
_ 1 _ 0.333
w=1i- [Cy+dz
y
1+0.67 |~/ d
Cx+d (Cy +d/2)%d
CAB = 2 = CBD = A—CR =
Cab= 0.45 m Cbd= 0.3875969 m
Cy+d -0.062
gy =8¢ 0.0625969
2
d(Cy+d)® (Cy+d)d3 Cy+d 0.117 m4
Jex = (y6 ) +( 4 . ) +(Cx+d/2)dC§D+2(Cy+d)d< Y _CBD> "

2
d(Cx +d/2)3 (Cx+d/2)d3 Cx+d/2

]Cy= ( c / ) +( X 6/ ) +(Cy+d)deB+2(Cx+d/2)d<xT/_CAB> 0.064 m4

Vu= 85.6 t/m2 = 8.56 kg/m2

Vcer= 9.899 kg/cm2 Vu= 8.56 kg/cm2

T= 13.527 %

wplantilla= 1.8 3.1 0.05 22 = 0.6138 t
wlosa= 1.8 3.1 0.35 24 = 4.6872 t
wrelleno= 1.8 3.1 11 - 06" 0.35 1.1 X 1.202= 71t
wdado= 0.6 0.35 11 24 = 0.5544 t
wreal= 12.9554
T= 0%
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Direccion x

gqnubl?x 5.861 t.m
X=—=
2
nubl?x
My = q > _ 7.886 t.m

f"c 2Mu
e = 1—- |1-— TV =
fy Frbd?*f"¢
o0
e= 0.00176112 emin = fy = 0.00263523

e > emin .. seusaride = 0.002635231

El drea de acero para momento en x es:
As = ebd = 0.00263523 X 100 X 30 = 7.906 cm2

La separacion proponiendo varilla #4@10 (ao=1.27 cm2)

100ao .
S = = 16.064 ~ 15 cm

Usar varilla #4@15cm

A

Acero por temperatura para momento en x

660x,b
fy(100 + x4)

(1.5) 5.4166575 cm2

ast =

100a0 _ 13.1077145 15 cm

At

Usar varilla #4@15cm en L.A. ambas direcciones

Q

[%)
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f” 2Mu
"~ Frbd?f";

 0nE
e= 0.00238852 emin = T = 0.00263523

e > emin - seusarae = 0.00263523

El drea de acero para momento eny es:
As = ebd = 0.00263523 X 100 X 30 = 7.906 cm?2

La separacion proponiendo varilla #4@10 (a0=1.27 cm?2)

S = = b
As 16.064 =~ 15 cm

Usar varilla #4@15cm

660x1b 6.111 cm2
t - 1 5 = *
ast = 2 700 + xp)
g 100a0 11618~ 15 cm

Aot

Usar varilla #4@15cm en L.A. ambas direcciones
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fc=100 kgicm2 3,1
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Figura 6.33 Vista en corte en x de la zapata de borde. (Fuente: Propia).

0,35
Relleno compactado — I
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var4@15cm

vart4@15cm
@] o]

@] O 0O 0o o o o d
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Plantilla de concreto 1 8
fc=100 kg/cm2 )

~—i —

Figura 6.34 Vista en corte en y de la zapata de borde.

Fuente: Propia.
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Figura 6.35 Vista en planta de la zapata de borde. (Fuente: Propia).

En el calculo de la zapata aislada de borde el valor del peso propio supuesto

pasa lo mismo que con la zapata aislada de esquina

Datos: |Fr= 0.8 Cortante
F'e= 250 kg/mc2 Fr= 0.9 Flexién
F*c= 200 kg/cm2 Fr= 0.8 C.P.
F'c= 170 kg/cm?2 Fr= 0.7 C.A.
Fy= 4200 kg/cm2
Cx= 55 cm 0.55 m v s= 1.202 t/m3
Cy= 35 cm 0.35m Df= 15m
qr= 8.88 t/m2 Fc= 1.1
CM+CV Sismo x

= 16.6903 t Psx= 4.0287 t Psy= 4.0287 t
Mx= 2.38117 t.m Msx= 12.03617 t.m Msy= 0.01965 t.m
My= 0.99375 t.m
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Se deberdn revisar las condiciones que marca el reglamento

a) CM+CV
b) CM+CV+Sismox+30%Sismoy
c) CM+CV+30%Sismox+Sismoy

Pt=P+Peq+Ws

pP= 16.69 t
Ws=02(P) = 10.42 t
Peq = 1.5(Mx + My) = 5.062 t
Pr= 32172 t

Pt=P+Peq+Ws

P' =P+ Psx +0.3Psy = 21.928 t
Peq = 1.5(Mx + My + Msx+ 0.3Msy) = 23.125 t
Ws=02(P) = 10.42 t
Py = 55.473 t

c) CM+CV+0.3Sx+Sy

Pt=P+Peq+Ws

P’ =P +0.3Psx + Psy = 21.928 t
Peq = 1.5(Mx + My + 0.3Msx + Msy) = 10.508 t
Ws=0.2(P) = 10.42 t
Pr= 42.856 t
Valores de la condicién mas desfavorable

Pr= 55.473 t
P’ = 21.928 t

P = 21928 kg
Ws = 10.42 t
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2.- Dimensionamiento

Pr qrs = 11.8104 t/m2

Az = 4.697 m2

L Cx L= 15718

B Cy

BL= 4.697 m2

B= 1.729 = 1.7= 170 cm
L= 2.6707 = 2.7 = 270 cm

3.- Revision de la presion en el terreno
Se tiene que cumplir:

P'+Ws , ,
qrsZW;B =B —2ey;L =L —2ex
Las excentricidades son:
B M3’, B 0.031 m
ey = D =
ox — M; 0.446 m
=0 =

Sustituyendo para calcularB'y L'
B'=B—2ey= 1938m
U'=L—-2ex= 17787 m

Revisando la presidn sobre el terreno
P'+Ws 9.384 <gqrs= 11.8104 t/m2
B'L

Se aceptan las dimensiones propuestas
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4.- Presion de disefio

p' 6.997 t/m2 -
B~

gnu = Fc

0.6997 kg/cm2

q> qnul
veptqnu 1=

Ix=1-Cx= 215 cm =

ly=1l-Cy= 135cm =
Proponiendo f'c= 200 kg/cm?2

VCR = O.SFR f; = 5.657

Sustituyendo para encontrar el peralte:

215 m RIGE

1.35m NO RIGE
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qnu ) qnu
(T + vCR)d + [(Cx + Cy)(T + vCR)] d+ qnuCxCy —FcP =0

En donde vcr se calculo como

EVfe =
< C
cr FR <O 5 + _1>\/f—6:k =
C2
Por lo tanto se usara Fr= 0.7
ENfe= 9.899 kg/cm2 RIGE
Ver < C
S <0.5+_1> = 11.249 kg/cm2  INOIAE
o
qnu 5 qnu
(T + vCR)d + [(Cx + Cy)(T + vCR)] d+qnuCxCy—FcP =0
10.073925 d? + 922.3965d  + -22773.8775 = 0
Resolviendo la ecuacién
di= 20.223 cm d2= -111.786015 cm
Incremento= 5cm para cargas permanantes.
Incremento= 10cm para cargas gravitacionales
d= 20.223 + 10 = 30.223 cm
Rige peralte por penetracion
d= 25 cm = 0.25 m rec= 5 cm
H = 30 cm = 0.3
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6.1 Revision del peralte

Es nesario que se cumpla Ver =2 Vu
Primeramente se revisara si hay transmision de momento.
Existe transmision

Si se cumple que: Mu > 0.2Vud

Transmisién de momento en "x"
Mux = FCM)’( =15.859074 t.m

Vu=FcP —Afqnu = 21875t

Af = (Cx+d/2)(Cy +d/2) = 0.321 m2
0.2Vud = 1.094

Mux= 15.859074 > 1.094

Si hay transmisién en x

nn

Transmision de momento en "y
Muy = FcMy= 1.1tm
Muy= 1.1 > 1.094

Si hay transmisién eny

Calculo de Vu

Vu = — Cuando no hay transmisién de
u =
Acr momento
Vu = Yu L& (Mux — Vug,)Cas Cuando hay transmisién de momento
Acr Jex en "x"
Vu = ﬂ + ay(Muy —Vugy)Cpp Cuando hay transmisién de momento
Acr Jcy en"y"

Vu  a,(Mux—Vug,)Cap ayMuy—Vug,)Cpp .
-— + + Transmisiéon de momento en "x"y en

Acr Jex Jey v

En este caso se tiene: Transmisiéon enxyeny
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Acg=d(Cx+Cy+d) = 0.2875 m
1 0.444
ax=1- Cx+dz
1+0.67 /Cy+d/2
_ 1 _ 0.36
N ST/
1+0.67 }Cx+d/2
(Cx+d/2)2d (Cy +d/2)*d
Cpp = ——12 == Cpp=——""=
2Acr 2Acr
Cab= 0.01637402 m Cbd= 3.30434783 m
Cx+d 0.65862598  _Cy+d c -2.82934783
gx = 5~ Cap gy = 2 BD
d 2
d{Cx+ 5
d(Cx +d/2)3 (Cx+d/2)d3 d\ , ., d ( ( 2) )
_ a Slgl—~——<~2 = 0.024 m4
Jcx 12 + T + Cy+2 dCip+ Cx+2 d > Cag
d 2
dlCy+5
_d(Cy+d/2)?  (Cy+d/2)d? ( d) 5 d ( ( y 2) ) B
Jey= T + B +(Cx+5)dCgp+{Cy+5)d 5 Cpp) = 8.49 m4
Vu= 85.353 t/m2 = 8.5353 kg/m2
Ver= 9.899 kg/cm2 Vu= 8.5353 kg/cm2
T= 13.776 %

Aunque el peralte por penetracion haya regido en lugar del peralte por viga
ancha se toma el de viga ancha ya que éste proporciona menor diferencia entre el

Vcr Yy el cortante.

wplantilla= 1.7 2.7 0.05 2.2 = 0.5049 t
wlosa= 17 2.7 0.3 24 = 3.3048 t
wrelleno= 17 2.7 1.15 - 0.55" 0.35 1.15 X 1.202 = 6.079t
wdado= 0.55 0.35 1.15 24 = 0.5313 t
wreal= 10.42
T = 0%
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Direccién x

_ qnubl®x _ 16.172 t.m

2
_ quublx 6376 t.m

2
f’l

FRbd Frbd%f" f”
0.7/ f;
e= 0.00754931 emin = fy = 0.00263523

e > emin -~ seusarae = 0,007549311

El drea de acero para momento en x es:
As = ebd = 0.00754931 X 100 X 25 = 18.873 cm2

La separacién proponiendo varilla #4@10 (a0=1.27 cm?2)

bl

S=— = 6.729 ~ 10 cm

Usar varilla #4@10cm

_fc 1 1 2Mu |
fy Frbd?f" ¢
0T
e= 0.00279536 emin = T = 0.00263523

e > emin .. seusarae = 0.00279536

El drea de acero para momento eny es:
As = ebd = 0.00279536 X 100 X 25 = 6.988 cm?2

La separacion proponiendo varilla #4@10 (a0=1.27 cm?2)

S="—7. = 18174 =~ 20 cm

Usar varilla #4@20cm
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Relleno compactado

var#4@20cm
0 Q O

I

fc=100 kgfem2

Plantilla de concreto

—~=u]

Figura 6.36 Vista en corte en x de la zapata aislada de esquina.

Fuente: Propia.
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0,35

Relleno compactado

var#4@10cm

boocooooo000o00n 0|

R

PIahtiII!a de concreto
f¢c=100 kg/cm2

| -

Figura 6.37 Vista en corte en y de la zapata aislada de esquina.

Fuente: Propia.

Figura 6.38 Vista en planta de la zapata aislada de esquina.

Fuente: Propia.
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6.7 Planos estructurales.

Para poder ver finalmente como queda realmente la estructura de la ampliacion
del edifico de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C., se necesitan de planos
estructurales que muestren con mas detalle como quedan los elementos estructurales
ya vistos en todo el edificio, para identificar las columnas disefiadas se denominaron
como “C-1” en el plano, asi como las vigas se les denominé como “T-1”, no se
incluyeron los planos de la fachada ni de los edificios adyacentes ya que no sirven de
mucho para detallar este tipo de planos, se tienen que eliminar todo el detallado
arquitectonico y darle importancia solamente a los elementos estructurales como se

pueden apreciar los planos estructurales en los anexos 6,7 y 8.

A lo que se llega con todos los calculos anteriores del disefio de losas, vigas y
columnas, es que como se fue explicando en cada disefio como es que el método que
se uso fue el mejor para disefiar cada elemento estructural, en el caso de las losas, el
mejor método fue el de coeficientes ya que tenemos losas en dos direcciones tanto
entre piso como en azotea, debido a que con éste método se puede calcular de una
manera sencilla y segura y éste método estd respaldado por el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal. Para el caso de las vigas el mejor método fue el
de resistencia ultima tanto para flexibn como para cortante, ya que éste utiliza hasta la

altima resistencia del acero y esta resguardado por el reglamento ya mencionado.

Para el caso de las columnas el mejor método fue el de flexocompresion biaxial
ya que se tienen momentos en direcciones “x “y “y” y carga axial y debido a que con
las graficas que proporciona el Instituto de Ingenieria de la UNAM se pudieron

dimensionar satisfactoriamente las columnas, ademas que al igual que los métodos
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gue se usaron para losas y vigas éste método también asi como el disefio de las

columnas por cortante estan protegidos por el mismo reglamento.

Para el caso de las zapatas de esquina y de borde el mejor método fue el de
utilizar axial y momento ya que se tienen fuerzas gravitacionales en este caso sismo

que afecta a la estructura.

No se incluyo los planos del armado en los anexos debido a la extension de esta
tesis, pero éstos ya estan especificados dentro de la misma para poder apreciarlos de

una mejor manera.
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CONCLUSIONES

Como se ha observado en esta investigacion es importante poner atencioén en
cada detalle, ya que si se pasa por alto lo anterior dicho, se tendran grandes problemas
al momento de disefar éste tipo de estructuras. Asi que se vera a continuacion el
objetivo general que se plante6 que era determinar con qué método es mas
conveniente llevar a cabo el disefio de esta ampliacion, para que asi también la
biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C. cumpla de mejor manera con su normativa
y atener mas capacidad de almacenamiento, no se puede decir que es un solo método
ya que un edificio en este caso ampliacion estd compuesto de varios elementos
estructurales y por lo tanto son varios métodos, se cumplié éste objetivo al ver que
éstos métodos eran los mas convenientes al momento de disefiar para losas el método
de coeficientes, para vigas en flexion y cortante el método de resistencia Ultima, para
columnas flexocompresion biaxial y para la cimentacion disefiarlas con momento y

carga axial.

Se establecieron en adicidn seis objetivos particulares. De acuerdo al primer
objetivo particular se tiene que definir el término concreto, éste objetivo se cumplié en
el primer capitulo al mencionar como esta constituido, que es de agregados, pasta de

cemento, granos de cemento y agua, de una manera sencilla y facil de comprender.

Segun el objetivo particular nimero dos, se tiene que establecer las resistencias
del concreto, al igual que en el anterior objetivo éste se cumple en el mismo capitulo
donde se explica de manera clara y concisa, la resistencia a la compresion, a la tension

y al cortante.
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Para el objetivo particular nimero tres, se deben establecer las acciones en el
disefio estructural asi como en los dos primeros objetivos particulares éste de igual
manera se cumple en el primer capitulo al mencionar que las acciones que se deben
tomar a consideracion son las cargas estaticas por el peso propio de la estructura,
cargas vivas y cargas constantes, cargas por viento, por sismo y por la accion repetida

de cargas vivas.

En el objetivo particular nUmero cuatro se deben de mencionar los métodos mas
relevantes para el disefio de estructuras, éste objetivo se satisface en el capitulo seis
al sefalar los métodos mas relevantes que se tienen para el disefio de cada elemento

estructural.

Se plantea en el objetivo particular cinco que se deben de establecer los
métodos con que se desarrollara el disefio estructural de la ampliacién, éste se cumple
al mostrarse en el capitulo seis porqué es mas conveniente utilizar un método que otro

en un elemento estructural de la ampliacion.

Dice el objetivo particular seis, que se debe analizar la ampliacion del edificio
de la biblioteca de la Universidad Don Vasco A.C., con programa SAP2000, esto se
cumple en el capitulo 6 ya que es gracias a éste programa que se obtienen las cargas
axiales, los momentos y los cortantes para poder disefiar cada elemento estructural de

ésta ampliacion.

Ya que se lograron cumplir satisfactoriamente los objetivos anteriores, se debe
dar respuesta a la pregunta que dio inicié a esta investigacion que es: ¢, Cual método

ayudara de mejor manera a disefiar la ampliacion del edificio C para cumplir las
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necesidades que tiene la biblioteca ante la UNAM? Para poder dar respuesta a ésta
pregunta se observo qué métodos eran los mas convenientes para ésta ampliacion, ya
gue la ampliacion es demasiado larga o rectangular se tuvo que dividir en dos edificios
ya que esto pueden ocasionar problemas al presentarse un sismo, al ser exactamente
iguales todos los elementos estructurales de los edificios solo se hizo el disefio de uno
con los métodos que cumplieron con el objetivo general de ésta investigacion, ya que
no se puede hablar de un s6lo método para dicha ampliacion ya que son varios por lo

anteriormente sefialado en el cumplimiento del objetivo general.

Durante la realizacion de ésta investigacion se tuvo un hallazgo teorico
relevante como son las juntas de neopreno que son altamente necesarias para la
ampliacion y asi darle un soporte para cuando suceda un sismo y no cause problemas

estructurales.
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