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INTRODUCCION

La centralizacidn de los recursos en la Ciudad de México,
ha ocasionado un crecimiento demogrifico extraordinario en ella,
con asentamientos de grupos humanos en forma irregular,

Los efectos que estas condiciones traen consigo, se tradu-
cen en 1a imposibilidad de dotar con el minimo de servicios nece
sarios a la poblacidn que en dichos asentamientos habita. Por =
esto es que con el tiempo surge una accidn urbanizadora para sa-
tisfacer requerimientos, los cuales pueden ser: Agua potable,-
energfa eléctrica, alcantarillado, vialidades, educacién, etc,
que son tan indispensables en la vida moderna.

Por otro lado, la poblacidn de nuestro pais se ha dado -
cuenta que para lograr un mejor nivel de vida, es imprescindible
contar con una mejor educacidn que les otorgue las posibilidades
de mayores ingresos.

En nuestro pais existen diversos organismos encargados de
realizar proyectos educacionales que permitan lograr el pleno de
sarrollo de las aptitudes humanas.

Paralelamente es necesario construir edificios adecuados,-
para 1levar a cabo la realizacion de dichos proyectos, esto ha -
sido preocupacién permanente de las autoridades, llegandose a -
crear instituciones como la "CoordinaciGn Administrativa para el
Fomento de Construccidn de Escuelas” (CAPFCE) que a nivel na-
cional 1leva a cabo un programa de construccién de planteles -
educativos, de acuerdo con las necesidades de cada Estado y re-
giones que conforman nuestro territorio.

En el Distrito Federal el Gobierno de 1a Ciudad por medio
de la Direccidn General de Construccién de Escuelas (D.G.C.E.)
apoya al Gobierno Federal con programas anuales para la cons--
truccién de escuelas; por su parte,la iniciativa privada tam--
bién construye escuelas pero a una escala mucho menor,



Es evidente que el ambiente influye en el estado de dnimo
de las personas por 1o cual, en los planteles educativos se debe
contar con entornos que propicien desarroilar la actividad para
la que fueron construidos, por lo que se requiere de caracteris-
ticas definidas en ellos. As{, también el nimero de personas-
que alberga este t1po de 1nsta1ac1ones. Se requiere que sean re
sistentes a rangos mis altos de solicitaciones en comparacién =
con otros edificios, 1o cual viene dado por la calidad de los ma
teriales y su d1mens10nam1ento. Las instalaciones educativas -
deben de cumplir con un ambiente saludable, debiendo ser: Am-
plias, ventiladas, iluminadas y de facil Hmp1eza ya que esto da
ri a Yos educandos y al personal docente la comodidad requerida
en su actividad,

La economia, como en todas las construcciones, toma un pa
pel importante, ya que debido al nimero de escuelas que se cons-
truyen cada afio, éstas deberin ser 1o mds econdmicas posible, -
sin sacrificar 1as caracteristicas antes mencionadas,

Los edificios educacionales deberdn ser de fdcil y rdpida
construccmn, ya que si no se toman en cuenta estos aspectos se
ria alin mds dificil satisfacer las necesidades de educacidn de -
Ta poblacién.

En cuanto se refiere a escuelas tipo, &stas serdn adapta-- -
bles para asi poder construir sobre distintos tipos de terrenos-
y varias orientaciones,

Los tipos de escuelas usuales en México se han ido cons-
truyendo en funcién de los avances de 1a tecnologia. Es asi que
tenemos en la actualidad tres técnicas fundamentales en la cons-
truccidn de escuelas:

a) Concreto armado colado en sitio: Tanto el concreto co
mo el acero presentan ventajas y desventajas en la construccidn,
una de las principales ventajas del concreto es su moldeabilidad
ya que como se coloca en estado pldstico permite obtener diversi
dad de formas que con otros materiales serfa dificil de obtener,
Por otro lado, la continuidad en las juntas satisface ciertos -
comportamientos que debe presentar la estructura, E1 acabado -



aparente que se puede dar a las estructuras de concreto es otra
caracteristica que abate los costos de mantenimiento.

b) Concreto Prefabricado: Con este procedimiento se eco
nomiza tanto en la obra falsa como en el transporte del concreto
fresco y se pueden realizar a la vez varias etapas de construc--
cién. Por otra parte, este procedimiento presenta el inconve--
niente de costo adicional de montaje y transporte de los elemen-
tos prefabricados, y ademds, el problema de realizar conexiones-
efectivas entre los elementos.

c) Estructuras Metdlicas: Entre las ventajas que presen
ta construir escuelas con estructuras metdlicas, podemos citar -
1a rapidez de construccidon de las mismas, ya que el procesc de -
ensamblado no depende de un cierto perwdo para poder continuar
Ta e]structura, como sucede con los colados de las partes estruc
turales

En el presente trabajo se efectuard el cdlculo de una es-
cuela secundaria, localizada en el cruce que forman las calles -
de Henry Ford y Norte 70 en la Colonia Bondojito, D.F.

El drea por construir es de 367.20 M2. y 1a estructura -
constard de P.B., ler. Nivel, 2do. Nivel y 3er. Nivel, estard es
tructurada sobre marcos r1g1dos de concreto y cimentada sobre pi
lotes de control, tendrd muros divisorios con tabique opaco hueco
tipo Santa Julia y las instalaciones sanitarias estardn en la -
ptanta baja.

£n el capitulo I se presentan los datos que se requieren -
para 1levar a cabo el proyecto y que consisten en:

a) Proyecto Arquitectnico, b) Estudios de Mecdnica de
Suelos del predio por edificar, c} Normas para el proyecto es
tructural basadas en el Reglamento de Construcciones del D. F. -
1976 y del Instituto Americano del Concreto (A.C.I.)



En el capitulo IT se propone la estructuracifn que tendrd
el Edificio y se muestran ejemplos de andlisis para las diferen
tes condiciones de carga y diferentes elementos estructurales.

En el capitulo IIT se hacen los disefios de algunos elemen-
tos tipicos mds desfavorables de cada uno de los entrepisos.

En el capitulo IV se muestran_los equipos para 1levar a ca
bo la construccion de 1a obra, ademds se definen los procedimien
tos de construccidn y su programacifn.

En el capitulo V se-hace una evaluacitn del comportamiento
estructural del Edificio durante los sismos de Septiembre de 1985,



CAPITULOD I

DATOS PARA EL PROYECTO

1.1 PROVECTD ARQUITECTONICO

Toda construccidn tiene como finalidad Gltima la satisfac
cién de una necesidad humana, la estructura es sdlo una parte de
1a construccion cuyo objetive es darle resistencia ante las ac-
ciones externas. Sin embargo, existen numerosos aspectos que -
la construccidn debe cumplir por lo gque aparte de un Proyecto Es
tructural debe desarrollarse un Proyecto Arquitecténico.

E1 Proyecto Arquitectdnico organiza los espacios de una -
edificacifn, define los materiales de construccién, los sistemas
de instalaciones y los elementos de ornato para dar a la estruc
tura funcionalidad, belleza y comodidad. Normalmente el proyec
to arquitectdnico precede al estructural, por lo que forma la ba
se de partida del ingeniero estructural.

De donde 1a construccidn de un edificio es un trabajo mul
tidisciplinario en el cual el Proyecto estructural es s6lo una -
parte del mismo complementdndose con el Proyecto Arquitecténico-
y el Proyecto de Instalaciones.

Es importante que en las primeras fases del proyecto exis
ta comunicacidn entre el Arquitecto y el Ingeniero, ya que el -
comportamiento de una estructura queda definido por aspectos glo
bales de su concepcién. Una estructura mal concebida tendrd com
portamientos indeseables a pesar de que se someta a cilculos es
tructurales sofisticados y minuciosos. En general se procurara
que la estructura sea regular, simétrica, sencilla y claramente-

. definida.



E1 Proyecto Arquitectdnico es la organizacién de los espa
cios y debe de cumplir con cuatro requisitos:

1.- UTIL

2.- LOGICO

3.- ESTETICO

4,- SOCIAL
UTIL @

Todo edificio nos muestra lo Gtil con toda claridad en -
dos aspectos perfectamente diferenciables: EIl uno, lo dtil co
m aprovechamiento del espacio delimitado o habitable, 11dmese-
circu’lar. estar, 11um1nar, aerear; y el otro, lo Gtil como ade
cuacign de los espacios delimitantes o edificatorios a funcio-
nes mecinicas de resistencia, lldmese cargar, contrarrestar em
pujes o soportar vibraciones teliricas, el primer aspecto se e
denomina Util conveniente o dtil-econdmico y al segundo dtil-me
cinico constructwo, ambos aspectos sirven al hombre desempenan
do funciones minimas pero de tal manera esenciales, que de no -
estar presentes positivamente en una obra &sta no serd arquitec
ténica.

LOGICO :
Las cinco formas de 16gica Arquitectdnica son:

a) Concordancia entre material de construccién y apa-
riencia optica.

b) Concordancia entre forma y funcion mecdnico-utilita-
ria.

c) Concordancia entre forma y destino utilitario-econ-
mico.



d) Concordancia entre formas exteriores, particularmen-
te fachadas y estructuras internas.

e) Concordancia entre forma y tiempo histdrico.

La primera se refiere a los materiales empleados en las -
edificaciones cuyas superficies aparentes a la vista correspon-
den a su propia naturaleza, significa esto que una placa de mdr
mol se vea tal cual su acabado es, sin pretender engafiar al ob-
servador con una apariencia que corresponda a otro material.

La sequnda concordancia entre forma y funcién mecdnico -
utilitaria nos indica que no s6lo el material de construccidn -
que se coloca debe verse como es, sino que la forma que adopte-
en el organismo Arquitectdnico debe estar acorde con la funcidn
mecdnica que le corresponde asumir,

La tercera forma la constituye la concordancia entre for-
ma y destino utilitario econfmico, dice esta cualidad como un -
vano que estd hecho para 11un1nar, adquiere forma adecuada para
eso. Pués no sblo serd acorde su disposicidn si el material lo
es y 1a forma mecdnica también 1o es. Lo mismo se refiere esta
forma a destinos y formas en conjunto.

Para analizar la cuarta forma se pondrd un ejemplo que lo
constituye el conocido templo de 1a Magdalena en Paris, que con
una fachada de templo Romano, encierra un templo Catélico con -
Arquitectura interior comp\enente aprOplada a su destino y si--
glo, pero desigualada y sin relacion alguna con 12 exterior.

La dltima de las dichas formas, estd en la concordancia -
entre forma y tiempo Histdrico o entre estilo de la obra y su -
propia época.



ESTETICO

E] estudio de las formas del valor estético nos presenta
dos posibles caminos a seguir: Uno eminentemente dialéctico ~
apoyado en la estética y otro prdctico o experimental, apoyado
en las formas que se nos dan come bellas. Desde luego que am-
bos pueden desenvolverse con rigorismo cientifico o concretar-
se a lo elemental.

La estética pura, trata de explicarnos la esencia de los
valores estéticos, lo mismo ante objetos naturales que creados
por el hombre.

Los medios de la Arquitectura, estdn constituidas por los espa
cios construidos y por las cualidades formales plasticas, 1los
espacios son de dos clases:

a) Habitables o delimitados
b Edificados o delimitantes

Los primeros o sea los espacios habitables, los clasifica

l.- Espacios de estar
2.~ Espacios para circular
3.~ Espacios de complemento

Los espacios edificados o delimitantes, Jlamados tradicio-
nalmente elementos de la Arquitectura, a su vez comprenden:

Los apoyos o delimitantes verticales.
Las cubiertas o delimitantes horizontales .
. Las comunicaciones verticales o delimitantes mixtos

(SRR
LI B |

Todas estas denominaciones intentan dar idea de los espa-
cios.



Las cualidades piisticas formales, constituyen otros: tan-
tos medios y son: ' )

a) Figura, b) Dimensién, c¢) Color,  'd) Tactil,

SOCIAL:

Decir que la obra Arquitecténica tiene valores sociales -
ros exige como primera explicacidn entender lo que signifique -
social y después averiguar si una obra Arquitecténica tiene o -
no capacidad para valorarse desde este punto de vista.

Social es lo referente a la sociedad, sociedad es un con-
glomerado humano organizado hacia una cultura, cultura es el ar
te del ambiente que edifica el hombre o cultura es el modo de =
vida que lleva una sociedad organizada.

La naturaleza esencial de la Arquitectura y de su obra, -
nos permite definir el valor que puede obtener la obra realiza
da para una colectividad o sociedad humana. Desde luego Ta es-
tructura del Programa General nos 1leva a afirmar que toda au-
téntica Arquitectura, al pertenecer a una cultura, al ser parte
de su expresién total. tiene un valor social que se deriva de -
esta pertenencia, tiene en consecuencia un primer valor de ex-
presién. Esta expresion de la cultura se daatravés de las for-
mas adecuadas a lo conveniente de un programa particular, expre
sa las diferentes modalidades del vivir individual y colectivo;
mas no s6lo la educacidon se 1leva a cabo con relacidn a la vida
que se desenvuelve en el escenario Arquitectonico, sino que la
misma técnica constructiva nos hace a la vez, encontrar una mis
profunda expresidn de la cultura. Nos expresa con su procedi--
miento de manejo de la materia prima todo el sistema de ideas -
de organizacidon de la sociedad que realiza la construccidn.
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1.1,1 APLICACION AL PROYECTO

La escuela estard formada por dos cuerpos principales de
dicados a aulas, cada uno de ellos con una planta rectangular -
de aproximadamente 20.0 x 18.0 m.; estardn formados por sétano,
planta baja, tres plantas tipo y azotea, Entre los dos cuerpos
principales existe un cuerpo menor de planta en forma de "T" de
54.00 M2, y que servird para alojar escaleras y los pasilles de
comunicacidn entre los dos edificios.

Existe ademds, otro pequefio cuerpo adosado al cuerpo de -
escaleras de 53.10 MZ en planta y con un solo nivel que sirve -
de pdrtico al conjunto.

Se anexan para dar mejor idea del proyecto, los siguien--
tes planos Arquitecténicos:

A~ 01 - FACHADAS Y CORTES GENERALES EDIFICIO AULAS.
A - 02 - PLANTA TIPO
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1.2 ESTUDIO DEL SUELO
1.2.1 GENERALIDADES

En términos generales 12 Ingenierfa de las Cimentaciones es
el arte de elegir, proyectar y construir los elementos que trang
miten el peso de una estructura a las capas inferiores de suelo
o de roca.

Sin embargo en la prdctica, usualmente la organlzac1on res-
ponsable del proyecto no ejectua la construccién; en general, se
considera que el papel del Ingeniero consiste solamente en la --
seleccién del tipo de cimentacifn, en proyectar 1a subestructura
y en la supervisidn de su construccion. Es por esto que es nece-
sario contar con el estudio de mecdnica de suelos del predio en
donde se habrd de edificar.

De todo 1o dicho anteriormente se desprende de una manera -
obvia la necesidad que se tiene tanto en la etapa de proyecto, -
como durante la ejecucién de la obra, de datos firmes, seguros y
abundantes respecto al suelo con el que se estd tratando. El1 con
Jjunto de estos datos debe 1levar al proyectista a adquirir una -
concepcidn razonable y exacta de las propiedades fisicas del suelo
que hayan de ser consideradas en su andlisis. En realidad es en-
el laboratorio de Mecdnica de Suelos en donde el proyectista ha -
de obtener los datos definitivos para su trabajo; a) realizar --
las pruebas de clasificacién ubicard en forma correcta la natura
leza del problema que se le presenta y de esta ubicacién podrd -
decidir como segunda fase de un trabajo, las pruebas mds adecua--
das que requiere su problema particular para definir las caracte
risticas de deformacidn y resistencia a los esfuerzos en el sue-
1o con que haya de laborar; pero, para llegar en el laboratorio -
a resultados razonables de crédito, es preciso cubrir en forma -
adecuada una etapa previa e 1mpresc1nd1b1e 1a obtencidn de las -
muestras de suelo apropiadas para la realizacién de las correspon
dientes pruebas.

Resultan asi estrechamente 1igadas dos importantes activida-
des, el muestreo de los suelos y la realizacign de las pruebas ne
cesarias de laboratorio.El muestreo debe estar regido anticipada-
mente por 1os requerimientos impuestos a las muestras obtenidas -
por el programa de pruebas de laboratorio y, a su vez, el progra-
ma de pruebas debe estar definido en términos de la naturaleza de
los problemas que se suponga puedan resultar del suelo presente -
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en cada obra, el cual no puede conocerse sin efectuar previa-
mente el correspondiente muestreo. Aparece asi una retroali--
mentacidn de informacidn, de cuyo correcto balance depende el
éxito de un programa de muestreo y pruebas. Tal retroalimenta
cifn suele resolverse recurriendo a la ayuda de programas pre
liminares de exploracifn y muestreo. Por procedimientos sim--
ples y econémicos, debe procurar adquirirse una informacién -
preliminar suficiente respecto al suelo, informacidn que con
ayuda de pruebas de clasificacién, tales como granulometria y
1imites de plasticidad, permite formarse una idea clarade los
problemas que se han de esperar en cada caso particular. El -
conocimiento de tales problemas permite, a su vez, programar
en forma completa las pruebas necesarias para la obtencién --
del cuadro completo de datos del proyecto, investigando todas
aquellas propiedades fisicas del suelo de las que se 1leguen 2
sospechar que planteen en la obra una condicion critica. La -
realizacién de ésta nueva serie de pruebas definitivas suele
presentar nuevas exigencias respecto a las muestras del suelo
de que haya de disponerse y ello obligard en general a efec--
tuar nuevas operaciones de sondeos y muestreo, a fin de obte-
ner 1as muestras definitivas.

Asi pues, en general, se tendrdn dos tipos de sondeos:

a) Preliminares
b) Definitivos

En realidad, la programacidn de un muestreg correcto es -
un problema mucho mds complejo de lo que se da a entender en -
los pdrrafos anteriores y muchos aspectos dependen fundamental
mente de la experiencia particular del Ingeniero y dificilmen-
te se encasillan en normas fijas.

Uno de los aspectos mds importantes de los de esta (ltima
categoria es una correcta evaluacion de la importancia de la -
obra por ejecutar en relacidén con el costo de su correspondien-
te programa de exploracion y muestreo. Una obra de importancia
ameritard un programa de gran envergadura el cual seria total--
mente inadecuado para una obra menor. Y no sdlo la magnitud de
la obra juega un papel como norma de criterio del proyectista,-
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sino también el tipo de obra, en relacidn por ejempio, con las -
consecuencias de su falla respecto a pérdidas en bienes o vidas;
puede haber obras de poco costo cuyos requerimientos de seguri--
dad y por 1o tanto de previsién en el proyecto, sean mucho mayo-
res que en otras obras de mayor inversidn presupuestal, un aspec
to importante serd siempre que la magnitud, tanto en tiempo como
en costo del programa de exploracidn y muestreo esté acorde con
el tipo de obra por ejecutar.

Otro aspecto de importancia fundamental en los problemas --
tratados es el buscar la colaboracion de ciencias que, como la -
Geologia, pueden dar en ocasiones informacidn de cardcter gene--
ral muy importante, puede decirse que, sobre todo en obras de im
portancia, un reconocimiento serio y eficaz, desde un punto de -
vista geolégico, resulta imprescindible. Este reconocimiento serd
naturalmente previo a cualquier otra actividad realizada por el -
especialista de mecdnica de suelos.

Del tipo de sedimentos, existencia de fallas, plegamientos,
configuracidn geoldgica, tipos y cardcter de rocas, resultan por
1o general informaciones vitales para el Ingeniero Civil, que ---
norman su criterio de antemano en forma Gtil.

1.2.2 TIPOS DE SONDEOS

Los tipos principales de sondeos que se usan en mecdnica de
suelos para fines de muestreo y conocimiento del subsuelo, en ge-
neral, son los siguientes:

1.2.2.1 METODOS DE EXPLORACION PRELIMINARES

a) Pozos a cielo abierto, con muestreo alterado o ---
inalterado.

b) Perforaciones con posteadora, barrenos helicoidales.

¢} Métodos de lavado.
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d)  Método de penetracidn estdndar.
e) Método de penetracién cénica.

f) Perforaciones en boleos y gravas.
1.2.2.2 METODOS OE SONDEQ DEFINITIVO

a) Pozos a cielo abierto con muestreo inalterado.
b) Métodos con tubo de pared delgada.

c) Métodos rotatorios para roca.

1.2.2.3 METODOS  GEQFISICOS

a) Sismico
b) De resistencia eléctrica

c) Magnético y gravimétrico

1.2.3 APLICACION AL PROYECTO EN ESTUDIO

De acuerdo con las caracteristicas del predio y el tipo -
de edificios que se van a construir en €1, se realizaron dos -
sondeos de exploracidn, denominados SEF1 y SE#2 que se 1leva--
ron a Ta profundidad de 20 metros c/u, como se muestra en la -
figura 1.2.1.
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1,2.3.1 DESCRIPCION ESTRATIGRAFICA

Los resultados obtenidos en los sondeos de exploracidn se
presentan en las siguientes paginas en las cuales se da la cla
sificacion del material del subsuelo a cada profundidad y el ni
mero de golpes necesarios para hacer penetrar 50 cm el mues
trador de penetracidn Standard. El1 nivel de aquas fredticas se
encontrd a la profundidad de 3.50 metros.

Con base en las figuras 1.2.2 v 1.2.3, fué posible hacer-
el perfil de suelos que se muestra en la figura 1.2.4 y de  --
acuerdo a este se hard la descripcidn siguiente:

Superficialmente se encontrd una capa de arcilla café con
cascajo (relleno) con espesores entre 0.5y 1,0 m.

Abajo de este relleno y hasta 1.5 m en el sondeo SE-1 y -
2.0 m en el sondeo SE-2, se detectaron delgados estratos de ar-
cilla arenosa y arena arcillosa suelta.

A partir de esas profundidades y hasta terminar los son
deos existe un manto potente de arcilla de alta plasticidad, -
muy blanda con capas de arena y conchuela.

La resistencia de esfuerzo cortante es baja y su compresi
bilidad es alta.

Se anexan 4 grificas con Yas curvas de compresibilidad a
diferentes profundidades del suelo en estudio.

1.2.3.2  RECOMENDACIONES

Los resultados de la exploracidn del suelo indican que el



FIG: 1.2.2
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FIG: 1.,2.3 RESULTADOS DEL SONDEQ SE#2
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predio se ubica en 1a zona de alta comprensibilidad del antiguo
lago de la Ciudad de México, por lo tanto se recomienda que la
estructura tenga una cimentacidn semicompensada, aprovechando -
el s6tano que indica el proyecto arquitectdnico.

La carga que no alcance a compensarse se tomard con pilo
tes de friccion. Al valuar el nimero de pilotes, se tomaran en
cuenta Yos efectos de friccidn negativa. Con el objeto de es--
tar en posibilidad de renivelar la estructura, a los pilotes -
convendrdadicicnarles mecanismos de control,

Esta recomendacidn toma en cuenta que por las caracteris-
ticas del subsuelo es altamente probable que en esta estructura
se presenten asentamientos diferenciales.
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REGISTRO DEL SONDED SE# 1
HOJA No.__1 /2

OBRA _Esc. Sec. Col. Bondojito Cal.. Nte. 70 esq. Henry Ford. Delegacifin Gustavo A. Madero

FECHA _23 VI 1983 LOCAL1ZACION__Segun Fig.1.2.1 COTA 50 om. aba'jg Nivel Banqueta NAF. 3.50 M

PROCEDIMIENTO: Penetracidn cada 50 centfmetros.

MUESTRA | PROFUNDIDAD |GOLPES |LONG.
Nor 1 oe TR |BekETA |Recup MATERIAL
1 0.00 0 50 4 Excavacion a mano relleng 1imo arenoso cate con €ascajo

0.50 | 1.00 15 COE | Arcilla limosa café 40 y jaboncillo comp. café
3 1.00 | 1.50 15 DE | Jaboncillo comp, café 35, arena pomez café 10 yl5 no cargo
4 1.50 | 2.00| 5 DE | Jaboncillo café claro con vetas conchitas
5 2,00 | 2.50] 3 DE | Jaboncillo café verdoso
6 2.50 | 3.00f 2 DE | Jaboncillo café verdoso
7 3.00 | 3.50; 1 DE | Jaboncillo gris verde
8 3.50 j 4.00] 1 E Jaboncillo verde olivo obs,
9 4,004 4.50] 1 DE | Jaboncillo verde olivo café
10 4,50 5,00] 1 £ Jaboncillo verde olivo
11 5,00 | 5.50 1 DE | Jaboncillo verde olivo
12 5.50 | 6.00] 1 DE | Jaboncillo rojizo 15 em, y jaboncillo verde olivo con arena
pomez

13 6.00 1 6.50] 1 £ Jaboncillo verde olivo café

* 14 6.50 | 7.00| 1 E Jaboncillo verde olivo café
15 7.00] 7.50] 1 DE | Jaboncillo verde olivo café
16 7.50 | 8,00 1 DE | Jaboncillo verde olivo café 20 y jab. café obs.
17 8.00 ] 8.50f 1 £ | Jaboncillo café obs. 10 arena negra 5 y jab, café
18 8.50 { 9.00 1 £ Jaboncillo café
19 9.00} 9.50] 1 DE | Jaboncille verde olivo y 10 jab, rojizo
20 9.50 ]10.00 1 3 Jaboncillo rojizo
21 10.00 (10,50 1 DE | Jaboncillo rojizo 10 y jaboncillo verde olive
22 10.50 {11.00 i £ Jaboncillo verde olivo .
23 11.00}11.50 1 DE | Jaboncillo verde olivo
24 11.50 [12.00f 1 E Jaboncillo verde olivo
25 12,00 {12.50 1 E Jaboncillo verde olivo con vetas de vidrio

1 # 3S (30NOS T30 O¥1SI9AY
0z




REGISTRO DEL SONDED SE#]

HOJA No. 2./2

OBRA Esc. Sec. Col. Bondojito Call.Nte. 70 esq. Henry Ford. Delegacién Gustavo A. Madero

FECHA _23 VI 1983

LOCALTZACION _Segun Fig.1.2.1 COTA 50 em, abaio nivel banqueta MNAF._3 501

PROCEDIMIENTO: _Penetracidn cada 50 centimetros,
MUESTRA | PROFUNDIDAD |GOLPES [LONG.
No. | DE | A |PENETR |RECUP MATERIAL
26 12,50 [13.00 1 DE | Jaboncillo verde olivo 30 y jab. rojizo
27 13.00 [13.50]| 1 £ Jaboncillo rojizo
28 13,50 |14.00 1 £ Jaboncilio rojizo 15 y jab, verde olivo
29 14,00 |14.50 1 £ Jaboncillo verde olivo
30 14,50 |15.00 1 DE | Jaboncillo verde olivo con conchitas
31 15,00 |15.50 1 3 Jaboncillo verde olivo con conchitas
2 15,50 |16.00 1 DE | Jaboncillo verde olivo
a3 16,00 |16.50 1 E Jaboncillo verde olivo
34 16,50 [17.00 1 E Jaboncillo verde olivo
35 17,00 |17.50 1 DE | Jaboncillo verde olivo
36 17.50 |18.00 1 DE | Jaboncillo verde olivo
37 18.00 |18.50 1 E Jaboncillo verde olivo
18,50 {19.00] 1 No cargo’
38 19,00 }19.50 1 DE | Jaboncillo verde olivo
39 19,50 {20.00{ 2 DE {Jaboncillo verde olivo 20 jab. rojizo 25 y conchitas pardas

1 # 35 03QNOS T30 OULSIOIY
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REGISTRO DEL SONDED SE# 2

HOJA No.___1 /2 .

OBRA _Esc, Sec. Col. Bondojito Call, Nte. 70 esq. Henry Ford, Delegacifn Gustavo A. Madero

FECHA _23 VI 1983  LOCALIZACION_ Sequn Fig. 1.2.1 COTA Nivel'Eanguetq NAF, 3,90 M
PROCEDIMIENTO: _Penetracidn cada 50 centfmetros.
MUESTRA | PROFUNDIDAD |GOLPES [LONG.

i P8 AT (eteta | Recos MATERIAL

1 0,00 0.50Q - E | Excavacién a mano relleno arcilla limosa café con cascajo

2 0.50} 1.0d 10 DE |Rellenc 20 arcilla 1imosa café con cascajo y arcilla limosa

café

3 1.00] 1.5d 10 | of [Arcilia 14mosa café y 5 arena pémez café

4 1,50{ 2.04 6 € | Arena pmez gris café 10 y 40 no cargo

5 2.00| 2.5d 4 E |Jaboncillo café claro con vetas de conchitas

6 2.50] 3.09 2 DE | Jaboncillo café claro

7 3.00] 3.50 1 DE | Jaboncillo gris verde café

8 3.50] 4.04 1 DE | Jaboncillo gris verde

9 4,00 4.5( 1 £ | Jaboncillo verde olivo

10 4,501 5.04 1 £ |Jaboncillo verde olivo

11 5,007 5.5 1 E ] Jaboncillo verde olivo B

12 5.50( 6.0Q 1 DE | Jaboncillo verde olivo con arena pomez

13 6,00 6.50 1 DE | Jaboncillo verde olivo café

14 6,50 7.0d 1 £ {Jaboncillo verde olivo café

15 7.00| 7.50 1 DE | Jaboncillo verde olivo café

16 7.50 8.0% 1 DE | Jaboncillo verde olivo café y 20 jab. caté obs,

17 8,00 8.5 1 E | Jaboncillo rojizo

18 8,50+ 9.0 1 DE | Jaboncillo verde olivo café

19 9,00f 9.5 1 £ | Jaboncillo rojizo

20 9,50| 10,0 1 E } Jaboncillo rojizo

21 10,00( 10.5¢ 1 DE { Jaboncillo rojizo 10 y jab, verde olive

22 10,50} 11,09 1 DE | Jaboncillo verde olivo café-

23 11,00] 11.5( 1 DE } Jaboncillo verde olivo

24 11,50| 12.0 1 DE | Jaboncillo verde olive

25 12,00} 12.5 2 DE { Jaboncillo verde olivo con vetas vidrio 30 y conchitas pardas

¢ # 35 030NOS 136 OUISIOY
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REGISTRO DEL SONDEWD SEF 2

HOJA No.___2 /2

0BRA _Esc, Sec. Col. Bondojito Call. Nte. 70 esq. Henry Ford. Delegacifn Gustavo A. Madero

FECHA _23 V1 1983

LOCALIZACION_ Sequn Fig. 1.2.1 COTA Nivel Banqueta NAF._3.90 M

PROCEDIMIENTO: _Penetracidn cada 50 centimetros,
T

MUESTRA [PROFUNDIDAD |GOLPES [LONG.
No. | D | A |PENETR |RECUP MATERIAL
26 12,50 ( 13.0Q 1 DE }Jaboncillo verde olive y 20 jab. rojize
27 13.00 { 13.50 1 £ Jaboncillo rojizo
28 13,50 | 14,0 1 DE |Jaboncillo café rojizo 20 y jab. verde olivo
29 14,00 { 14.50 1 3 Jaboncillo verde olivo
30 14,50 | 15,00 1 DE |Jaboncillo verde olivo con conchitas
3 15,00 | 15.50 1 E Jaboncille verde olive
32 16,50 | 16,00 1 E Jaboncillo verde olivo
33 16.00 { 16,50 1 DE |Jaboncille verde olivo
34 16,50 | 17.00 1 DE |Jaboncillo verde olivo
35 17.001 17.60 1 DE  |Jaboncillo verde olivo
36 17.50 § 18.00 1 DE  {Jaboncillo verde olivo
37 18,00 | 18,50 1 £ Jaboncillo verde olive
38 18.50 | 19.00 1 DE |Jaboncillo verde olivo
39 19,001 19,50 1 DE |Jaboncillo verde olivo
40 19.50 { 20.0Q 1 DE |Jaboncille verde olivo y jab. rojizo 20 am.

¢ # 030NOS 130 0YLS193Y
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1.3 NORMAS PARA EL PROYECTO ESTRUCTURAL

1.3.1  ANTECEDENTES

Tomando en cuenta que el proyecto en cuestidon fué realiza
do en 1984, se aplic6 el Reglamento de Construcciones para el -
Distrito Federal 1976 y sus disposiciones complementarias, esto
segln 1a Ley vigente a Ta fecha.

Este Reglamento fija los requisitos minimos de seguridad-
que deben satisfacer las construcciones en el Distrito Federal,
estos requisitos se basan en consideraciones de tipo general, -
que tienen poca probabilidad de cambiar frecuentemente; el Re-
glamento tiene adends normas complementarias que contienen re--
quisitos detallados de andlisis y disefio susceptibles de modifi
carse frecuentemente.

1.3,2  NORMAS A SEGUIR EN EL ANALISIS Y DISENO ESTRUCTURAL DEL
EDIFICIO.

1.3.2.1 ESTADOS LIMITE

La estructura debe revisarse para que cumpla con los fi-~
nes para los que fué proyectada, asegurando. que no se presente-
ninglin estado de comportamiento que lo impida, ademis, debe ve-
rificarse que bajo el efecto de las acciones nominales, no se -
rebase algin estado 1imite de servicio.

Se entiende por estado 1imite aquella etapa del comporta-
miento a partir de la cual una estructura o parte de ella deja
de cumplir con alguna funcidn para la que fué proyectada. Se -
consideran dos categorias de estados iimite: los de fallay -
los de servicio; los primeros, a su vez, se subdividen en esta



dos de falla frdgil y de falla dictil.

Los estados limite de falla corresoonden ai aaotamiento -
definitivo de 1a capacidad de carga de la estructura o de cual-
quiera de sus miembros o al hecho de que la estructura, sin ago
tar su capacidad de carga, sufra dafios irreversibles que afec-=
ten su resistencia ante nuevas aplicaciones de carga.

Se considera que los estados 1imite corresponden a falla-
diictil cuando 1a capacidad de carga de la seccién, elemento o -
estructura se mantenga para deformaciones mayores que las exis-
tentes al alcanzarse el estado limite. Se considera de falla -
fragil cuando la capacidad de carga de la seccidn, elemento o -
estructura se reduzca bruscamente al alcanzarse el estado Timi-
te.

Los estados 1imite de servicio se presentan cuando la es
tructura 1legue al estado de deformaciones, agrietamientos, vi
braciones o dafios que afecten su correcto funcionamiento, pero
no su capacidad para soportar cargas.

Debe revisarse que, bajo el efecto de carga muerta mds -
carga viva mixima la respuesta de la estructura no exceda algu-
nos de los limites indicados a continuacidn.

a) DEFORMACION: Una flecha vert1ca1, incluyendo los -
efectos de largo plazo, igual a 0.4 an. mds el claro entre 240,
Ademds, para miembros cuyas deformaciones afecten elementos no
estructurales como muros de mamposteria, que no sean capaces de
sopartar deformaciones apreciables, se acepta como estado 1imi-
te una deflexidn, medida después de la colocacidn de los elemen
tos no estructura]es, igual a 0.3 an. mds el claro entre 480.

Una deflexidn horizontal entre dos niveles sucesivos de -
una estructura igual a 1/250 de la altura del entrepiso, para -
estructuras que no tengan ligados elementos no estructurales -
que puedan dafiarse con pequeiias deformaciones, e igual a 1/500-
de 1a altura del entrepiso para otros casos.
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. b} VIBRACIONES: Cualquier vibracidn que afecte el fun
cionamiento de 1a construccion o que produzca molestias o sensa
cifn de inseguridad a los ocupantes. -

1.3.2.2  ACCIONES

Se debe considerar el efecto combinado de todas las ac--
ciones que tengan una probabilidad no despreciable de ocurrir -
simul tineamente.

Se consideran tres categorias de acciones de acuerdo con-
1a duracién en que obran sobre la estructura con su intensidad-
maxima:

- ACCIONES PERMANENTES: Son las que obran en forma con-
tinua sobre la estructura y cuya intensidad no varia con el -~
tiempo.

- ACCIONES VARIABLES: Son aquellas que obran sobre la -
estructura con una intensidad variable con el tiempo.

- ACCIONES ACCIDENTALES: Son las que no se deben al fun
cionamiento propio de la construccién y que pueden alcanzar va-
lores significativos sélo en instantes de la vida de la estruc-
tura,

a) ACCIONES PERMANENTES: Esta categoria comprende:

1,~- Carga muerta: Se debe al peso propio de los elemen-
tos estructurales y al peso de los elementos no estructurales -
incluyendo a las instalaciones, al peso del equipo que ocupe -
una posici6n fija y permanente en 1a construccidn y al peso es-
timado de futuros muros divisorios y de otros elementos no es--
tructurales que puedan colocarse posteriormente,



28

2.- El empuje estitico de tierras y de 1iquidos de cardc
ter permanente,

3.- Las deformaciones y los desplazamientos impuestos a-
la estructura, tales como los debidos a presfuerzo o a movim1en
tos diferenciales permanentes de los apoyos.

b) ACCIONES VARIABLES: Esta categoria comprende:

1.- La carga viva, que representa las fuerzas gravitacig
nales que obran en la construccidn y que mo tienen cardcter per
manente,

2.- Los efectos causados en las estructuras por los cam-
bios de temperatura y por contracciohes.

3.- Las deformaciones impuestas y Tos hundimientos dife-
renciales que tengan una intensidad variable con el tiempo.

4.~ Los efectos de maquinaria y equipo, incluyendo cuan-
do sean significativas, las acciones dinamicas que el funciona-
miento de maquinas induzca en las estructuras debido a vibracio
nes, impacto y frenaje,

- De acuerdo con la combinacidn de acciones para 1a cual se
este disefiando,cada accidn variable se toma con tres niveles po
sibles de intensidad.

Intensidad media, cuyo valor nominal se suma al de las -
acciones permanentes, para estimar efectos a largo plazo.

Intensidad instantdnea, cuyo valor nominal se emplea para
combinaciones que incluyan acciones permanentes y accidentales,



Intensidad méxima, cuyo valor nominal se emplea en combi-
naciones que incluyan exclusivamente acciones permanentes.

c) ACCIONES ACCIDENTALES: Se consideran acciones acci-
dentales a las siguientes:

1.- SISMO
2.- VIENTO
3.- EXPLOSIONES
4.~ INCENDIOS

Las fuerzas internas y las deformaciones producidas por -
las acciones en las estructuras se determinan mediante un andli
sis estructural.

La seguridad de upa estructura debe verificarse para el -
efecto combinado de todas las acciones que tengan una probabili
dad no despreciable de ocurrir simultaneamente.

Se consideran dos categorias de combinaciones.

a) COMBINACIONES QUE INCLUYAN ACCIONES PERMANENTES Y AC-
CIONES VARIABLES: Se consideran todas las acciones-
permanentes que actden sobre la estructura y las distintas ac
ciones variables, de las cuales la mis desfavorable se tomard -
con una intensidad mdxima y el resto con su intensidad instantd
nea, o bien todas ellas con su intensidad media cuando se trate
de evaluar efectos a largo plazo.

Para este t1po de combinaciéndeben revisarse todos los po
sibles estados 1imite, tanto de falla como de servicio.
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Entran en este tipo de combinacidn, la de carga muerta mis
viva, se enplea en este caso la intensidad mdxima de la carga vi
va, considerandola uniformemente repartida sobre toda el drea. -
Cuando se tomen en cuenta distribuciones mds desfavorables de 1la

carga viva, deben tomarse los valores de la intensidad instdnta-
nea.

b) Combinaciones que 1nc1uyan acciones pennanentes, varia
bles con sus valores instantdneos y dnicamente una accién acci--
dental en cada combinacign.

En ambos tipos de combinacidn todas las acciones se toman-
con sus intensidades nominales, y sus efectos deben multiplicar-
se por los factores de cargda apropiados.

1.3.2.3  RESISTENCIA.

Una resistencia es la magnitud de una accmn o de una com-
binacifn de acciones, que provocaria la aparicidn de un estado 11
mite de falla en la estructura. Cuando la determinacién de la rg
sistencia de una seccidn se hace en forma analitica, se expresa -
en términos de la fuerza interna o de la combinacidn de fuerzas -
internas producidas por las acciones. Las fuerzas internas son -
las fuerzas axiales y cortantes y los momentos de flexin y tor--
sifn que actdan en una seccién de la estructura.

La revisién de la seguridad contra estados limites de falla
se hace en té€mninos de la resistencia de diseno.

Para la determinacidn de la resistencia de disefio se siguen
los procedimientos indicados por las teorias eldstica y plastica.

En esos casos la resistencia de disefo se toma igual a la -
resistencia nominal por el factor de resistencia, la resistencia-
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nominal es tal gue la probabilidad de que no sea a]canzada por -
la estructura resulte de 2%. En la determinacién de la resisten
cia nominal se toma en cuenta la variabilidad de las propiedades
geométricas y mecdnicas de 1a estructura y la diferencia entre -
los valores especificados por estas propiedades y los que se ob-
tienen en la estructura. También se considera el grado de apro-
ximacién en la cuantificacidn de la resistencia.

[.3.2.4 FACTORES DE CARGA

a) Para combinaciones que incluyan exclusivamente accio--
nes pernanentes y variables se toma Fc = 1.4, excepto cuando se
trate "de estructuras que soporten pisos en los que puede haber -
rormalmente aglomeracidn de personas, tales como centros de reu-
nién, escuelas, salas de espectdculos, locales para espectdculos
deportivos y templos.

b) Para combinaciones de acciones que incluyan una accién
accidental, ademds de Tas acciones permanentes y variables, se -
toma Fc = 1.1

¢) Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favo-
rable a la resistencia o estabilidad de la estructura se toma -
Fc = 0.9,

d)} Para revisign de estados 1imite de servicio se toma en
todos los casos Fc = 1.0.



CAPITULO II

ANALISIS ESTRUCTURAL

2,1 ESTRUCTURACION

La estructura generalmente cumple un fin utilitario para el
hombre, Su objeto puede ser limitar un espacio, como es el caso
de los distintos tipos de edificios. Las estructuras, al cumplir
con el objeto para el que han sido disefiadas van a estar someti
das a distintas solicitaciones, las cuales deben soportar con de-
terminado grado de seguridad.

En el proceso de estructuracidn, se escoge el material mas-
adecuado para construir la estructura y se disponen los materia-
les o elementos estructurales de tal manera que se obtenga una so
lucidn Optima dentro de las fronteras fijadas al problema.

Entre los factores que intervienen en la determinacidn de la
estructura mds adecuada hay que considerar los siguientes:

a) PROVECTO ARQUITECTONICO
b) SOLICITACIONES

c) ECONOMIA

d) SOLUCION CONSTRUCTIVA

E1 disefio de una estructura se facilitard, si el proyectis-
ta 1lega a sentir en qué forma se va a comportar la estructura,-
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estableciendo la manera en que se trasmiten las fuerzas entre los
distintos elementos que lo forman. Para esto puede ayudar el co
nocimiento de las determinaciones que va a sufrir la estructura =
proyectada, ya que todos los miembros sufren deformaciones mds o
menos grandes. A partir del estudio de deformacién supuesto, es
posible deducir las fuerzas internas que van a actuar en la es--
tructura.

2.1.1  ESTRUCTURACION DE LA SUBESTRUCTURA.

Como se explicd en el capitulo anterior, el edificio se apo-
ya en una cimentacion compensada que a su vez es soportada por pi
lotes con mecanismo de control. En los renglones siguientes se -
describen las caracteristicas de estos elementos.

2,1.1.1 PILOTES DE CONTROL

Por 1a descarga calculada en el nivel de desplante del cajon
de cimentacidn, y debido a que con 1a liberacidn de peso efectua-
da al suelo con la excavacion de la cimentacidn compensada pro---
puesta no se alcanza a cubrir la capacidad de carga permitida por
el suelo, se propone utilizar pilotes. Para tener un control de
los asentamientos originados por el peso del edificio y asenta---
mientos regionales y no permitir que el edificio emerja con res--
pecto al nivel de terreno natural se decide que estos pilotes ten
gan un mecanismo con el cual se pueda regular esos asentamientos.

La forma como trabajan estos tipos de pilotes es la siguien-
te: Se trata simplemente de construir la cimentacidn de forma -~
que los pilotes la atraviesen libremente, de modo que no haya nin
gin contacto o unidon entre ambos elementos. Lla estructura se car
ga entonces directamente contra el suelo, el cual comenzard a ce-
der bajo su peso. Esta cedencia hace que el suelo accione sobre-
los pilotes por un mecanismo de friccion negativa, con lo que és-
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tos toman por 1o menos parcxalmente la carga de Ta estructura con
la correspondiente disminucion de las presiones efectivas en el -
suelo blando; asi, los pilotes originalmente separados de la ci
mentacidn 1legan a trabajar con cargas importantes, haciendo ade
mis que los asentamientos de la estructura disminuyan grandemente.

Aunque el modo de trabajo de la cimentacién con pilotes de -
control puede comprenderse ficilmente, cualitativamente hablando,
la cuantificacion de las cargas que tome cada pilote o la pred1c
cién de los asentamientos diferenciales de la estructura es muy
poco segura, si no imposible de efectuar, En algunas estructy
ras con este tipo de cimentacidn en la Ciudad de México se ha ob
servado de hecho, un comportamiento bastante imprevisible, tanto
en lo que se refiere a asentamientos diferenciales como a la fric
cion negativa que soporta cada pilote,

La necesidad de controlar la carga en los pilotes y los asen
tamientos diferenciales y totales de 1a estructura llevaron al in
vestigador M. Gonzdlez Flores a su difundida idea de 1os pilotesT
de control. Estos son, en esencia, piiotes de punta del tipo que
atraviesa libremente 1a cimentacidn sobre cuya cabeza se coloca -
un puente unido a la losa de cimentacidn de la estructura; este
puente consiste de una vigueta de acero anclada a la losa con tor
nillos largos de acero, la unidn entre la cabeza del pilote y 13
v1gueta del puente se establece con un dispositive formado por su
perposiciones sucesivas de placas de\gadas de acero y sistemas de
cub05 pequefios de una madera con caracteristicas esfuerzo-deforma
cidn especiales.

E1 mecanismo descrito tiene como finalidad hacer trabajar el
pilote a la carga que se desee, claro estd, siempre inferior a la
carga de falla., Cada cubo de madera tiene una grifica, ESFUERZO-
DEFORMACION con un rango plastico ampiio { Fig. 2.1.1 ) Cuando
se alcanza su carga de falla pldstica previamente determinada, -
puede garantizarse que el cubo estdi transmitiendo una cierta car
ga fija a_la cabeza del pilote para un amplio rango de deforma-
cién en el cubo. Conocida la carga que se desea que tome el pilo
te, bastard dividir ese valor entre 1a carga de falla del cubo de
madera para determinar el nimero de cubos que han de colocarse -
por capa, entre dos placas de acero. Como quiera que sea,el sis
tema esta sujeto a deformacidn, al cabo de un tiempo los cubos -
1legan al 1imite de deformacion pldstica, momento en que habrd -
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que modificar l1a posicién del puente y cambiar los cubos de madera.
E1 lapso para estas operaciones pueden ampliarse si se colocan va --
rias capas de cubos de madera., E1 objetive fundamental de los pilo -
tes de control es lograr que la estructura baje simultdneamente con

1a superficie del suelo. La carga transmitida por la estructura es -
tomada parte por el suelo y parte por los Pilotes. Si la estructura

tiende a bajar mis aprisa de lo que lo hace la superficie del suelo,
los pilotes se hardn trabajar a mayor carga, aumentando el nidmero de'
cubos por capa, con 1o que se alivia la parte de carga transmitida -
directamente al suelo y se tiene el descenso relativo de la estructyu
ra; reciprocamente, si 1a estructura tiende a emerger respecto al --
terreno, los pilotes se hardn trabajar a menor carga, disminuyendo -
el nimero de cubos de madera por capa, de modo que la estructura --
%ransmita mds carga al suelo, con lo que su asentamiento se verd ace
erado,

F1G. 2.1.1 GRAFICA ESFUERZO DEFORMACION EN COMPRESION SIMPLE DE --
UN CUBO DE CAOBILLA, UTILIZADA EN LOS PILOTES DE CONTROL

A ESFUERZO

DEFORMACION
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Si 1a estructura desciende de un modo no uniforme, con asen-
tamiento diferencial, las técnicas antes descritas podrén apli--
carse a diferentes zonas del drea de cimentacidn, con lo que es -
posible igualarlos asentamientos.

La aplicacidn de las técnicas descritas exige, desde luego,-
un nimero de pilotes adecuado en la cimentacidn; con pocos pilo-
tes 1a estructura se hundird {rremediablemente, ya que los pilo--
tes no podrin sobrepasar su carga de falla; por otra parte, si el
nimero de pilotes es excesivo, puede 1legar a suceder que la e5--
tructura emerja alin cuando en Ta cabeza de los pilotes no se apli
que carga.

2,1.1.2 CIMENTACION COMPENSADA.

Estd formada por una losa de cimentacidn que es una zapata -
combinada que cubre toda el drea { Fig. 2.1.2 ) que queda debajo-
de una estructura y que soporta todos los muros y columnas.

FIG. 2.1.2 CIMENTACION COMPENSADA

LO?A UE PIsu

COLUMRA  —™

2R W
4| contrRaTRABE ] wro i
A
i LOSA DE FONDO
%

7777 777 77077
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Ordinariamente, las losas de cimentacidn se proyectan como -
losas de concreto planas y sin nervaduras. Las cargas que obran -
hacia abajo sobre la losa son las de las columnas individuales y
las de los muros. Si el centro de gravedad de las cargas coinci--
de con el centro de la losa, se considera que la carga haciaarri
ba es una presién uniforme igual a la suma de las cargas hacia --
abajo dividida por el &rea de la propia losa. lLas losas de cimenta
cién se usan también para reducir asentamientos de las estructuras
situadas sobre depdsitos muy compresibles , bajo estas condiciones,
1a profundidad a la que estd desplantasa la losa se hace a veces -
tan grande, que el peso de la estructura mds el de la losa estd --
completamente compensado por el peso del suelo excavado. Entonces,
el asentamiento de la estructura seria en si insignificante. Cuan-
do resulta impracticable hacer una compensacidn total, puede colo-
carse una losa menos profunda, si el aumento neto en la carga es -
suficientemente pequefio como para producir asentamientos totales.

Si las cargas de las columnas no estdn mds o menos uniforme --
mente distribuidas, o si el subsuelo es tal que pueden producirse -
asentamientos diferenciales, las losas grandes pueden reforzarse pa-
ra evitar deformaciones excesivas.

Esta forma de refuerzo se hace usando muros divisorios como -~
nervaduras de vigas T conectadas a la cimentacién, construyendo una
cimentacién celular o de marcos rigidos o, en algunos casos, utili-
zando la rigidez de una superestructura de concreto reforzado. Cuan
do mayor sea la losa, tanto mds costosos resultan estos procedimien
tos.

2.1.2 ESTRUCTURACION DE LA  SUPERESTRUCTURA.

La superestructura del edificio estard constituida por marcos
formados por columnas y trabes de concreto en ambas direcciones, --
asi como un sistema de pisc de losa de concreto maciza.

No exisitirdn contraventeos ni muros de concreto para efecto -
sismico en el edificio principal o de aulas, dnicamente en el ~--
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edificio de escaleras se proponen inicialmente dos muros opuestos y
con 1a misma direccién en el sentido mds desfavorable para tomar -
efecto sismico.

A continuacidn se hard una breve descripcién de cada uno de -
los elementos que componen este sistema estructural,

2.1.2,1  COLUMNAS.

Son elementos que por lo general dentro del marco trabajan a
compresion y transmiten las cargas a la cimentacién, aunque cuando
estdan soportando fuerzas sismicas pueden estar sometidas a tensidn.
Pueden adoptar distintas formas, segin las caracteristicas del pro
yecto, para nuestro caso se proponen columnas de seccidn transver-
sal rectangular. La columna da idea de soporte o de apoyo en una-
estructura, justamente por estar destinada a recibir entre otras,~
las cargas verticales o gravitacionales que actien sobre ella.

2.1,2.2 DIAFRAGMA O MURO.

Es un caso particular de columna a la que muchas veces susti-
tuye con ventaja; los materiales mas usados son concreto armado, -
tabique y block hueco de distintas medidas.

E1 tipo de solicitaciones mds frecuentes en un muro, es la -
carga vertical uniformemente repartida, siempre es conveniente que
las cargas verticales se repartan por el muro por medio de una -
trabe rigida, para evitar concentraciones de esfuerzos y agrieta--
mientos. Si se trata de una carga concentrada y grande, probable-
mente sea mas conveniente transmitirla directamente por medio de -
castillos y columnas.
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2.1.2.3 TRABES

Las trabes son elementos estructurales que estdn somentidas -
fundamentalmente a flexidn, bajo la accién de cargas perpendicula--
res a su eje. Es raro encontrar un elemento sometido a flexidn pura,
mds bien se encuentran combinaciones de flexidn y fuerza cortante.

Debido al momento flexionante que actda en una seccidn cual --
quiera de la viga, se desarrolla en la misma, una zona de compren--
sién y una de tensidn. Los esfuerzos correspondientes se obtienen a
partir de las férmulas de mecdnica de materiales. De manera semejan
te se pueden obtener los esfuerzos cortantes producidos por una «--
fuerza cortante o por un par de torsién. Es interesante ver que la
resistencia a flexién depende ademds del material, del momento de -
inercia de la seccidn transversal con respecto a unos ejes centroi-
dales y principales, de ésta manera, cuanto mayor sea su momento de
inercia tendrd un mejor comportamiento a flexidn.

2.1.2.4 SISTEMA DE PISO

Es un miembro estructural canuna de sus dimensiones, su espesor,
muy pequefia comparada con las otras dos. Generalmente estdn sujetas
a solicitaciones perpendiculares o contenidas en el plano definido
por sus lados mayores

Las losas no son mds que placas de concreto. Con eila formamos
el piso del edificio y se transmiten las cargas a las trabes de apo
yo. Estas mismas losas, cuando el edificio se encuentre sometido a
fuerzas laterales, se comportardn como vigas diafragmas sometidas a
cargas en su plano.

Principaimente trabajan a flexién en una o dos direcciones se -
glin las condiciones de apoyo. Asi, una losa scbre dos apoyos, se com
portard de manera semejante a una viga libremente apoyada. En cambio
una losa apoyada en sus cuatro lados estd sometida a flexidn en dos -
direcciones y cualquier sistema de fuerzas que se aplique se transmi-
tird a cada uno de los apoyos. Esta transmisidn de fuerzas segin dos
direcciones se puede realizar, al desarrollarse esfuerzos cortantes -
simples y por torsién entre las superficies en contacto, de 1os dis--
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tintos elementos que constituyen la losa. Asi el trabajo de --
1a losa es semejante al de las trabes normales entre si y que
descansan en cuatro apoyos. Ademds de las condiciones de equi-
Vibrio deben cumplirse las condiciones de compatibilidad de --
deformacidn en el punto comin de ambas vigas.
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2.2 ANALISIS POR CARGAS VERTICALES.
2.2.1  CUANTIFICACION DE CARGAS VERTICALES POR MARCO.

Todos los componentes estructurales de un edificio se de
ben disefiar para la carga muerta total, como minima. Cuando -
no se conoce la carga muerta, por ejemplo, cuando se descono-
ce la localizacidon de los muros divisorios al hacer el dise--
fio, hay que tomar una tolerancia, o conociendo 1a localiza«--
cién de los muros se puede calcular una densidad de peso de -
muros por metro cuadrado, esto es:

om - .¥m x Pem
A

DONDE :
vm = Volumen total de muros (M3)
pPem = Peso especifico del muro (TON/M3)
= Area total de l1a planta donde estdn localizados
muros (M2).
Dm = Densidad de muros (TON/M2).

Al calcular la carga muerta, se debe incluir el peso pro
pio del elemento que se estd disefiando. Asi como el peso del-
resto de la estructura que debe soportar.

Las cargas vivas para los edificios en general se supo--
nen uniformemente distribuidas, con la excepcidn de que la --
carga viva trasmitida de una viga a una trabe es una carga --
concentrada sobre ésta.



42

Las cargas vivas se deben colocar en una estructura para
producir 1a mdxima deformacidn y esfuerzo en 10s componentes-

que se estdn disefando.

2.2.1.1  PESO LOSA AZOTEA:

ENLADRILLADO Y MORTERO
TEZONTLE
LOSA DE CONCRETO REFQRZADO

TOTAL C.M. (CARGA MUERTA)
C.V. (CARGA VIVA )

PESO LOSA AZOTEA = CM + CV

2.2.1.2 PESO LOSA ENTREPISO :

MOSAICO DE PASTA
MORTERO
LOSA DE CONCRETO

TOTAL C.M. (CARGA MUERTA)
C.V. (CARGA VIVA )

PESO LOSA ENTREPISO = C.M. + C.V.

120
150
240

510
100

610

35
63
240

338
300

638
640

KG/M2
KG/M2
KG/m2

KG/m2

KG/M2

KG/M2

KG/M2
KG/M2
KG/M2

KG/M2

KG/M2

KG/M2

KG/M2
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2.2:1.3 ~PESO TRABE AZOTEA

P.L. _ (2.93 M2 +2.9 M2) (610 KG/M2) _ 1,045.90 KG/M
3.4 M

P.P. _ 0.60 M X 0.25 M X 2.400 KG/M° 360.00 KG/M
PESO TRABE AZOTEA = 1,405.90 KG/M

2.2.1.4 PESO TRABE ENTREPISO

P.L. _ (2,93 M2 + 2.9 M2) (6.40 KG/M2) 1,097.41 XG/M

3.4 M

P.M. _ 0.15 M X 2.05 M X 1,300 KG/M3 399.00 KG/M

P.P. _ 0.60 M X 0.25 M X 2,400 Ke/M

u

360.00 KG/M
PESO TRABE ENTREPISO = 1,856.41 KG/M

2.2.1.5 AREAS TRIBUTARIAS

Calculado el peso de las losas de azoteas y entrepiso por -
metro cuadrado, se obtiene el drea de losa que le corresponde a-
cada trabe cargar. E1 método convencional para hacer este c&lcu-
1o, es trazando en planta y a escala los ejes de las trabes que-
soportan la losa, en cada una de las intersecciones trazar rec--
tas a 45° en todos los sentidos donde haya losa, uniéndose con
las 1ineas del vértice opuesto. Luego se calculan las dreas de -
las figuras formadas asigndndosele a la parte de trabe que le --
corresponde.
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La figura 2.2.1 muestra las dreas tributarias de las tra--
bes del edificio.

La forma de obtener el peso de losa por metro lineal es --
multiplicando su peso por m2 por el drea correspondiente y di--
vidiendo esto por la longitud del claro de la trabe.

Con el peso de losa por metro lineal, peso de los muros --
por metro lineal y peso propio de la trabe por metro lineal se-
carga el marco respectivo considerando la carga como uniforme--
mente repartida. En los casos en que trabes secundarias se apo-
yen en la trabe del marco la carga de éstas se considera como -
carga concentrada.

Se anexan los marcos de los ejes 2 , 3 , 8 y E con las-
cargas obtenidas con el procedimiento anterior.

2.2.2 ELEMENTOS MECANICOS POR CARGA VERTICAL

Cargados los marcos se calculan los elementos mecdnicos a-
lo largo de los ejes longitudinales de trabes y columnas. E1 --
procedimiento a seguir en la resolucién de los marcos es el ---
Método de Cross. Este método comprende los siguientes pasos:

1.- Determinar los valores de K (Rigidez)

1 = Momento de inercia.

Claro de la pieza.

poy
n




FIG. 2.2.1 ~AREAS ~TIBUTARIAS DE LOSA ( M2 )
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1 2 3
10.00 10.00

2.9 2.9 p.93 [2.93) 2.9 2.9
10.00 10.00
10.00 10.00

2.9 2.9 .93 Y2.93] 2.9 2.9
10.00 10.00
10.00 10.00

2.9 2.9 [2.93 Y2.93] 2.9 5.9
10.00 10.00
10.00 10.00

2.9 2.9 2,93 Y2.93] 2.9 2.9
10.00 10.00
10.00 10.00

2.9 2.9 12.93 Y2.93] 2.9 2.9
10,00 10.00
10.00 10.00

2.9 5.9 [2.93 Y2.93} 2.9 .9
10.00 10,00

7.5 }—3.00 7.50

ACOT: M

.40

.40

.40

.40

.40

.40




FiG: 2.2.2

CARGAS VERTICALES MARCO EJES 2 Y 3

PI=PESO LOSA  (KG/M )
Pm=PESO MURQ  (KG/M )}
Pp=PESQ PROPIO (KG/M )

——— B

3.10

Wy=SUMA PESO -
VERTICAL  (KG/M )
1200 xc;.l llzuo K6
Pl= 1,046 | 1,086 .| 1,046 1,086 1,046 1,086
Pp= 360 360 360 360 360 360
= b
We= 1,406 | 1,406 1,406 1,406 1,406 1,406
pl= 1,007 | 1,007 1,097 1,097 1,697 1,007
Pas 400 400 400 400 400 400
Pp= 360 30 360 360 360 360
W= 1,85 | 1,857 1,857 1,857 1,857 1,857
Pl= 1,09 | 1,097 1,007 1,087 1,087 1,087
Pm= 400 400 400 400 400 400
Pp= 360 360 360 360 360 360
W= 1,857 | 1,857 1,857 1,857 1,857 1,857
Pl= 1,097 | 1,007 1,097 1,097 1,097 1,007
Pm= 400 400 400 a0o 400 400
Pp= 360 3€0 360 360 360 360
We= 1,857 | 1,857 1,857 1,857 1,857 1,857

g

[

7
3

b

=

[

B}

E

ACOT: M

7 307
——d— e

B
w0 77 3m f 3.40 77 3.0 777 3.0

Ve
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FI6:72.2.3  CARGAS VERTICALES MARCO EJE B
Pl= PESD LOSA  (KG/t: )
Pm= PESO MURD  (KG/M )
Pp= PESO PROPIO (KG/M )
Pr= PESO PRETIL (KG/M )
Wv= SUMA PESD -
VERTICAL {KG/M )
P o= 813 457 813
Pr = 250 250 250
3.10 | pp = 360 360 360
W= 1,423 1,067 1,423
Pl = 853 480 853
110 Pm = 487 000 487
) Pp = 360 360 360
Wv = 1,700 840 1,700
Pl = 853 480 853
pm = 487 000 ag7
3.10 | pp - 360 360 360
W = 1,700 84D 1;700
Pl = 853 480 853
Pm = 487 000 387
3.10 | Pp = 360 360 360
J_ Wv = 1,700 840 1,700
Z7 7 77

ACOT: M




FIG: 2.2.4  CARGAS VERTICALES MARCO EJE E
Pi= PESO LOSA  (KG/M )
Pm= PESO MURD  (KG/M )
Pp= PESO PROPIO (KG/M )
Wv= SUMA PESO -
VERTICAL  (KG/M )
T Pl - 1,626 915 1,626
Pm - 222 222 222
301 5, 360 360 360
Wy - 2,208 1,497 2,208
Py = 1,706 960 1,706
30| Poe 0.000 000 487
Pp = 360 360 360
Wy = 2,066 1,320 2,553
Pl = 1,706 960 1,706
Pm = 0.000 000 000
3.10 Pp = 360 360 360
Wy = 2,066 1,320 2,966
Pl = 1,706 960 960
P = 0.000 000 000
.10 fp= 360 360 360
J- Wy = 2,066 1,320 2,066
7 7 77 7

ACOT: M
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Determinar los factores de distribucidn:

F.D. K
K

K- = Rigidez propia.

ZK = Suma de rigideces que concurren al nudo en ---
estudio.

En este punto deberd de tenerse presente lo siguien--
te:

a) Un elemento articulado no es capaz de absorber ---
momento, pues su posibilidad de rotacidn es total-
¥y por consiguiente, el momento en un apoye articu-
lado debe de ser cero.

b} Un apoyo empotrado, deberd absorber todos los mo--
mentos que Ylegan a él, pues su posibilidad de ro-
tacion es nula.

c) Un apoyo con el extremo en voladizo, no es capaz -
de absorber otro momento que el empotramiento de -
1a ménsula.

Calcular los momentos de empotramiento (M.E.), suponien
do un empotramiento artificial en cada nudo de la ---
viga continua.

Obtener los momentos desequilibrados, buscando las --
fuerzas que se necesitan para equilibrar el nudo.
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5.- Primera Distribucidn (1E 0): Una vez hecho el cambio -
de signo, después de sumar algebraicamente los valores
de 1os momentos de empotre, se multiplica por el fac--
tor de distribucidén correspondiente.

6.- Primer Transporte {ler. T): El valor obtenido en la --
columna (12 D) se multiplica por (0.5), se conserva el
signo y pasa al extremo opuesto.

7.~ Con estos pasos queda concluido el ciclo y deberd repe
tirse, hasta que 1os momentos distribuidos sean despre
ciables, terminando siempre después de una distribu---
cidn, ya que en ese momento todos los nudos habrdn ---
recuperado su equilibrio,

8.- Momentos Finales Negativos: Es la suma algebraica de -
1os momentos de empotre, incluyendo también las distri
buciones y los transportes, se representa por ZM.

9.~ Reacciones Originales (RO): Son las que resultan de --
cada tramo de la viga como simplemente apoyada. ------
Después de obtener las reacciones originales, es preci
so hacer la modificacion por continuidad. Esta opera--
cién resulta de la diferencia de momentos entre el cla
ro y con el signo del mayor.

Las reacciones finales se obtienen sumando o restando-
(segdn el caso), las reacciones originales, con los --
valores obtenidos en 1a modificacidn por continuidad.

10.- Los momentos positivos en la viga se obtienen del ----
diagrama de cortante (V), sacando las dreas correspon-
dientes al punto de cortante cero, pues en esos puntos
el momento positivo serd mdximo.

Se presentan 1os marcos de los ejes 2, 3, B y E QEI edifi-
cio que nos ocupa con el cdlculo de los elementos mecdnicos de-
bido a cargas verticales.
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F1G. 2.2.5 ELEMENTOS MECANICOS EJES B Y H NIVEL AZOTEA
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FI6. 2.2.6 ELEMENTOS MECANICOS EJE B NIVEL ENTREPISO.
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FIG, 2.2.7 ELEMENTOS MECANICOS EJE E NIVEL AZOTEA.
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FIG. 2.2.8 ELEMENTOS MECANICOS EJE £ TERCER NIVEL.
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FIG. 2.2.10 ELEMENTOS MECANICOS EJES 2 y 3 NIVEL ENVREPISO.

T T .

— 3t 3.0 : 340 —
i y .
" A 'l | $e L F If6 . n¥l g ‘gu lug ' u

Rt MY AT 211 13,0

EXS TN R NIRRT SR T XT]

REER MY NN T 3,36 0,08, 0,867 83§ 2,39, Q.06 Qpilalt
REIENE) 13 [N P ) PRI m

(NEh -l 137

llh_J,LE
s 9.83; 0.0

i
6214 1164 1.16; e n1j 314}

j FRTY 5] - e
CX) {-o.10i] 0.19 0,57 (2.7 1_
P AR IS WX I R

IR PRE) 3 R

.00




57.

2.3 ANALISIS SISMICO.

2.3.1 DATOS BASICOS QUE OEFINEN LA IMPORTANCIA DE LA
INGENIERTIA SISMICA.

Anuaimente se producen 940 terremotos que causan daho: 120 -
destructivos, 18 mayores, uno excepcional. Se producen 350,000 -
potencialmente perceptibles,en todo el mundo.

De 1926 a 1950 causaron 350,000 muertes, un promedio de 14,000
anuales,

Se designan como microsismos a los movimientos detectados -
Gnicamente por medios instrumentales y como macrosismos a los que-
causan dafios,

Se 1lama evento a un sismo que puede ocurrir en un lugar y en
un instante dado. Se 1lama réplica a los sismos, generalmente de -
menor magnitud, que ocurren despuds del sismo principal. Los sis--
mos prenonitorios son los que se presentan en algunas ocasiones an
tes de un sismo principal.

En otros casos ocurren numerosos sismos de pequefia magnitud -
uno tras otro sin que ninguno destaque sobre los demds, entonces se
dice que se ha presentado un enjambre de sismos.

La INGENIERIA SISMICA estudia los dafios que los sismos causan
en 1as estructuras construidas por el hombre, tratando de desarro--
Tar técnicas constructivas que mitiguen dichos dafios.

2.3.2 CUANTIFICACION DE EFECTO SISMICO AL EDIFICIO.
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Para cuantificar la magnitud de las fuerzas que se generan por
sismo, se tomaron en cuenta las recomendaciones estipuladas en el
TITULO IV CAPITULO XXXVII del Reglamento de Construcciones del -
Distrito Federal.

) De acuerdo a las caracteristicas de la estructura en cuestin,
€513 podrd analizarse por sismo mediante el método del “ANALISIS ES
TATICO",descrito en las Normas Técnicas Complementarias del Regla--
mento de Construcciones del Distrito Federal.

E1 peso total para valuar los efectos por sismo se calculd to
mando en cuenta las cargas muertas y vivas correspondientes segiin -
los CAPITULOS XXXV y XXXVI del TITULO IV del Reglamento de Cons---
truccion es del Distrito Federal,

2.3.2.1 ANALISIS ESTATICO.

E1 ARTICULO 234 CAPITULO XXXVII TITULO IV establece como-
coeficiente sismico “C" igual a 0.24 tomando en cuenta que el edi
ficio se encuentra Tocalizado en la zona 111, pero como se trata de
un edificio destinado a escuelaeste coeficiente se multipiicard por
1.3; ademds el ARTICULO 235 CAPITULO XXXVIT TITULO IV de 1las-
Normas Técnicas Complementarias del Reglamento de Construccién del
DISTRITO FEDERAL, nos permite hacer una reduccién a este coeficien-
te por ductilidad { Q ) = 4, considerando que el edificio estd cla-
sificado segin su estructuracion como TIPO 1 y cumple con que 1a re
sistencia en todos los niveles es suministrada exclusivamente por -
marcos no contraventeados de concreto con zona de fluencia definida.

En el ANALISIS ESTATICO se ha partido de una comparacidn de -
las resistencias requeridas por diversas estructuras, ante la pre--
sencia de fuerzas horizontales y con objeto de que su comportamien-
to sea adecuado en relacidn con sismos de diversa intensidad, me-
diante la observacidn del comportamiento de distintas estructuras -
se ha 1legado a proponer una distribucidn de fuerzas laterales tal,
qe su efecto de cada piso es aproximadamente equivalente a los --
efectos dindmicos de un sismo.
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Las fuerzas equivalentes consideradas en un ANALISIS ESTATICO
no tienen relacién directa con el compor tamiento de la estructura -
ante un sismo. EJ objeto que se persigue, es el de obtener una es
tructura con determinada resistencia lateral, capaz de resistir um
movimiento sismico sin sufrir dafios estructurales importantes. Es
un disefo conservador para edificios regulares sin cambios bruscos
en la distribucién de masas, rigideces, etc., da una distribucion -
adecuvada de cortantes en el caso de estructuras en las que la con-
tribucidn del modo fundamental de vibracidn representa un porcenta-
Je elevado de la respuesta mdxima de todos los pisos.

En el ANALISIS ESTATICO, para calcular las fuerzas cortantes
de disefo a diferentes niveles de un edificio se supondrd un conjun
to de fuerzas horizontales que actéian en los puntos en los que se -
suponen concentradas las masas de la estructura. Cada una de las -
fuerzas se obtiene con el producto del peso de la masa correspon--
diente, por un coeficiente que varia linealmente desde un valor nu
lo en la base o nivel a partir del cual las deformaciones de la es
tructura puedan ser apreciables, hasta un miximo en el extremo supe
rior, de tal modo que 1a relacién V/W en la base sea igual a C/Q,
pero no menor que a,: en donde:

V = Fuerza cortanie en 1a base de la estructura.
W = Peso de 1a estructura en la base,

€ = Coeficiente sismico.

Q = Factor de ductilidad,

= Valor de la aceleracidn “a" para T { periodo ) igual con-
cero,

Como ejemplo de la valuacidn de fuerza sismica se presenta a -
continuacion el casoc del edificio.



60

FIG. 2.3.1 MODELO DE FUERZAS SISMICAS DEL EDIFICIO.
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En donde:
we "W,
i=1
Igualando:
-2 &
Ve o= Wihy
i=1
a_ 1
W VEow
cH W.
PR |
Q uihi

E1 Reglamento de Construcciones permite reducciones en el va
Tor de 1a fuerza cortante calculada por este procedimiento, si -
se toma en cuenta el valor aproximado del periodo fundamental de
la estructura. Para ello se propone calcular el periodo de vi--
bracidn I, de 1a siguiente manera:

"
N 1 Wi Xi
T = 6305 prx]d
Wi = Peso de la masa en el nivel "i".
Pi = Fuerza que actia en el nivel “i" segln el metddo estd

tico.
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Xi = Desplazamiento de 1a masa Wi producido por el sistema Pi.

Una vez calculado el valor Ty segin su situacién en el espec-
tro de disefio, se aplicardn diversos coeficientes para calcular -
13s fuerzas por sismo aplicadas en 1a estructura.

Para el cdiculo de las deformaciones de la estructura,no deben
reducirse los coeficientes sismicos por concepto de ductilidad.

A continuacidn se presenta Va tabla 2.3.1
tran los valores calculados para el edificio de 1o antes expuesto.

en donde se encuen-

TABLA 2.3.1 CORTANTE SISMICO A DEFORMACIONES DEL EDIFICIO.
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2.3.2.2  EXCENTRICIDAD.

En general, en un nivel cualauiera, no coincidird la resultan-
te de las fuerzas producidas por el sismo con la resultante de las
fuerzas resistentes del entrepiso, La fuerza sismica actia en el
centro de gravedad de las masas de cada piso, mientras aue la fuer
2a resistente pasa por el centro de torsidn o centroide de rigidez
de los elementos resistentes en el sentido del sismo., Esto produ-
ce un par de torsién de magnitud igual al producto de la fuerza -
cortante por su distancia al centro de torsidn o punto por el que-
debe pasar la fuerza sismica con objeto de que el movimiento rela-
tivo entre dos niveles, sea de traslacidn exclusivamente., E1 CEN-
TRO de TORSION se puede definir por medio de las siguientes expre
siones:

}i R
v.(:T b3 R1x

Ri y = Rigidez de cada elemento resistente del entrepiso, -
orientados segin e) eje y.
Rix = Rigidez de cada elemento resistente del entrepiso, "~

orientado segiin el eje x.

La EXCENTRICIDAD de disefio que especifica el Feglamento se de
fine como:
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{ e disefio ) 1'=5 1.5 e Céituiada +0.11L

("e disefio ),2 < ecaleulada - 0.1 L

L =" Mixima dimensi6én del piso medida en la direccidn normal
a la fuerza por sismo.

Se analizard con el valor de la EXCENTRICIDAD de disefio que -
produzca efectos mds desfavorables, en cada uno de los elementos-
resistentes que forman la estructura.

TABLA 2.3.2
CERTTRO  DF POSTCTON DEL T EXCERTRICTDATY EXCENTRICID
RIGIDECES CORTANTE ACCIDENTAL | REGLAMENTO
RIVEC | XTHY = V(M) | X(AY < YR X (MY YRy (X THT [V (M)
T [10.20 - 9.00 J10.14 - 5.00 | 0.06 1 0.0 [% 2.04 ¥ 1.80]
3 10.20 -7 9.00 {10.16 - 9.00 1 0.04 [ 0.0 [T 72.04 % 1.80
7 110.20 - 9.00 [10.16 - 9.014] 0.05 | 0.014 | £ 2.08| = 1.80
T [10.20 - 9.00 [10.16 - 9.014] 0.04 | 0.014 | % 2.04/ * 1.80

Se observa que las excentricidades calculadas son de magnitud

despreciable, 1o que es 1dgico puesto que el edificio es simétrico-
tanto en geometria como en rigidez en ambas direcciones. Por lo
que se calculan los efectos de torsidn {inicamente considerando la -
excentricidad maxima accidental reglamentaria.
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2,3.2.3 . DISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE SISMICA,

Una vez obtenida 1a FUERZA CORTANTE en cada entrepiso, es -
necesario distribuirla entre los elementos resistentes que forman-
parte de la estructura en el sentido en que actlGa la FUERZA SIS~
MICA. Esta distribucion se hace proporcionaimente a la rigidez de
entrepiso de los marcos y demds elementos resistentes.

Por rigidez de entrepiso de una estructura se entiende la rela
cifn entre la fuerza cortante que actla en dicho entrepiso y la de
formacifn que sufre, Este valor no es independiente del sistema -
de fuerzas, por 1o que su determinacifn no es fdcil, Una forma de
proceder es por medio de aproximaciones sucesivas, suponiendo una
distribucién inicial, determinando fuerzas cortantes y deformacio-
nes y a partir de estos valores calcular de nuevo la rigidez de ca
da entrepiso. En marcos ordinarios de edificios, las r101deces -

calryladas a partir de hipdtesis simplificatorias, tales como las
férmulas de Wilbur, son satisfactorias.

La FUERZA CORTANTE por sismo aplicada en cada uno de los -
elementos resistentes se obtiene como la suma de la FUERZA CORTAR
TE DIRECTA y la gue le corresponde al considerar los efectos pro
ducidos por el par de torsign.

Para distribuir 1a FUERZA CORTANTE DIRECTA en cada uno de
los marcos orientados en la misma direccidén, se supone que todos -
ellos se desplazan la misma magnitud, debido a la rigidez de la lo
sa de entrepiso que los liga.

La fuerza resistente que se desarrolla en el entrepiso de un -
marco es proporcional a la rigidez lateral del mismo.
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FIG. 2.3,2 RIGIDEZ LATERAL
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La suma de las FUERZAS CORTANTES que se desarrollan en to-
dos los marcos y en el mismo entrepiso, es igual a la fuerza cor--
tante externa, .

Vx s Zvix =ZRix ®

X
X

Por 1o tanto 1a fuerza cortante directa en un entrepiso y en -
cada marco es para cada direccidn:

2.3.2.4. DISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE SISMICA POR
EFECTO DE TORSION.

Partiendo que todos los marcos resistentes giran el mismo dngu
lo ¢ , alrededor del centro de torsidn tenemos:



FI1G.  2.3.3
Dx =4
Fxt
< 3] ID.Y
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» r rFyt
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E1 par de torsidn se calcula como:

En donde €5 es la excentricidad de disefo:

Las fuerzas cortantes por torsidn que se desarrollan en los -
elementos resistentes son:

T Nix X

n
el
o

yT
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Si se acepta que los desplazamientos son muy pequefios, las -
ecuaciones anteriores se reducen a:

FxT = R\x Dcos ¢ = Rix D ¥-
= R, T x
FyT R1y D sen iy D r
Pero: D= rg

De donde:

FyT = Riy g x

El momento de cada una de las fuerzas resistentes con respecto
al centro de torsidn es:

. _ 2
Mex T Fyp ¥ = Ry py

2
F.x=Riy¢x
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__ Para que haya equilibrio es necesario que el momento de tor-
sion externo sea igual a la suma de momentos con respecto al cen
tro de torsidn, de todas las fuerzas internas.

Mo SRy 89 v TRy B
CREXD LIV : xz)

[ - MT

2
SR ¥t YRy

X2

Por lo tanto la fuerza cortante por torsién en un marco serd -
para los marcos orientados en la direccion X,




"

X, ¥y = .Coordenadas, con respecto al centro de torsion del elemen
to resistente que se analiza.

M = Par de torsidon de disefio en 1a direccién que se esta ana
lizando.

Por superposicidn de los dos valores anteriores se obtiene 1a
fuerza cortante en un marco paralelo al eje X.

V.- Rix o, Z rix ¥t —
X 5 i X ) 2 Tx
Rix Rix Yo7 + X ﬂ-)
y para un marco paralelo al eje Y:
: < y.
Viy - —Rix v, s Z Riy i1 _—
Z Riy Z Ry vy © F Ry xyp7)
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2,3,2.5  DIAGRAMAS DE ELEMENTOS MECANICOS - POR SISMO.

En los problemas sobre disefio estructural, es usual el andlisis
de marcos sometidos a fuerzas laterales, asi como la obtencidn de-
1a rigidez de los mismos. Existen algunas soluciones aproximadas -
que permiten un andlisis rdpido y prictico de la estructura, asy es
posible obtener de una manera rapida, secciones geométricas prelimi
nares de los distintos elementos estructurales o bien, permiten rea
lizar un and1isis previo para conocer valeres aproximados de los -
elementos mecénicos.

En los procedimientos aprox1mados de anilisis de estructuras -
h*perestat1cas se supone 13 posicién de los puntos de inflexion y
la distribucién de la fuerza cortante lateral entre los elementos -
resistentes de un entrepiso. Asi el andlisis se reduce a un proce-
dimiento isostdtico de equilibrio de fuerzas.

E1 Método Aproximado utilizado fué el Método de Bowman.
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FIG. 2.3.4 DIAGRAMA DE MOMENTOS FLEXIONANTES POR SISMO DE LOS MARCOS D ¥ F.
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FI6. 2.3.5 DIAGRANM DE FUERIAS CURI’ANTES. DEBIDAS A SISMOS DE LOS MARCOS
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2.4 COMBINACION DE CARGA

Los Vlamados marcos principales son los gque resisten las -
fuerzas gravitacionales y accidentales y las trasmiten a la ci-
mentacidn. Los elementos estructurales tales como trabes y co--
lumnas hay que dimensionarlos para resistir los elementos mecd-
nicos que resulten de superponer los correspondientes a diferen
tes condiciones de carga. Los andlisis por carga vertical y por
sismo se realizan por separado obteniendo los diagramas de cada
elemento mecdnico. La razdn de este proceso es que 1os factores
de carga recomendables, son distintos para cada condicidn de --
carga.,

Como se vio en el inciso 1.3, el factor de carga para car-
ga vertical es igual a 1.4 y el factor de carga para la combina
cifn de carga vertical mfs carga accidental es igual a 1.1, caI
culados cada uno de Yos diagramas de las dos diferentes condi--
ciones de carga se interponen uno con otro, resultando ser el -
momento de disefio a 1o largo del elemento la cantidad que mar--
que la envolvente de los diagramas calculados.

Se anexan los diagramas de los ejes 2,3, B y E del edifi--
¢io en estudio como resultado de interponer los diagremas de --
elementos mecdnicos mostrados el inciso 2.2 y los diagramas de
eleméntos mecdnicos mostrados en el inciso 2.3.
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CAPITULO  III

DISERO ESTRUCTURAL
3.1 DISENO DE SUPERESTRUCTURA

3.1.1 DESARROLLO DE LOS PROCEDIMIENTOS DE DISERO POR
ESFUERZO DE TRABAJO Y RESISTENCIA MAXIMA.

Varios de los primeros estudios sobre los miembros de con-
creto reforzado se basaron en teorfias de resistencia mdxima, por
ejemplo, la teoria de la resistencia a la flexidn de Thullie de
1897 y la teoria de la distribucidn parabdlica de esfuerzos de -
Ritter de 1899. Sin embargo, alrededor de 1900 se aceptd en for
ma general la teoria de la 1inea recta { eldstica ) de Coignet y
Tedesco, en parte principalmente debido a que la teoria eldstica
era el método convencional de disefio para otros materiales y en
parte a que se pensaba que la variacidn lineal del esfuerzo con-
ducia a una formacién matemitica mis sencilla. Ademds las prue-
bas habfan mostrado que la utilizacién de la teorfa eldstica con
valores elegidos cuidadosamente para los esfuerzos permisibles -
de trabajo conducia a una estructura que mostraba comportamiento
satisfactorio bajo las cargas de servicio y que tenia un margen-
adecuado de seguridad contra el colapso. En consecuencia, la -
teoria eldstica ha sido la base del disefio del concreto reforza-
do durante muchos afios.

Recientemente se ha renovado el interés en la teoria de la
resistencia miaxima como base del disefio. Después de mis de me-
dio siglo de experiencia prictica y pruebas de laboratorio, cong
cemos mejor el comportamiento del concreto estructural, a la vez
que se han manifestado las deficiencias del método de disefio de
la teorfa eldstica ( Esfuerzo de Trabajo ). Esto ha dado como
resultado un ajuste periddico al metodo de disefio por esfuerzo -
de trabajo, aunque cada vez es mds evidente que el método de di
sefioc se debe basar en las propiedades ineldsticas reales del con
creto y del acero. Por tanto, el disefio basado en la resisten--
cia mdxima se aceptd como una alternativa al disefio por esfuerzo
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de trabajo. mA TBIS m BE‘E
SAIR BE LA EI3LIGTECA

Se puede resumir estos dos enfoques del disefio como sigue:
DISENO POR ESFUERZO DE TRABAJO.

Las secciones de los miembros de la estructura se diseiian
suponlendo una variacidn lineal para la relacidn esfuerzo-defor
macidn Yo que asegura que bajo las cargas de servicio los es--
fuerzos del acero y del concreto no excedan los esfuerzos per-
misibles de trabajo. Los esfuerzos permisibles se consideran -
como fracciones fijas de la resistencia mixima o de 1a resisten
cia de cedencia de los materiales; por ejemplo, para la compre
si6n por flexidn se puede suponer 0.45 de la resistencia del -
concreto. Los momentos flexionantes y fuerzas que actlan en -
las estructuras estdticamente indeterminadas se calculan supo--
niendo comportamiento eldstico lineal.

DISENO POR RESISTENCIA MAXIMA.

Las secciones de los miembros de las estructuras se disefian
tomando en cuenta las deformaciones ineldsticas para alcanzar la
resistencia mixima { o sea el concreto a la resistencia mixima y
generalmente el acero en cedencia ) cuando se aplica una carga -
mixima a la estructura, igual a la suma de cada carga de servi--
cio multiplicada por su factor respectivo de carga. Los facto--
res tipicos de carga utilizados en la prictica son 1.4 para 1la
carga muerta y 1.7 para la carga viva. Los momentos flexionan-
tes y fuerzas que actuan en las estructuras estaticamente inde-
terminadas bajo carga mdxima se calculan suponiendo el comporta-
miento eldstico lineal de la estructura hasta la carga mixima. -
En forma alterna, los momentos fiexionantes y fuerzas se calcu--



lan tomando parcialmente en cuenta la redistribucién de las ac--
ciones que pueden ocurrir debido a las relaciones no Tineales en
tre las acciones y deformaciones en los miembros bajo cargas ele
vadas.

Algunas de las razones para la tendencia hacia el disefio por
resistencia mixima son las siguientes:

a) Las secciones de concreto reforzado se comportan inelds
ticamente bajo cargas elevadas, en consecuencia, la teorfa elds-
tica no puede dar una prediccidn segura de la resistencia mdxima
de los miembros, ya que las deformaciones ineldsticas no se to-
man en consideracifn; en consecuencia, para las estructuras dise
fiadas por el método del esfuerzo de trabajo, se desconoce el fac
tor exacto de carga ( carga mdxima/carga de servicio ), el que
varia de estructura a estructura.

b) E1 disefio por resistencia (G1tima permite una seleccidn-
mds racional de los factores de carga. Por ejemplo, se puede -
utilizar un factor de carga bajo para cargas conocidas con mayor
precisién, tales como cargas muertas, y un factor de carga mds -
elevado para cargas conocidas con menos precisién, las cargas vi
vas por ejemplo.

c) La curva esfuerzo-defarmacidn para el concreto es no-1i
neal y depende del tiempo. Por ejemplio, las deformaciones por -
flujo pldstico para el concreto bajo esfuerzo sostenido constan-
te pueden ser varias veces mayores que la deformacidn eldstica -
inicial. En consecuencia, el valor de la relacién modular ( re-
lacidén del médulo eldstico del acero al del concreto ) utiliza-
da en el disefio por esfuerzo de trabajo es una aproximacién bur-
da. Las deformaciones por flujo pldstico pueden provocar una re
distribucidn apreciable del esfuerzo en las secciones de concre-
to reforzado, 10 que implica que los esfuerzos que existen bajo-
cargas de servicio a menudo tienen poca relacidn con los esfuer-
z0s del disefio. Por ejemplo, el acero de compresidn en las co-
lumnas puede alcanzar la resistencia de cedencia durante 1a apli
cacién prolongada de cargas de servicio, aunque este efecto no -
es evidente del andlisis eldstico si se utilizan los valores re
comendados normalmente para la relacidn modular. E1 disefio por
resistencia mdxima no requiere conocer la relacidn modular.
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d) E1 disedo por resistencia mixima utiliza reservas de re-
sistencia resultantes de una distribucién mis eficiente de los es
fuerzos permitidos por las deformaciones ineldsticas, y en ocas1o
nes indica que el método eldstico es nuy conservador. Por ejem--
plo, el acero de compresién en las vigas doblemente reforzadas -
por 1o general alcanza la resistencia de cedencia bajo carga médxi
ma, y sin embargo, la teorfa eldstica puede indicar un esfuerzo -
en este acero.

e) E1 disefio por resistencia mdxima utiliza con mayor efi-
ciencia el refuerzo de alta resistencia, y se pueden utilizar pe
raltes mds pequefios en vigas sin acerc de compresidn.

f) E) disedio por resistencia mixima permite al disefiador -
evaluar la ductilidad de la estructura en el rango ineldstico, Es
te es un aspecto importante cuando se considera la redistribucidn
posible de los momentos de flexidn en el disefio por cargas de gra
vedad y en el disefio por cargas sismicaso por expiosiones.

3.1.2 DISENO DE LOSAS DE AZOTEA Y ODE ENTREPISO.

Se considera la losa trabajando en una sola direccidn ya que
la relacién claro largo/claro corto es mayor de 2 en el tablero
mds desfavorable,

£l andlisis de este tipo de losas bajo carga uniforme se ha-
ce como si se tratara de vigas. Suele considerarse una faja de -
ancho unitario { generalmente un metro }, perpendicular a los apo
yos.

Peralte Minimo.
Algunos reglamentos hacen recomendaciones sobre los peraltes

minimos que pueden adoptarse sin que haya peligro de que las de-
flexiones sean excesivas. Estas recomendaciones facilitan la --



eleccidn de peraltes tentativos para cdlculos preliminares.

Recomendaciones sobre refuerzo

E1 refuerzo debe cumplir ciertos requisitos:

La cuantia mixima, no debe exceder del 50% al 100% de 1la
correspondiente a 1a condicién balanceada.

Un criterio sencillo para determinar la cuantia minima de -
acero por flexidn estd dado por la siguiente ecuacidn:

P f'c
p min = 0.7—\//; y

Ademds debe proporcionarse acero suficiente para prever los
efectos de los cambios volumétricos. Una regla sencilla es la -
de fijar un porcentaje minimo de 0.2% en elementos no expuestos
a la intemperie y, el doble, en el caso de que si lo estén. El
porcentaje se refiere al drea total de la seccién, no al produc-
to bd como para el acero de flexidn.

Segin el Reglamento del D.D.F. la separacidn del acero prin
cipal, en el sentido de la flexidn, no debe exceder de 30 cm ni
3.5 veces el peralte total.

Ademds del refuerzo principal en el sentido de la flexién, -
las losas deben contar con refuerzo transversal. Este refuerzo -
cumple dos funciones: Contrarresta los efectos de los cambios vo
Tumétricos y resiste los momentos normales al sentido del momento
principal, que pudiera producir una carga concentrada. Su cuan--
tia es del orden del refuerzo para cambios volumétricos menciona-
do anteriormente. La separacion de este refuerzo no debe exceder
de 50 c¢cm ni de 3.5 h ( h = peralte de la losa ) segln las reco--
mendaciones del Reglamento del D.D.F.

El refuerzo debe colocarse de una manera que se cuente con -
suficiente recubrimiento para proporcionar proteccidon adecuada -
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contra corrosidn y permitir que se desarrolle convenientemente
1a adherencia entre el refuerzo y el concreto. E1 Reglamento-
del D.0.F, recomienda que el recubrimiento de cada barra sea -
por 1o menos un centimetro o el didmetro de 1a barra, rigiendo-
el valor mayor.

a) LOSA DE AZOTEA.

Hu = 884 Kg/m2 "7

—

FIG. 3.1.1  LOSA AZOTEA.



CARGA.
= 100 kg/m2

510 kg/m2

1.4 x 510 + 1.7 x 100 = 884 kg/m2

MATERIALES.
= 250 kg/cm2

n

4,200 kg/cm2
ESPECIFICACIONES Y CONSTANTES (ESFUERZOS REDUYCIDOS)
= 200 kg/cm2 f'c = 170 kg/cm2
50 cm
s
3.5d
REFUERZO MAXIMO: pmix = pb

f%¢ 4,800 _ _170 4,800 - 816,000
4,200 4,200 + 6,000 +42'840,000

U]
f = 0.019

<
-

“«<
+
|

-
8
(=

ESFUERZO CORTANTE QUE RESISTE EL CONCRETQ.

Yer = 0.5 Fr‘\/f*c = 0.5 x 0.80 x'\/ZOO = 5,66 kg/cm2

ANALISIS (CALCULO DE MOMENTOS Y CORTANTES).

claro: L = 3.40 + h .. suponiendo h = 10 cms

L = 3.40+0.10 = 3.50m



Wu = 0.884 ton/m

2 .
My = _é Wy L2 = 0.884x3.50° = 1.35 ton-m
8
. 0.884 x 3.50 = 1.547 ton
s
DIMENSIONAMIENTO.

CALCULO OEL PERALTE.

Suponiendo p = 0.008 ( pmin<0.008< pmix )

T T
i i d
) O 0 0 0 O 0O O O‘ v

p——— 1.0 # 4
FIG. 3.1.2

. fy . 4,200
q = p?m%— 0.008 1S 0.1976

de la gréfica de momentos de secciones rectangulares.

Mu . .
Frbazee - 0178 Y

. Ha . 135,000
d =/ F {100) {170y {0.178) 6.5 x 100 x 170 x 0.178



d =j/49.57 = 7.04 cm; de donde

h=7.0+25=95 = 10 cm

AJUSTE DEL ACERO.

d= 7.0cm
Mu 135,000
I vasr i 0.1800
Frb(d)z f'c 0.9 x 100 x(”?. x 170
q = 0.200
- f'c - 0.20 x 170 x 100 x 7 _
As = q v b d 7,200 5.67 cm2/m
: . _ 100 as _ 100 x 0.71
Separacifn : s = s = 567 12.52 cm
50 cm
12,52 cm<Z
3.5h =35 cm

usar varillas # 3 @ 12.5 cm

REFUERZO TRANSVERSAL.

As - 888 _x 10 |

4,200 x 110 0.0191 cm2/ecm = 1.91 cm2/m

_ 100 x 0.71
$#3 = Ty

37.17 cm > 3.5 h.
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de donde, usar Vs # 3 @ 35 cm.

ARMADO.

FIG. 3.1.3
Vs # 3(@ 35 cms

=/ =

0 0 00 0 0 00O 0O 00 OC
&

Vs # 3 @ 12.5 cms

REVISION DEL ESFUERZO CORTANTE.

FIG6. 3.1.4




Yu
Vu

Yuc

vn

Vn

"

u

3.0 + 0.10 = 3.5m
Wul/2 = 0.884 x 3.5/2

1.547 ton
£ (s = 14 ton
e - B - 205 kgrem2 o

2.057 kg/cm2 <= 5.66 kg/cm2

b) LOSA OE ENTREPISO.

La losa de entrepiso del edificio tiene tableros con idénticas -
caracterfsticas que la losa de azotea, por lo tanto se analizard
y dimensionard con el mismo criterio que la losa de azotea.

FI16.

;9 Wu = 985 Kg/M%
S " ——
J! 3.40 l 3.40 ! 3.4 |
i ! : !
A T s
P i P




CARGA:

C.Vv. = 300 Kg/m2

C.M., = 338 Kg/m2

Wu = 1.4 x 338 + 1,7x300

Wu = 983.2 Kg/m2
MATERIALES.

f'c = 250 Kg/cm2
fy = 4,200 Kg/cm2

ESPECIFICACIONES Y CONSTANTES

ESFUERZOS REDUCIDOS.

f*c = 200 Kg/cm2 ' ¢ =170 Kg/cm2

REFUERZO MAXIMO.

pmix = pb
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_f'c 4,800 . 170 4,800 . 816,000 _
P °¥y Ty+6,000 ~ 3,200 4,200 + 6,000 - d2'840,000 - 0-019

ESFUERZO CORTANTE QUE RESISTE EL CONCRETO
Ver = 0.5 Fr‘/f‘c = 0.5 x 0.80 xVZOO = 5,66 kg/cm2

ANALISIS (CALCULO DE MOMENTOS Y CORTANTES)

claro : L = 3,40+ h suponiendo h = 10 cms
L = 3.40+ 0.10 = 3.50 M

Wu = 0.985 ton/m.

Moo= 3 oWtz =} xo0.985 x 3.52 = 151 ton/m.
w o= 1 WL o=} x 0985 x 35 = 1728 ton
DIMENSIONAMIENTO.

CALCULO DEL PERALTE.

suponiendo p = 0.008 ( pmin.< 0.008 2 pmix. )

e o £Y L go0s 4a200
g = p —m- - 0.008 -HEL - 0978

de la grdfica de momentos de secciones rectangulares
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Mu

——— = .0.178 ; 1luego
Fr bd® f'c 9
d = Mu - 151,000
Fr (100) (170) {0.178) 0.9 x 100 x 170 x 0.178
d = “/ 55.45 =7.45 cms ; de donde

h = 7.45 + 2.5 = 10 cms.
AJUSTE DEL ACERO.
d = 7.45 cm
y . 151,000 01778
Fr bd® f'c 0.9 x 100 x 7.45% x 170
q = 0.196
. fc 0.196 x 170 x 100 x 7.45
hs = 9 F bd = 4,200

ce L . 100as _ 100 x 0.71
Separacién : s = As 5.91
50 cm

12.01 cm <

3.5 h = 35 cm

= §,91 cm2/m,

12,01
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usense. varillas # 3 @ 12 cms.

REFUERZO TRANSVERSAL.

As _ 985 x 10 .
* 7200 x 10 - 0-0213 em2/cm = 2,13 cm2/m

s#3 = 109X0TL - 3333 m<35h = 35 com

de donde (sense vs # 3 (2 30 cms.

ARMADO

Vs #3 @ 30 cm

4/

6 G 00 G0 G G0 0 000 0 0=
i

e
Va #3&@ 12 cms

FiG. 3.1.6
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REVISION DEL ESFUERZO CORTANTE.

L = 3.40 +0.10 = 3.5m

Vu = Wul/2 = 1.724 ton

vee = L83 1724 - 16 ton
1,600 _ 2

Vn m = 2.15 Kgim

SVn = 2,15 Kokmd < 5.66 kg/em®

3.1.3 DISERO DE TRABES.

E1 problema de dimensionamiento por flexién puede plantear
se en distintas formas. Cuando no existe ninguna limitacién -
particular, el proyectista tiene libertad completa para fijar -
las caracteristicas de la seccidn, en lo que se refiere tanto a
las dimensiones del concreto como a la cantidad de acero. Tam-
bién puede seleccionar libremente las caracterf{sticas del con--
creto y del acero. Evidentemente existe en cada caso un nimero
infinito de soluciones técnicamente correctas. La eleccidn de
una solucidn depende de consideraciones econdmicas y constructi
vas, que pueden ser muy variables segin las circunstancias de -
cada caso.

Peralte minimo

Lo mismo que para las losas, es usual recomendar peraltes-
minimos a partir de los cuales se puede prescindir de cdlculos-
de deflexiones.



Refuerzo principal.

Las recomendaciones sobre cuantias miximas y minimas admisi
bles son semejantes a las expuestas para losas. Es secciones -
con poco espacio disponible el refuerzo puede colocarse en mds -
de un lecho o agruparse en haces hasta de cuatro varillas. En -
caso de agruparse varillas en esta forma deben respetarse las re
comendaciones que suelen dar los Reglamentos.

En los disefios de trabes mostrados en los renglones siguien-
tes se considera la determinacidn del acero cuando estan fijas -
las dimensiones de la seccidn, se conocen los elementos mecdnicos
y las resistencias de los materiales.

FORMAS DE DISERO.

Si se obsérva l1a evaluacidn que nos da el momento Ultimo re-
sistente:

Mu = 0.9 As fy (d-a/2) =-eceanea wreercsemcaesaca (1)
. As _fy
donde a = GTgE¢icp (2)

se 1lega a la conclusidn que para proporcionar el acero de refuer-
zo a una seccidn de concreto determinada, conociendo el momento G}
timo actuante, es necesario proceder por tanteos.

Para evitar resolver el problemas por tanteos, se sustituye -
la ecuacién { 2 ) en la ecuacidén ( 1) y se despeja As.

Nl

As = 0.854< ba -)f (0.85 £€pa) 2. 1888 L bm
y fy fy
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Aparentemente se trata de una expresidn muy complicada, pero
si se sustituye en ella los valores de f'c y de fy, para las cali
dades de materiales deseadas, se tiene una expresién de la forma:

s = Abd - Jf(Abd) 2. BobMu

y si se dan valores a "b" y "d" se tiene:

as = p - P2 - g m

expresidn que permite obtener el valor de As cuando varia el valor
de Mu.

En la tabla 3.1.1, se encuentran tabulados los valores de
A, B, pminy pmdx para diferentes combinaciones de calidad de -
los materiales.

TABLA  3.1.1 VALORES DE A, B, Pmin Y Pmdx.

f'c 2 fy 2 A B
{KG KM“) {KG/CM7) Pmin Pmix

150 2,320 ]0.05496 | 0.00005262 0.00603 | 0.0253
150 4,200 10.03036 | 0.00001605 0.00333 | 0.0114
200 2,320 10.07328 }0.0000701 0.00603 { 0.0337
200 4,200 |0.04048 !0.00002141 0.00333 | 0.0152
250 4,200 |(0.05060 ;0.00002676 0.00533 | 0.0189
300 4,200 {0.06071 | 0.00003211 0.00333 | 0.0224




3.1.3.1 DISERD DE TRABE EJES 2 Y 3, ler. NIVEL.

125' '3.4'3.4|3.4l3.4|3.4‘3.4|

L B R Ty
Mo o o et e =
[y 4 RIS DS S S

o
[
4

DISENO POR MOMENTO FLEXIONANIE,

a)  CONSTANTES.

f'c =. 250 Kg/cm2 fy = 4,200 Kg/cm2
b = 25 ¢cm h = 60 cm
d = 5] cm pmin = 0.00533
pmix = 0.0189 A = 0.,05060
B = 0.00002676
FORMULAS.
As min = pmin bd As mdx = pmdx bd

As = A bd --l/(Abd)z-» B b Mu

G e o e e ]

T e e . e o »1
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MOMENTOS FLEXTONANTES.

Para el disedo de la trabe a 10 largo de su eje longitudinal,
nos valemos de la tabla 3.2.2, donde se muestran 1os MOMENTOS de -
FLEXION en cada uno de Jos ejes perpendiculares a la trabe en estu

dio, asi como, en el centro de cada uno de los claros de la misma-
trabe.

Mu As
LOCALIZACION TON-M (cm)
8 {+) 10.2 7.6
69)] 10.78 7.6
g-C +) 1,95 1.6
c +) 6.20 7.6
-} 11.00 7.6
) 1.30 7.6
R (+) 6.60 7.6
(-} 10.8 1.6
D-E 2.2 7.6
£ {+) 4.50 7.6
(-) 8.20 1.6
CONSTANTES.
As min = 0,00533 x25x5 = 7.6 cme
As mdx = 0,0189 x 25 x 57 = 26.9 cm2
A bd = 0.05060 x 25 x 57 = 72.105
(A bd )2 = {72.105)% = 5199.131
Bb = 0.00002676 x 25 = 0.0006675
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CALCULOS.

Area de acero para el punto B

As = 72,105 - ~/5,199.131 - 0.0006675 x 1'020,000 = 4.8 cm2

2 2

4.88 cme=< As min .. AsB = 7.6 cm

Area de acero para el punto C,

As = 72,105 -+f5,199.131 - 0.0006675 x 1'100,000 = 5.28 cm2

5.28 m2 < As min ‘. Asc = 7.6 cm2.

CONCLUSIONES.

Si observamos que el Momento de Flexidn Mdximo, a 1o largo -
del eje longitudinal de la trabe en estudio, es el que actuya en el
punto €, y el drea de acero obtenida para ese mismo punto, es me--
nor que la drea de acero minima obtenida por especificacién, tene-
mos que disefar todo el elemento con 7.6 cm2 de drea de acero.

De donde:
usando 4 Vs # 5 tenemos:

4xas#5 = 4x1.99 = 7.96 cm2==7.6 cm2

b) DISERD POR FUERZA CORTANTE
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CONSTANTES.
f'e = 250 Kg/cm2 fy = 4,200 Kg/em2
b = 25 cm h = 60 cm
d = 57 cm [ = (.85
FORMULAS
Ve = 0.5 @ bd yf'c

Yu lim = 2.1 9 bd ¢f'c

Vi = Vu - Vc

FUERZAS CORTANTES.

Las FUERZAS CORTANTES que actdan a lo largo de la trabe se
muestran en Ja tabla 3.1.3

LOCALIZA Vu (ton}{ S (cm)

B (+) | 10,8001 28
€ (=) | 12.3 28
C {+ 7.8 28
b (-3 1 7.4 78
0 (+) 10.0 28
E (-) | 10.0 28
E_(+) | 10.0 28
F -} 10.0 28
F(* 7.4 28
8 (- 7.8 %8
& (x) | 12.3 78
R (-7 1 10.8 78
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CALCULOS.
Cortante mdximo que puede tomar la seccidn:

para Vu = 10.8 ton.

Vu 1im = 2.1 x 0.85 x 25 x 57 x 250 = 40,218.2 Kg.

Cortante que toma el concreto.

Ve = 0.5 x0.85 x25 x57 «x V?BU' = 9,574.2 KG.
Ve = 9574.2 Kg.

Cortante que debe tomar el acero.

Vi = 10,800 - 9,574.2 = 1,225.8 Kg.
Vi £ Vu limite

por lo que la seccidn si es apta para tomar cortante méximo.

Separacidn de estribos.

s= Avfyd ® _ 2x0.49 x 4,200 x 57 x 0.85
Tu 1,225.8 162 cm,
obteniendo el valor 1imite intermedio.
Vum = P bd yf'c = 0.85x25 x 57 x [f250 = 18,475.6 Kg.

como V'u &Vum tenemos que:
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Sméx = 47.04 cm
Scale = 162.00 cm

S
0.5d =28.5 cm (rige)
60 cm
s . AV fy . 2.x0.49 x 4,200 _
Smix 3.5 b 3T x 3 47.04 cm
para Yu = 12.3 ton.

V'u = 12,300 - 9,574.2 = 2,725.8 Kgs.

. 199,420.2 |
S cale = --—2—;2—5%—— 73.16 cm.
Conclusiones,

Como se observa, la Fuerza Cortante de 12.3 ton que tenemos-
en el punto C es la mayor de todas las acciones cortantes que ac-
tian a 1o largo del eje longitudinal de la trabe en estudio, en -
ese punto se tiene una separacién calculada de 73.16 cm por 1o -
que rige la separacidn de especificacidn de 28.5 cm en toda la -
trabe,

3.1.4 DISERD DE COLUMNAS.

Como se dijo en el Capitulo II, las columnas son elgnentos
estructurales que soportan momentos de flexidn y cargas axiales -
actuando en un mismo tiempo.

Para ilustrar el efecto de la accifn combinada de la carga-
axial y del momento flexionante considérese la viga en cantilever



102

mostirada en la Fig. 3.1.8 en 1a que actda una fuerza inclinada F.

F16. 3.1.8
F ju

PN N
I I~
1 N
1 [~
N

et ~ (a)
- - —

(b) (e) 9 (e) (f)

Esta carga se puede descomponer en una fuerza flexionante -
transversal Q, y una fuerza axial de tensién P,

Para determinar los esfuerzos producidos en la viga por es
tas fuerzas es necesario distinguir entre dos posibilidades.

a) La viga puede ser de longitud corta en relacidn con su
altura, por lo que resulta relativamente rigida a la flexi6n, En
este caso las deformaciones por flexidn seradn pequefias y sélo pro.
ducirdn un cambio insignificante en la 1inea de accién de la fuer
2a axial, P. Para estos casos los esfuerzos debidos a Py a Q -
se calcu]an independientemente y luego se superponen.

b) La viga puede ser relativamente delgada y flexible, en
cuyo caso 1as deformaciones por flexién pueden ser suficientemen-
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te grandes para producir un cambio en 1a linea de accifn de la -
carga axial P. Esta fuerza producird entonces momentos flexionan
tes adicionales en la viga que hacen que la superposicién de Tos-
efectos de la carga axial y del momento flexionante, calculados -
en forma independiente, no sea vilida,

EFECTOS DE ESBELTEZ.

Los efectos resultantes en una seccidn recta de la viga de
la Fig. 3.1.8.a, situada a una distancia X del extremo libre se ~
obtiene superponiendo los esfuerzos axiales debidos a P y los de-
flexin debidos a Q. Estas distribuciones de esfuerzos se mues--
tran separadamente en la Fig. 3.1.8.b y 3.1.8.e respectivamente.
Los esfuerzos finales, indicados en la Fig. 3.1.8.d se hallan con
1a siguiente ecuacifn:

fegmtT ¥ (1)

donde P es la carga axial y M el momento flexionante en 12 sec-
cidn co?siderada. Para la viga cantilever mostrada se tiene que
M=0Q (x).

Obsérvese que para 1a viga de la Fig. 3.1.8.a, la carga -
axial es de tensidn por lo tanto, y de acuerdo con la convencidn
de signos escogida, los esfuerzos que originan serdn positivos -
Fig. 3.1.8.b, por otra parte el momento flexionante producido -
por carga Q también serd positivo por lo que originard esfuerzos
de compresidn, negativos, en la parte superior de 1a seccion y -
de tensién, positivos, en la parte inferior de la misma, Fig. -
3.1.8.c.
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La distribucién final de esfuerzos dependerd de la suma al-
gebraica de los términos de 1a ecuacién. La distribucién puede -
ser tal que toda 1a secciGn esté en tensidn como se muestra en la
Fig. 3.1.8.d; o puede ser dicha distribucidn triangular, Fig. -
3.1.8.e3 0 b1en 1a seccifn puede estar una parte en tensiény -
otra en comprensign, Fig, 3.1.8.f. En todos los casos de flexidn
y carga axial combinadas es claro que el eje neutro de la seccidn
recta ( es deC1r 1a linea de esfuerzo cero ) ya_no pasa por el -
centroide, y aiin puede quedar fuera de la seccidn.

DETERMINACION DE DIAGRAMAS DE ESFUERZOS EN FLEXION
BIAXIAL Y FUERZA NORMAL COMBINADAS.

Un caso especial de interés pridctico que se presenta en las
columnas ocurre cuando en un elemento estructural actia una fuer-
za paralela a su eje longitudinal pero fuera de los ejes principa
les de la seccidn, Fig. 3.1.9.a.

FIG.  3.1.9 FLEXION BIAXIAL CON CARGAS AXIALES.
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La accidn de la fuerza excéntrica es equivalente a la de
una fuerza axial P que pasa por el centroide de la seccidn y a
un momento flexionante Pe, Fig. 3.1.9.b.

Cuando la fuerza P no estd aplicada sobre uno de los -
ejes principales de la seccidn transversal, habrd flexidn simul
tinea con respecto a ambos ejes principales. Representando l1as
coordenadas del punto de aplicacidn P por e, ¥ e Fig. 3.1.9.

b, se ve que los momentos flexionantes respecto a ’Ios ejesy vy

Z son numéricamente iguales a M = PeZ y F'lz Pe.y .

Si el material del elemento tiene un comportamiento elds-
tico y las deflexiones originadas por la flexion no son signifi
cativas los esfuerzos normales, f. originados por la carga --
axial y 1a flexién alrededor de los dos ejes de simetria podrdn
calcularse con 1a expresifn:

donde Iy e Iz son los momentos de inercia respecto a los -
ejes y y 2z respectivamente,

La carga axial P sera positiva si es de tensidn y negati
va cuando es de compresidn; Yos momentos My M, son posi-

tivos cuando originen tensiones en las zonas donde 2y ¥ -
respectivamente, sean positivos, y negativos en caso  contrario
Fig., 3.1.10.
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- FIG, 3.1,10 CONVENCION DE SIGNOS PARA CARGAS Y MOMENTOS

\
\
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Dado a que el eje neutro representa el lugar geométrico
donde los esfuerzos normales son nulos, la posicién del mismo
podrd encontrarse igualando a cero la ecuacién,

M
P 4
+ z o+ = 0 3)

Como podrd observarse esta ecuacifn representa una rec
ta que no pasa por el origen y que podrd cortar o no la sec
cidn transversal, lo que dependerd de la forma de ésta y de
1a posicidn y magnitud de la carga axial P. Llas coordenadas
en el origen del eje neutro, o sea, 10s puntos en que el eje
neutro intercepta a los ejes coordenados "y' y "z" se hallan
haciendo z y y, respectivamente iguales a cero en la ecua-
cién (3)7y despejando la coordenada no anulada. NGtese que
el eje neutro pasa por el cuadrante opuesto al que se encuen
tra aplicada la carga y que si la excentricidad e se reduce,
el eje neutro se alejard del centroide, y si e aumenta dicho
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eje se acercard al mismo,Fig. 3.1.11,
FIG. 3.1.11 FUERZA AXIAL EXCENTRICA QUE PRODUCE FLEXION COX
RESPECTD A AMBOS EJES PRINCIPALES.
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3.1.4.1  DISERO DE LA COLUMNA B-2 3er, NIVEL,
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FUERZAS

INTERNAS DE DISERO.

Direccifn X

Extremo inferior
Pu = 34,255 tn
(C.M. + C.V.) Mu = 0,125 tn-m
(C.A.) Mu = 3,120 tn-m
Direccidn Y
Pu = 34,255 tn
(CM, + C.V.) Mu = 1,340 tn
(C.A.) Mu = 5,890 tn
Materiales.
f'c = 250 kg/cm2
Constantes:
f*¢ = 0.80 f'c = 0,80 x 250
f'c¢ = 0.85 f*¢ = 0.85 x 200
f 4,200 _
fie = g = 270
Ac = 40 x 25 = 1,000 cm2
Ac f"c = 1000 x 170 = 170 tn

L}

Extremo superior,
Mu = 0,125 tn-m
Mu = 4,680 tn-m
Mu = 1.34 tn-m
Mu = 8,83 tn-m
fy = 4,200 kg/cm2

200
170

kg/am2
kg /cm2
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EFECTOS DE ESBELTEZ

Direccién X - X

a) Por movimiento general.

Revision para ver si se pueden despreciar los efectos de
esbeltez.

Se pueden despreciar si : H! . _
— 422 ; H = 250cm

Nudo superior Y= légl_ggl_fi% = %%g-o- = 0.157

= K = 1,1 {( de tablas )

Mudo inferior W= 1_622;3%.6& - ,35%5 = 0.157

H' = KH =1,1x 250

]
~
~
(3]
[s}
El

= yr 36,60 cm

r = 03h=03x2 = 7.5

36.60=22

Por 1o tanto:

Se consideran efectos de esbeltez en esa direccidn.
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FACTOR DE AMPLIFICACION.

Fa = —3i— =10
1 - SPu
=Pc

EPu = (4x23.051) + (4x33.542) + (4x33,672) + (2x35,862) +
(2x34.255) + (2x50.29 ) + (2x47.37 )} + (2x46,374) +
(2x47.262) + (2x48.225) + (2x34.857)

JPu = 92.204+134,168+134,688+71,724+68.51+100.58+94.74+92,748+
94,524+96,45+69.71,

JPu = 1,050.046 tn.

CALCULO DE LA Pc ( CARGA CRITICA ).

columnas ejes 2y 3 + CG.

. o+ 170 340
Nudo superior ¥ = - ; 3,280

= 0.080.
K = 1.05

Nudo inferior = ¥ = M3n T 10r < g% = 0.080

H' = 1,05 x 250 = 262.5



1

pe = 088 TIZEl _ _0.85x3.1816%x32.780x10° _ 274.99807x10% _
)2 (262,572 68,906.25

= 0.0039909x108 = 399,090 Kg = 399.09 ton.

Ec = 158,114.00 Kg/cm2

Ec lg = 158,114x52,083 = 82.350515x10°
3

lg = _40x25° _ 52,083 cm4

12 ,

. 003 .
o= 5 0.0049
8

gr - 8238050, 4, . 35780 x 108

1+ 0.0049

columnas B y H (EJES 2y 3)
Pe = 377.07

columnas C y G (EJES 1y 4)

¢ 2
085 x ™ x EI
Pc L

_ 210+ 210 . 420
¥sup = oo5vi,790 * 3580 - Ol

K =1.05 H' = 250x1.05 = 262.5

Yinf < 210 + 210 | 420

;790+1,790 - 3580 - 01

8
_ 0.85 x {3.1416)2 X 41.039992 x 10~ _
Pc = 1262.5) 499.65 ton.
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columnas B yH EJES 1Y 4

Pc = 464.180 ton.

ZPc = 399.090 x 10 + 4 x 377.070 + 10 x 499.65 + 4 x 464.180 =
SPc = 3990.90 + 1,508.28 + 4,996.5 + 1,856.72 = 12,352.4 ton.
fa = L >0
1050046 .
12,352,400

- 1
Fa = —3 47085 1.092

Direccion Y - ¥
a) Por movimiento general
Revisidn de H'/r > 22
H = 250 r = 0.3x40 = 12

_ 860 . 860 _
Yswp = ygp v 73007 - 3os60 - 024
H' = 1.16 x 250 = 290
H 290 i
- 12 24.16 No se considera

Dimensionamiento (en el extremo superior, por ser ah{ mayores --
los momentos por CHM + CV + CA)
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1
n

y 1.25

€ax. = 0.05x40 = 2.00

Efectos gravitacionales : Pu = 34.255 tons, éa = 0.05x25

En la direccidn "X" Mux =0.125 '+ Pu et 0.125 + 34.255x0.,02 =
= 0.8} ton - m

En la direccidn “v* Muy= 1.34 + 34,255 x 0.0125 = 1.77 ton - m

(EFECTOS DEL COMPONENTE X DEL SISMO Pu)

Dimensionamiento considerando 1a flexocompresidn principal en 1a
direccidn “X*

Pu = 34.255 ton.

Mx = 0.81 +4.68 = 5.49 ton - m .", Mcx= FaMx= 1.092x5.49 = 6.00 ton-u:

My = 1.77 +0.3 x 8.83 = 4.419 ton - m ,", "cy= 4.419 ton - m

En resumen, la columna se dimensionara’ en f}excompresidn biaxial con -
los datos siguientes, y despues se revisara en la direccién “Y"
es= 6.00/34.255 = 0.175 m.

Pu = 34.255 ton,
ey = 4.419/34.255 = 0.13 m.
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Aplicacién por tanteos

Primer tanteo.supoﬁgase p= b.01; As= pbh = 0.01x25x40=10 cm2

Pro = Fr Ac f'c + As fy = 0.85 (170 + 10 x 4.2) = 180.2 ton.

Para calcular Prx "y" Pry supdngase el refuerzo distribuido en
la periferia y d/h = 0,95

q = pfy s f’ =0.01 x 24.70 = 0.247; ex/h\=17'5/25 =0.70

De ta fig. 9 de las ayudas de disefo (401 Instituto de Ingenierfh)
K = 0.27 {compresidn)

Prx =KFrbhf'c=0.27 x 0.85 x 25 x 40 x 0.170 = 39,015 ton.
ey/hy = 13/40 = 0.325 ; K = 0.55

Pry = 0.55 x 0.85 x 25 x 40 x 0.170 = 79.47

. 1 1. 141 -1
Pro= bt EE 1503 = (0.025 + 0.0126 - 0.00555)

Pr = 003%E 30.62 tons. <« 34,255 tons. No pasa

Segundo tanteo
p = 0.015; As = 0.015 x 25 x 40 = 15 cm2.

Pro = 0.85 (170 + 15 x 4.2} = 198.05 ton.

-]
“

0.015 x 24.70 = 0.3705 ; ex/hx= 0.70



15 .

K = 0.35 ; Prx=0.35x 0.85 x 25 x 40 x 0.170 = 50.57
ey/hy = 0.325 f K = 0.68
Pry = -————————79‘4;’)';50‘68 = 98.25 tons.
Pr * GIOTOTGOTOUO0S T GTozaT - 0-48 toms.
40.48 ton. = 34.255 ton,
Se acepta' p= As= 15 cm2

Revisién con 1a flexocompresién principal en la direccidn ¥

Pu

34.255 + 0 + 0

Mzy = 1.77 + 8.83 = 10.60 ton - m. ; Mzy = 10.60 ton - m

Mzx = 0.81 + 0.3 x 4.68 = 2.21 ton - m.

Mzx = 1,092 x 2.21 = 2.41 ton - m.

En resumen 1a columna se revisrd con los datos siguientes:

2.41

Pu=34.255 tons. &= 3595

=0.07 m.

o= 10.60
Y™ 34.255

= 0.31 m.

LN
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Suponiendo p = 0.01
As=25 x 40 x 0.01 = 10 cm2.

Pro= Fr Ac F'c + As fy‘ = 0.85 (170+10x4.2) = 180.20 ton.

d/h = 0.95 ;q = p fy/f'c = 0.01 x 24.70 = 0.247;

S s K=
e, /h= 55 = 0.28: K =10.68

Prx=K Frbh f'c = 0.68 x 0.85 x 25 x 40 x 0,170 = 98.26 tons.

e /h = —5—=0.78: K = 0.23

Pry =KFrbhf'c=0.23 x 0.85 x 25 x 40 x 0.17 = 33.24 tons.

_ U N i a1,
Pro= (sgo6* 5328 ~Taozo) - (0-01 +0.03 - 0.01) "= 5

= 33,33 tons.

33.33 * 34.255 Por Yo tanto rige el disefio en 1a direccidn X

Entonces usar 8 Vs # 6



REVISION POR CORTANTE

‘P=34.255 ton.
Ll M=10.17

—
M=10.17 ton-n

P, N Y VEN(TON)

WEN (TON-[M)

ACOT. EN (M
M= 7.23 ton-n

1;;%24'255 N=34.255 M=7.23 V=6.96

{ton) (ton-m) {ton)
Revisidn para ver se se admite la seccidn de 25.00x40.00 cm.

AN
IR

Vu £25 Frbd [ffic ; Vy méx = 6.96 ton.
= 2.5 x 0.80 x 25 x 37 x /200 = 26.16 ton.

Vu 26.16 ton.

v, =V, max.

Se admite 1a seccidn de 25.00 x 40.00. Separacidn de estribos
del # 3 con fy= 4,200 Kg/cm2

Vep = Frbd (0.20 + 30 p) ffc
Ver = 0.80 (25) (37) (0.20 + 30 x 0.055) 1/200
V.. = 19.36 ton.

cr
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No se requieren estribos, sélo se armard por especificacidn,

- 4
s 5 72

_ 37
s = 72
s = 18.50

Usar E # 3 @ 18 cms.
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3.2 DISERO DE LA SUBESTRUCTURA

3.2.1 ASENTAMIENTOS

Tenemos por el dato proporcionado para el calculo de las fuer
zas horizontales por sismo, que el total de carga desplantado a ni
vel del piso es de 1428.87 ton. ademas sumando el peso de la losa
de planta baja el cual es de 88.13 ton. se tiene que el peso total
de 1a superestructura es de 1,517.00 ton. Ahora se calculard el --
esfuerzo sobre el terreno a nivel de piso.

CARGA TOTAL = 1,517.00 ton. = 4.13 ton/m2
AREA EDIFICIO  367.2 ma.

Lacarga es determinada por cargas permanentes y cargas vi--
vas de intensidad mixima en 1a superestructura.

Otra accién a considerar como actuante sobre el terreno habrd
de ser la del peso de cimentacién, constituida por una reticula de
contratrabes, muros de contencién y losa de fondo desplantada a --
2.00 mts. de profundidau, también deberd considerarse el peso de -
los pilotes, de 0.40 m. de diametro y 20 mts. de profundidad, que
se encuentran dos en cada interseccién de contratrabes, salvo en -
las esquinas que solo existe uno,dando un total de 52 pilotes de -
esta manera.

Peso de contratrabes y.losa de fondo = 387.02 ton.

Peso de pilotes de concreto sumergidos entre 3.5 y 20 mts. -
de profundidad = 206.39 ton,

Una accién que se considera como favorable a la resistencia -
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del terreno, es precisamente, la descarga debido a la excavacién
que se realizard para alojar el sdtano, siendo ésta igual a:

2m x 1.5 ton/m3 = 3 ton/m2

Ahora se encontraran los estados 1imite de servicio con el -
fin de calcular los asentamientos o emersiones totales de la es--
tructura.

a) Primeramente se encontrard el nivel neutro {n.n),
que es la profundidad a partir de l1a cual comien-
za a existir friccidn positiva sobre el pilote, -
esto se realizard mediante 1a ecuacidn.

+

Q==Cp+ an_pp

Donde:

Q: Carga total tomada por la cabeza de los pilotes, calculada --
como la diferencia entre la carga total actuante sobre el ni-
vel de desplante y 1a descarga de compensacidn.

Cp: Capacidad de carga total por punta de los pilotes con factor
de resitencia unitario.

+

an-

LFriccidn positiva total que puede desarrollarse entre la --
pp'punta de los pilotes y el nivel nn con factor de resiten---
cia unitario

E1 valor del segundo miembro debe de ser el minimo de los va-
lores obtenidos en los siguientes casos.

- Pilotes individuales

- conjunto de todos los pilotes
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- Grupo de pilotes

En el caso de la cimentacidén que nos ocupa el valor minimo
es el obtenido de considerar pilotes individuales para lo cual:

Cp= N (cN'c) Fr + Pr Ap
Donde:
Cp: Capacidad por punta, en ton.
Ap: Area transversal de la pila o del pilote en m2.

Pv: Presion vertical total debida al peso del suelo, a la pro--
fundidad de desplante de los pilotes, en ton/m2.

Pv: Presidn vertical efectiva a 1a misma profundidad, en ton/m2,
c:  Cohesidn, en ton/m2.

N'c: Coeficiente de capacidad de carga definido en la tabla 1 o -
estimado a partir de una prueba de penetracidn.

Fr: Factor de resistencia igual a 1.00

Asi:
Cp= 52 [{1.12x9) 1 + 13.5] 0.126=
Cp= 154.50 ton.
Luego:
F¥ o = q-Cp
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Donde:
Q=(4.13X20.40X18) + 387.02 + 206.39 - ({3x20.40X18)
Q= 964.276 ton.

+ _ -

an-pp— 964.276 - 154.50 = 809.78 ton.

OBTENCION DEL nn

Carga por metro lineal de pilote considerando la adherencia
fa= 1.12 ton/m2.

Carga x ml pilote= (3.1416x0.40x1) X 1.12= 1.258 ton/mi de
pilote.

La carga tomada por cada metro del conjunto de Tos 52 pilo -
tes es:

1.258 X 52 = 65.41 ton/ml

De donde el eje neutro se localiza a:

80978 . 15 3 m.
65.41

nn = 20,00 -12.38 = 7.62 = 8 m de profundidad.
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3.2.1.1 CALCULO DE ASENTAMIENTOS

Se divide el estrato en el que actda la friccidn positiva y
se considera aplicada al nivel medio de cada tramo i una presidn
uniforme pi en toda el drea piloteada y al nivel de la punta de
los pilotes una presién uniforme Pp en donde:

+

Py T
4

Donde:

Fi*: Friccion positiva en el tramo i del conjunto de pilotes
I: Coeficiente de la tabla 1 anexa.

A:  drea piloteada

- Se calculan los incrementos de esfuerzo vertical abajo
del nivel de aplicacidn de cada carga mediante la soly
cién de Boussinesg.

Se consideran aplicadas a las mismas elevaciones que las car
gas anteriores, descargas uniformes de valor di al nivel me-
dio de cada tramo del conjunto de pilotes y de valor dp al -
nivel de las puntas en que:

d; . Fit (1-1)
A

dy . Lo (1-1)
A
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- Se determinan los decrementos de esfuerzo vertical ---
arriba de los niveles de aplicacidn de las descargas -
anteriores suponiendo que se distribuyen hacia arriba
seglin 1a solucién de Boussinesq. .

- Se cdlculan los incrementos netos de esfuerzo vertical
como ta suma algebraica de incrementos debidos a las -
cargas de los distintos tramos en que se dividid la --
zona de friccidn positiva y a l1a carga por punta,

Los cilculos realizados de acuerdo con el procedimien-
to anterior se presentan en las tablas 2 a 6 anexas.

De las cuales podemos concluir que Jos hundimientos se en---
cuentran dentro de los 1imites mdximos para movimientos en -
Ja cimentacién que indican como valor medic en el predio --
30 cm,



" donde

z

profundidad del plano de aplicacién de la carga medida desde la superficie

TABLA 1

VALORES DE |

Z

£ i

0 1.00

1 0.70

2 0.56

3 0.54
0.50

r=,/—,ﬁ,— radio equivalente del drea cargada
TABLA 2. CALCULO DE LAS PRESIONES

PROF | Zm JLONGITUD | AOKERENCIA | Fi* [Fi*/a | z | | P d
TRAMO r (+) (-)
{m) {m) {m) (ton/m2) | (ton) [ton/m2) { ton/m2)}{ ton/m2)]

1 {8-12|10.0 4 112 |292.74 | o.80 |0.93] 0.72{ 0.58 | 0.22
2 f12-16 140 4 1.12  |e92.74 | 0.80 [1.30{ 0.68| 0.53 | 0.22
3 fi6-20 |18.0 3 1.12 {29274 | 0.80 [1.66] 0.61] 0.4 | 0.31
7.0 1.60 | 0.80
PUNTA | 20.00 | 20.0 154.50 | 0.42 |1.85] 0.58) 0.24 | 0.18
2.82 1.84 | 0.98

10.81

621
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TABLA 3 INCREMENTO DE ESFUERZOS VERTICALES EN EL CENTRO DEL CLARG LARGO

m CAKGA z z' _%_ X I, z

TRAMD (m) {{ton/m2) ] (m) | (m) ' %2 {ton-m2) .

1 10.0 |+ 0.58 {10.0 0.0 L ol 0.50 + 0.18

- 0.22 [14.0 4.0 { 2,25 4.50 0.48 + 0.28
18.0 8.0 | 1.27 2.24 0.43 + 0.26

20.0 | 10.0 ] 1.02 | 1.8 9.40 + 0.23
27 gty 0.53 |10.01- 4.0 | 2.55 | 4.50 0.48 - 0.13

- 0,27 {14.0 0.0 o~ oL 0.50 +  0.13
18.0 4.0 } 2.25 4.50 .48 +  0.25

20.0 6.0 | 1.70 3.00 0.47 + 0.25

3 18.0 |+ 0.49 {10.0}- 8.0 1.28 2.25 0.44 - 0.14
- 0.31 |[14.0 (- 4.0 | 2.55 4.5 0.48 - 0.5
18.0 0.0} =< [ 0.50 + 0.09

20.0 2.0 | 5.1 $.00 0.50 + 0.25

PUNTA | 20.0 |+ 0.24 }10.0 |-10.0 j L.02 1.8 0.40 - 0.07
- V.18 {14.0 |- 6.0 | 1.70 3.00 0.47 - 0.08
18.0 §- 2.0 5.1 9.00 0.50 - 0.09

20.0 0.0 =< o 0.50 + 0.03

TOTALES | 10.0 T o6
14.0 ~ R e + 0.18
18.0 Ao + 0.5

20.0 R T e + 076
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TABLA 4 INCREMENTOS DE ESFUERZ0S VERTICALES ENEL CENTRO DEL AREA

Tramo | Im Carga | 2z z x|y o Aoz

{m) | (ton/m2}{ (m) { (m) 77 z' 7} (ton/m2)

1 10.0 (+ 0.58 10.0} 0.0 o o< 11,0000 + 0.3

- 0.22 14.0; 4.0 2.55 | 2.25 10,9532 +  0.8¢
18.0¢ 8.0 1.27 }1.125[0.7752 + 0.45

20.0110.0 11.02 | 0.9 0.6736 + 0.39

2 14,0 |+ 0.53 10.0(-4.0 2.55 | 2.25 |0.9532 - 0.26
- 0.7 14.0{ 0.0 o< o< }1.0000 + 0.26

18.0) 4.0 2.55 { 2.25 {0.9532 + 0.5
20.0} 6.0 1.70 | 1.50 | 4.0000 + 0,47

3 18.0 |+ 0.49 10.0;-8.0 1.27 ] 1.1250.,7752 - 0,24
- 0.31 14.0]-4.0 2.55 | 2.25 }0.9532 - 0.30

18.0} 0.0 o o< | 0.2500 +  0.18

20.0] 2.0 5.1 4.5 0.9930 +  0.48

PUNTA |20.0 (+ O.24 10.0}-100 1.02 | 0.9 0.6736 - 0.12
- 0.18 14.01-6.0 1.70 | 1.50 [ 0.8776 - 0.16
18.0¢-2.0 5.1 4.5 0.9930 - 0,18

20.0] 0.0 o ol 2.5000 + 0,06

TOTALES {10.0 - 0.26
14.0 +  0.3%
18.0 + 0,96

20.0 + L.40
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TABLA 5 [NCREMENTO DE ESFUERZOS VERTICALES EN LA ESQUINA

m CARGA z z X A

R o) [ ] m | & | T (towm)

1 10.0 |+ 0.58 {10.0 0.0 L. < 0.2500 + 0.09

- 0.22 |l4.0 4.0 [ 5.1 4.5

o

.2483 + 0.14

18,0 8.0 (2.55 2.25

o

.2383 +  0.15

20.0 | 10.0 | 2.04 1.8 0.2299 + 0.13

2 14.0 |+ 0.53 ]10.0 |- 4.0 | 5.1 4.5 0.2483 - 0.07
- 0,27 {14.0 0.0 | < < 0.2500 + 0.66
18.0 4.0 | 5.1 4.5 0.2483 + 0.3

20.0 6.0 | 3.4 3.0 0.2447 + 0.14

3 18.00 {+ 0.49 [10.0 }- 8.0 }2.55 | 2.25 { 0.2383 | - 0.07
- 0.31 |14.0 |- 4.0 | 5.1 4.5 0.2483 | - 0.08
18.00| 0.0 |} =& o 0.2500 + 0.04

20.0 2.0 {10.2 9.0 0.2498 + 0.12

PUNTA |20.0 [+ 0.24 [10.0 |-10.0 | 2.04 | 1.8 | 0.2299 { - 0.04
- 0.18 [18.0 |- 6.0 {3.4 [3.0 | 0.2447 | - 0.04

18.0 |- 2.0 J10.2 | 9.0 | 0.2498 | - 0.05

20.0{ 0.0 | |« 0.2500 | + 0.01

TOTALES |10.0 - 0.09
14.0 0.08

18.0 0.727

20.0 " 0.40
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z H P Ap P Ae |l+e An
Punto o
(m} {{m) | (ton/m2) | (ton/m2) (ton/m2) (em)
10 4 6.0 - 0.26 5.74 0.06 7.2 |- 3.3
CENTRO
14 4 6.5 + 0.35 6.85 0.10 5.90 6.80
DEL
18 4 7.2 + 0.96 8.16 0.20 10,90 7.33
ARER
20 4 8.0 + 1.40 9.40 0.38 10.90 | 13.94
T0TAL [ 24,77
10 4 €.0 - 0.16 5.84 0.05 1.2 |- 2.77
CENTRO
14 4 6.5 + 0.18 6.68 0.08 5.90 5.42
CLARD
18 4 7.2 + 0.51 7.7 0.15 10.90 5.5
LARGO
20 4 8.0 + 0.76 8.76 0.23 10.90 8.44
TOTAL |} 16.59
10 4 6.0 - 0.09 5,91 0.03 7.2 - 1.67
. 14 4 6.5 + 0.0 6. . . .
£SqUINA 0.08 58 0.05 5 90< 3.39
18 4 7.2 + 0.27 7.47 0.10 10.90 3.66
20 |4 8.0 + 0.40 8.40 [0.12 | 10.90 | _4.40
TOTAL 9.78
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3.2.2 CAPACIDAD DE CARGA

Debe cumplirse la desigualdad:

EQfc=R

Donde:

EQfc suma de las acciones a tomar en cuenta en la combinacién --
considerada, afectada de sus correspondientes factores de -
carga.

R Capacidad de carga de la cimentacidn.

La capacidad de carga R se considera igual al menor de los -
siguientes valores:

a) Suma de las capacidades de carga de los pilotes in-
dividuales.

b} La capacidad de carga de una pila o zapata de gecme
tria igual a la de la envolvente del conjunto de --
pilotes.

¢} la suma de las capacidades de carga de los diver--

sos grupos de pilotes en los que se pueda subdivi-
dir 1a cimentacion.

En los casos a) y ¢) se tomard en cuenta la capacjdad de car
ga de el suelo en el contacto con la losa de cimentacidn.

a) Revisién de pilotes individuales.
- CAPACIDAD POR FRICCION

La capacidad de carga de los pilotes se calcula con la -=---
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siguiente ecuacidn:

Cf= nAl f Fr

Donde:

Cf Capacidad de carga por friccién, en ton.
n Nimero de pilotes
Al Area Lateral media pilote igual a 25.16 m2
f Adherencia lateral media pilote - suelo igual a 1.12 ton/m2.
Fr  Factor de resistencia igual a 0.7
Cf = 52x25.16x1.12x0,7= 1025.72
CAPACIDAD DE LOSA DE CIMENTACION

La capacidad de carga del suelo en contacto con 1a losa de cimen-
tacidn se calcula con:

Cl=cNes Al Fr + Pv A

Donde:
€l Capacidad de la Tosa en ton.

c Cohesidn reducida (igual a 0.67x1.12=0,75 ton/m2)
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Al Area de la losa, descontando el drea que ocupan los pilotes
(20.40 x 18) - (0.126 x 52)= 360.65

Ncs Coeficiente de capacidad de carga igual a 5.35

Fr  Factor de resistencia igual a 0.7

Pv  Presidn vertical actuante a la profundidad de desplante por
peso propio del suelo igual a D =1,5x2= 3 ton/m2
Cl= (0.75 x 5.35 X 360.65 X 0.7) + {3x360.65)
C1= 1012.98 + 1081.95
Ci= 2094.93 ton.

La suma de las cargas de la superestructura y la cimenta --
cidén afectadas de un factor igual a 1.4

n

EQFz = 1.4 (4.13x20.4x18) + 387.02 + 206.39
BQFz = 2953.92

La iguildad a verificar queda:

2953.92«21025.72 + 2094.93
2953.92=23120.65

La presidn de contacto que deberd poder soportar la losa en
estas condiciones es de:

2953.92 - 1025.72 = 5.65 ton/m2
367.2
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Dato que servird como base de el disefio de 1a losa y contra
trabes de cimentacidn.
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3.2.3. ANALISIS DE (A SUBESTRUCTURA
3.2.3.1. ANALISIS DE CONTRATRABES

Para el andlisis de los elementos mecdnicos que actdan en las
contratrabes, se consideran como acciones externas, las areas tri-
butarias de carga provenientes de 1a losa de cimentacidn teniendo -
éstas el valor de 5.65 _ton/m2. asi, de esta forma, los elementos de
la subestructura estardn sujetos a las acciones internas que a con
tinuacidn se calculan.

CONTRATRABES EJES B Y H

La forma de cargar las contratrabes es similar a la forma de -
carga de las trabes de la estructura con la diferencia que aqui la-
carga es proporcionada por el suelo resistente y el sentido es de-
abajo hacia arriba. En la figura 3.2.3.1 podrd encontrarse el and_
élsis realizado mediante el método de Cross para las contratrabes -

yH

CONTRATRABES EJES C, D, E, FYG

En la figura 3.2.3.2 podrd encontrarse el andlisis y las grd-
ficas de cortante y momento que corresponden a éstos ejes.

CONTRATRABES EJES 1, 2, 3V 4

En las figuras 3.2.3.3 y 3.2.3.4 se encontraran los datos que -
arrojan los analisis de las contratrabes 1 y 4 (de borde} y 2 y 3 --
(1ntermed1a) respectivamente. Ya que los claros y las cargas son --
identicas se utiliza un método directo presentado unicamente las grd
ficas de cortante y de momento.
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3.2.3.2 ANALISIS DE LA LOSA DE CIMENTACION

) Para el andlisis de 1a losa de cimentacidn se tomard una fran~
ja de 1 m. de ancho a lo largo de ella misma, que deberd soportar 1a
fatiga encontrada en el inciso de capacidad de carga.

3.40, 3.40, 3,40 3.40, 3.40, 3.40
e e e ey s e

B C D E F G Hl
7.5 VX IHI LA A7 1#p
2
3.0
3
7.5
4

Los datos que se deducen de la anterior consideracién son los
siguientes: :

Carga por metro lineal de franja = 5.R5 ton,
Carga total en un claro de 3.40m, = Wl = 3,40 x 19,21 ton.
Carga en el apoyo = 9.61 ton,
19.21 x 3.4
Momento de empotramiento M = —_— 5.44 ton-m.

En la fig. 3.2.3.5 se muestran las graficas resultantes del --
anilisis anterior.
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(FIG. 3.2.3.1 ELEMENTOS MECANICOS CONTRATRABES EJES B Y H

1
w1=56,50 ton. wl=12,71 ton. wl=56,50 ton.
7.50 3.00 7.50

ls.o.__ 0.00) [ 0.28 0.12] [ 0.72]_ 0.28 { 0.00]
M.E. 1 35.3]] +35.31F 3.18 F’::‘l:lﬂ Ts.ﬁ} +35.31
H.D.+35.31 - 3213 + 32,13 -35.31
a0 6.0d - g-z:.xal 23,13]+ 9,@} 0.00
;_ 4,50 ! 0.0q+11.57 E.w}"ﬁ.oo + 4,50
H.D.+4.50 - 11,57 +11.57 -3.50
7a.0. ] _0.00 [-_323- 8.33) [+78,33]+ 3.24 [ 0.07
2a.1. |- 1.63 000+ 417 |- 4. 11 u [ + 1,62
M.D.+1.62 - 4.7 + ~1.62
3a.0, [ 000 = 117-73.00} {3 73. 6].?“] .09
[3a.7. |- 059 {_ood+1.50] (= L. 50 _0.00] (+10.59
H.D.+0.59 - 1.50 1.50 -0.59
4.0, | 000 T 044 -1.08

4a.7. |- 021

#.0.+0.2] - 0.54 -0.21
Sa.Qi an0 - 019- 0,39 | _0.0Q
52.1. |- 007 004+ 0.20 + 0.07]

M |- 42.30) + 2123-21.23 +42.30
R.Q 2 2829 5 428,
R.M. |+ %'? - 28 “g‘.g‘o" ozg.g
V.F 31.08 ?25.44 6,35 31.04

1
31.06

(M)

42.3C
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FIG. 3.2.3.2 ELEMENTOS MECANICOS CONTRATRABES EJES C,D,E,F Y G

-

A

wW1*113.00 ton.

w1425.42 ton,

w1=113.00 ton.

7.50 3.00 7.50
E.u. l Loa [o.00]
WE. 1-70.62 70.621- s.ge{ 6.3 7o.ezl k- 70.67]
K.0+70. 62 -64.26 164,26 =70.62
[12.0. ] 76.09] 5.00]- v 46 00 [ 0.00]
R | A A
H.0.49.00 -23.13 +23.13 5.0
[Z2p. ] 0.00] [ 1E55]* 6,48
2.1, |- 3.24] 0.00] + 8.34 |-_B833 0.00 b 3.28)
R.0.+3.24 - 8.33 +8.33 PR
60 - 2.33] - 6,00] [+ 6.00[+ 2.33 [ 0.00)
%ﬁ I~ 0.00 ‘a.oo! 107
H.0.+1.17 - 3.00 +3.00 PERY;
[-0.8a] - 2.16) {+_2.14+ 0.84) G.00]
4a.1.] -0.42 {_o.00l +1.08] [~ 1.0 0.00] ¥ 0.42
N.0.+0.42 - 1.08 + 1,08
L. 0.00 - 0,30/ - 0.78 0.00
53.1.[-_0.19] l o.oo - 039 __000] + 0.1
M.0.40.15 - 0.39 +0.39 .
62.0,] 0.0 - 041] - 0.28) {+ 028 + D1
W [-Ba. J 02, 46]-42.96 | [+32.05 -42.4__{
R.0. | 56.50 56.50( 12,71 | 12.71] 56.50
RM* 5.8 - 5.62] 0.00] 00 - 5.62
V.F. |+62.12 50,881 12.71] [ 12.71]_50.

84,60

3
42.46

42,46
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Fl6. 3,232 ELERENTSS MECANTCOS COMTRATRABES FJES 1Y 4
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6. 3,308 ZLEVENTTS VITANICOY CINVRRTSABES £S5 2 v )
5.3 6.5 1.39 16.33 16.39 16.35

7

;..

16.33 15,39 6.0




140

F1G. 3.2.3.5  ELEMENTOS “ECANICOS LOSA DF CIMENTASION
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3.2.4 DISENO DE CONTRATRABES DE CIMENTACION EJES B Y H

EN 1
HR=42.30 ton-m b= 25 h= 200 f'c= 250 kg/cm2
fy=4,200 kg/cm2

DISERO POR FLEXION
1 .75

—w~z00 - 378
2= 0.60 h= (0.60) (200) = 120
AREA DE ACERO NECESARIA
As = ——:%T?
As = 4—42%60%‘20_ = 8.39 cm2

Usar 5 varillas del # 5 (As=9.95)

CENTROIDE DEL REFUERZO

__2x20 _
—5—=8

>
[}

r= 5+8=13

n
o
a.

real = 200 - 13 = 187

REVISION DE ESFUERZOS DE APLASTAMIENTO EN EL APOYO

f apl. perm. = 0.50 f'c = 0.50 x 250 = 125 kg/cm2
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= 31.06 ton.

fapr. = 3L060 3 46 yg/cme

25x40

Se debe cumplir que: f ap1< f apl. perm.

31.06 <125

REVISION POR FUERZA CORTANTE

Relacidn de refuerzo por flexidn

2 As _ 9. 95
“bd - i5x = 0.002128

Ves bd (3.5 - 2.5 (0.5 VFc + 180 pped)
Debe cumplirse que:
1= (3.5 - 2.5 =25
1=1.67<2.5

entonces:

31.06x1.87

Ve = 25 x 187 (1.67) (0.5 v250 + 180 X .002128 23,30

Ve = 65.74 ton 7y 31,06 ton.

No requiere refuerzo por cortante.

Se dispondrd el minimo especificado.
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REFUERZO MINIMO EN EL ALMA

Refuerzo Vertical
Av=0.0015 bs s § 6 45 ems.
Usando varilla del N° 2.5 {2caras) Av=0.98 cm2.

S = Av
0.0015 b

._ 098 .
S * o015 x5 - 613

Ld_18

7.
Spmax "B E 37.4>26.13<45

s = 26 cm,
Refuerzo Horizontal
= .. d
Avh = 0,0025 bs2 S =3~ G 45 ¢cm

Usando varilla del N° 2.5 (2caras) Avh= 0.98 cm2

__0.98
S2 * 500 x 25 - 1568
S2max” 3T 3
62.33 > 15.68 < 45

s = 16 ¢m.

ENTRE 1 Y 2
MR=21.68 ton-m b=25 h=200 f'c=250 kg/cm2
fy=4,200 kg/cm2



144

DISERO PR FLEXION

1. 300
- 1.5

0
)

—_— S

z = 0.60 h = (0.60) (200} = 120

AREA DE ACERO NECESARIA

2'168,000 _
7,200x120 " - 4-30 em2

As=
Usar 3 varillas del # & {As=5.97 cm2)
ENTRE 2 ¥ 3

MR=21.32 ton-m,

AREA DE ACERQ NECESARIA

_ _2'132,000 _
As= 4'm 4,23 cm2

Usar 3 varillas del # 5 (As=5.97 cm2)
EJES C,D,E,F Y G

Mp=84.60 ton-m b=25 h=200 f'c=250 kg/cm2
fy=4,200 kg/cme

DISERO POR FLEXION
z = 0.60 h = (0.60) (200) = 120
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AREA DE ACERQO NECESARIA

8'460,000

As = —,200x120

= 16.78 cm2

Usar 10 varillas # 5 (As=19.90)

CENTROIDE DEL REFUERZO
X=5+10 =15 cm,
d real = 200 - 15 = 185

REVISION DE ESFUERZOS DE APLASTAMIENTO EN EL APOYQ

f apl. perm.

Ve | _ 62,120
F=6212ton. £, =geio = 62.12

= 0.50 f'c = 0.50 x 250 = 125 kg/cm2

f apl <f apl. perm,

REVISION POR FUERZA CORTANTE

Relacidén de refuerzo por flexidn

_ Vr d
Ve = bd (3.5 - zs——Vrd)(osJ_cnso P

1<1.65=2.5

entonces:

Ve= 25 x 185 (1.65) (0.5 /250 + 180 x 0.004302 825125185
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Ve

68,302.74 kg.
Vc = 68.30 ton. >» 62.12 ton.

No requiere de refuerzo por cortante,se dispondrd el minimo

REFUERZO MINIMO EN EL ALMA
Refuerzo Vertical (semejante trabes 8 y H)
E# 2.5@ 26 cm.
Refuerzo Horizontal (semejante a trebes B y H)

E#2.5@ 16 cm.

ENTRE 1 Y 2
MR=43.37 ton-m b=25 h=200 f'c=250 kg/cm2
f'c=4,200 kg/cm2

DISENO POR FLEXION

AREA DE ACERC NECESARIA

_ 4'337,000_
As= W 8.60 cm2,

Usar 5 varillas del # 5 (As=9.95 cm2)

ENTRE 2 ¥ 3

MR=42.46 ton-m

AREA DE ACERO NECESARIA

L _4'246,000 _
As= ~500x120 - 8+42

Usar 5 varillas del # 5 (As=9.95 cm2)
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DISERO DE CONTRATRABES DE CIMENTACION EJES 1 Y 4
MR=4.64 ton-m b=25 h=200 f'c=250 kg/cm2
fy=4,200 kg/cm2

DISERO POR FLEXION

. 464,000 _
As*y 200x120 ~ 0+92 om2

Usar 2 varillas del # 3 (As=1,42 cm2)

Hk= 2.33 ton-m

_ 233.000

As= 4. 200x120

= 0.46 cm2

Usar 1 varilla del # 3 (As=0.71 cm2)

DISERO DE CONTRATRABES DE CIMENTACION EJES 2 Y 3
Mp- 9.28 ton-m
_.928,000 _
As= Tfiﬁﬁinﬁ—' 1.84 cm2
Usar 3 varillas del # 3 (As=2.22 cm2)
MR= 4.65 ton-m

Usar 2 varillas del # 3 (As=1.42 cm2)



148

CAPITULO 1V

PROGRAMA DE OBRA

4,1  DEFINICION DE EQUIPOS.

Para la definicidn del equipo necesario para la construccidn del -
edificio que nos ocupa se analiza actividad por actividad. Unicamente-’
se estudia equipo mayor sin entrar en el detalle de la herramienta me -
nor.

4,1.1  EXCAVACION.

E1 tipo de material que se va a excavar puede determinar el equi
po bdsico utilizado, ademas de que se debe de tener en cuenta Ta distan
cia y el tipo de acarreo, Por ejemplo, supongase que se excava en -
tierra, se lograrian mejores resultados con escrepas con ilantas neu-
miticas. Pero si el acarreo es en las calles de una poblacién, en es
te caso, quizd no pueda usarse la escrepa por su elevado peso sobre =
las ruedas y los problemas de trifico.

Para las rocas, el equipo bdsico debe ser un cargador frontal o
una pala para excavar tierra, si se puede construir un camino para -
transporte, es preferible utilizar escrepas, pero si hay que mover la
tierra a varios kildmetros existentes, la seleccidn seria un cargador
frontal o una pala mecdnica para cargar camiones de volteo. El uso-
de una excavadora o de una pala mecdnica depende de que el fondo de -
Ja excavacidn pueda soportar un cargador frontal o una pala mecdnica-
y los vehiculos para transporte, Si el fondo es demasiado suave, se



149

necesita utilizar una pala mecdnica de largo alcance. La pala mecdni
ca puede estar a la orilla de la excavacidn y cargar el vehiculo al =
mismo nivel. Pero, cuando pueda utilizarse una excavadora, es prefe-
rible a la pala mecdnica por su mayor produccidn,

Por tanto, al seleccionar el equipo bisico se deben tener en cuen
ta:

Tipos de materiales que se van a excavar.

)

b )} Tipo y tamaiio de equipo para transporte.
} Capacidad de soporte de carga del piso original,
)

Capacidad de soporte de carga del material que se va a exca-
var,

) Volumen de material excavado que se va a mover,
) Volumen que se va a mover por unidad de tiempo.

g ) Llongitud del acarreo.
)

Tipo de camino para el acarreo.

Para el edificio en estudio se ocupé en la excavacion de la obra--
una retroexcavadora de 1 YD3 Poclain LS-80, y cinco camiones de voliteo
de 6 M3 de capacidad.

4,1,2 HINCADO DE PILOTES:

Para el hincado de los pilotes de control no se usa percusidn, -
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sino que se introducen por su propio peso dentro de una perforacign he-
cha momentos antes con una perforadora hidrdulica.

Cuando se hincan los pilotes a través de arcilla plastica satura-
da, desalojan un volumen de suelo que puede ser igual al de los pilo--
tes, Este desalojamiento usualmente produce una elevacign del terre-
nodque puede levantar las estructuras adyacentes o los pilotes ya hin-
cados,

E1 desplazamiento de materidl puede producir no sélo elevaciones-
del terreno, sino también movimientos laterales perjudicales, especial
mente si hay excavaciones adyacentes con profundidades mayores a aque-
11as en que se hincan los pilotes.

Cuando hay la posibilidad de que los desalojamientos sean perjudi
cales, estos pueden reducirse bastante quitando parte del suelo en eT
espacio que va a ocupar cada pilote. Esto se hace perforando previa--
mente con una herramienta cortadora o con una maquina rotatoria combi-
nada con chiflones de agua que transforman la arcilla en la que va a
hincarse el pilote, en un lodo espeso. A este procedimiento se le 113
ma de perforaci6n previa.

4,1.3 ELABORACION Y COLOCACION DEL CONCRETO.

Los componentes del concreto, por lo general, se aimacenan en --
plantas dosificadoras antes de cargarlos en las mezcladoras. Estas -
plantas tienen equipo para pesaje y control, y tolvas o depdsitos para
almacenar el cemento y los agregados; la dosificacibén se controla con
bdsculas manuales o automiticas, el agua se dosifica desde tanques me
didores dosificadores o con medidores de agua.

Siempre que es posible, se ejecuta el mezclado con miquinas para
lograr el mezclado y consistencia uniformes de carga. Se logran buenos
resultados con las mezcladoras del tipo de tambor giratorio y con mez-
cladoras de contra corriente, en las cuales las aspas mezcladoras giran
en sentido opuesto al tambor.
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El tiempo de mezclado, contado desde el momento en que los ingre
dientes y el agua estan en el tambor, debe de ser por lo menos de 2.0
minutos para 1 M3, mds 0.5 de minuto por cada M3 adicional. E1 tiempo
excesivo de mezc]ado puede eliminar el aire incluido y aumentar los -
finos, 1o cual necesita mds agua para mantener la trabajabilidad. Por
ello es aconsejable establecer un tiempo mdximo de mezc¢lado. Como -~
guia general, se emplea tres veces e}l tiempo minimo de mezclado.

Para nuestro caso el Concreto Premezclado se dosificé en plantas
en lugares convenientes y se entrego a la obra en camiones con mezcla
dora montada en el cam1on, se mezclé al 1legar @ obra en donde pudo -
inspeccionarse la operacidn aunque el concreto pudo mantenerse pldsti
co y trabajable hasta por 90 minutos con rotacidn lenta de la mezcla-
dora.

En la colocacidn del concreto se utilizaron:

a) Carretillas: Se utilizaron para transportar el concreto en
distancias cortas, por lo general de la mezcladora hasta las formas,-
y no més a]la del primer nivel.

b) Bombeo: Este es un método adecuado para colocar el concreto,
las curvas, las alturas de bombeo y 1o aspero del concreto reducen 1la
distancia a 1a cual se puede bombear; se utilizé de la losa del ler. -
nivel en adelante,

La vibracién del concreto en las formas es deseable porque elimi-
na los huecos, la consolidacién también asegura un estrecho contacto -
entre el concreto con las formas, el refuerzo y otros materiales ahoga
dos. Se utilizaron vibradores eléctricos de 8 H.P.

Para la colocacion del acero no se necesité mds que adaptar un -
banco de madera y una cortadora o cizalla.
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4.2 DEFINICION DE PROCEDIMIENTOS DE CONSTRUCCION,

4.2,1 EXCAVACION.

Como primer paso se hizo la excavacion de la capa vegetal o des
palme, que es 1a renocidn de la capa expuesta de la superficie de la
tierra. Este trabajo incluye arrancar toda vegetacién, Dado que la
capa vegetal es la que sostiene el crecimiento de los drboles y otra
vegetacion, esta capa contiene mds humedad que 1a inmediata inferior.
A fin de que esta capa inferior perdiera humedad y fuera mds fdcil -
moverla, fué ventajoso despalmar 1o mds rdpido posible., Cuando se -
mueve )a capa vegetal, se acostumbra apilarla. Mds tarde, se volvid
al sitio para jardineria o paisaje y para sostener el crecimiento de
la vegetacidn, a fin de controlar la erosidn.

Una vez retirada la capa vegeta) se continué con la excavacidn -
hasta 1legar al nivel de desplante utilizando uma retroexcavadora Po-
clain LS-80, se excavé a una profundidad de 2,10 m sobre e) nivel de
terreno natural con lo cual no hubo necesidad de ademar o formar un -
talud.

4,2,2 BOMBEOQ.

Como el nivel de aguas freiticas se encontrg a 3.50 m de profun-
didad y el nivel de desplante de la losa de cimentacidn estd por --
arriba no se usaron bombas.

4.2.3 PILOTES DE CONTROL.
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En cimentaciones apoyadas en pilotes trabajando a punta y/o frig
cién sin mecanismo de control, normalmente el pilote se coloca abajo-
de las contratrabes y columnas; 1la ubicacidn de los pilotes de con-
trol es a un lado de las trabes y columnas. Debido a esto los pilo-
tes de control se instalan siempre hasta después de que estd construi
da la cimentacidn y el primer nivel y se terminan mientras se constru
yen los niveles 2, 3 y 4. Se aprovecha para colocarios y para la --
prueba de carga de los pilotes el propio peso del edificio, 1o que -
significa economia y gran ahorro de tiempo, ya que todos los pilotes-
por sistema quedan probados y con ésto se prueba automdticamente el -
pilote, las anclas, el dado y las contratrabes.

En la figura 4.2.1 se aprecia un pilote de control que consta de
un puente hecho de 2 canales colocadas espalda con espalda, con una -
separacidn ligeramente mayor que el didmetro de los tornillos que la-
atraviesan y que se sujeta a dos anclas empotradas en la ménsula que-
estd sobre la losa de cimentacidn. E1 pilote de control es fijo, es
to es, se hace penetrar por friccidn la cantidad necesaria para que -
tenga una resistencia a la penetracidn mayor que la carga total que -
el pilote va a recibir para que trabaje como fijo.

=

FIG. 4,2.1 PERSPECTIVA DE UN PILOTE DE CONTROL.
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Entre la cabeza del pilote y el puente van tres niveles de cu-
bos de madera caobilla o caoba, que son las '"celdas de deformacién®,
donde se coloca un nimero mayor o menor, segin se desee dar mayor 0 -
menor carga a cada uno de los pilotes mencionados.

_ Debido a lo hetereogéneo del subsuelo en 1a Ciudad de México, -
hard que algunos pilotes puedan hincarse con determirada facilidad en
dicha capa y otros por el contrario, con gran dificultad.

Es muy jmportante en este sistema de pilotes dejar sobre cada da
do en la losa-tapa sin colar una drea de 60 x 90 cm centrada con 1a%s
anclas y con el tubo brocal, esta drea se colard o serd registro de -
acceso uma vez hincados los pilotes., También se tendrd cuidado de -
dejar a mitad de las contratrabes unos huecos o pasos de hombre debi-
do a que los pilotes de control requieren de mantenimiento constante.

4,2,4 CIMBRADO.

Constituye el molde que dard forma a la estructura, por lo cual
sus dimensiones deberdn ajustarse lo mas exactamente posible a las in
dicaciones de los planos de obra.

Sus elementos deben ser suficientemente rigidos como para resis-
tir, sin deformarse, el peso del concreto himedo, los operarios y el
equipo, debiéndose tener en cuenta que el concreto ademas del peso -
propio ejerce considerables presiones dirigidas en sentido lateral.

El cimbrado debe ser ficil de desarmar para que durante el des-
cimbrado, el concreto que se encuentra adn en el periodo inicial de -
endurecimiento no sufra dafos.

E1 cimbrado de vigas y columnas se prepara previamente, levantan
do primero las columnas y luego colocando sobre ellas el cimbrado de
las vigas, que se apuntaian con tirantes. Estos tirantes se apoyan -
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en cufias sobre talones colocados en el suelo, con 1o cual se ha
ce posible 1a nivelacidn del cimbrado y ademds se facilita la ac
‘cidn de descimbrar. Para asegurar 10s puntales en su posicién -
e‘impedir desplazamientos, se clavan tablas en diagonal entre -
ellos.

Por 1o comin en los cimbrados se utilizan tablas de pino de
1" de espesor por 6" de ancho { 24 mm x 15 ¢m ). Para evitar -
cortes, conviene dimensionar las vigas de acuerdo con las medi--
das de las maderas que se encuentran en el mercado.

Con la ejecucién de los cimbrados es muy importante tener -
en cuenta que 10s elementos que se desmontan primero deben sobre
poner a los que se desmontan mds tarde.

A los efectos del cdiculo de precio de los encofrados, puede
estimarse que las maderas servirdn para ser colocadas tres veces,
aunque en la prdctica puedan usarse algunas veces mds.

Antes de proceder al colado se deben tomar las siguientes -
precauciones:

a ) Controlar los niveles y puntales, golpedndolos con una -
maza para verificar el ajuste de las cudas.

b } Limpiar las virutas y el aserrin de las maderas que no -
deben quedar dentro del concreto. Para facilitar la lim
pieza del cimbrado de las columnas, deben dejarse abertu
ras al pie de las mismas por donde pueden extraerse los-
desechos, las que se cerrardn antes de proceder al colado.

¢ ) Mojar en forma abundante las tablas del cimbrade que esta
rén en contacto con el concreto, a fin de que se hinchen-
antes del colado, para ayudar a su hermeticidad y ademds
evitar que el concreto se adhiera, con lo cual se facili-
tard el descimbrado.
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4.2.5  DESCIMBRADO.

No debe hacerse antes de tener la completa seguridad de que el
concreto haya adquirido la resistencia necesaria para soportar su pro
pio peso y las posibles sobrecargas de la obra.

Los siguientes plazos son los mds usuales:

Caras laterales de las vigas, muros o pilares que
tnicamente sirvan para contener concreto durante

SU €010CACTON —v-—ememmmeccmme e ee 1-dia
L0S3S Y COTUMNAS —--comoocmocmce s ccermcsccacmcmacaaen 8 dfas
Fondo de vigas puntales de losa y voladizos =-=--m-ecac-u- 21 dias.

Los elementos que soportan cargas demandardn un plazo mayor.

4.2.6 ESTRUCTURA DE CONCRETO ARMADO.

Como ya se ha dicho todo tipo de estructura tiende a deformarse -
por la accidn de las cargas, sean éstas permanentes o accidentales. -
Cuando las moléculas de un material tienden a unirse o juntarse se di-
ce que el estado es de comprensidn y cuando tienden a separarse es de
tensidn, cuando hay un deslizamiento relativo entre las partfculas el
estado que provoca esto es de corte simple y cuando el deslizamiento -
de una seccién del material, con respecto a otra inmediata, se produce
por la accidn de un giro, este corte se denomina torsién.
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El concreto es un material muy resistente a la compresién pero -
no a 1a tensidn, en tanto, que el acero se comporta muy bien a la ten-
si6n. De ahi que el concreto armado redna ambas propiedades, con la -
condicidn de que el acero se coloque en los lugares apropiados, es de
cir donde se producen los esfuerzos de tensidn.

E1 concreto es un compuesto de cuatro materiales: Agregado grueso,
agregado fino, cemento y agua.

Los agregados constituyen la parte pasiva o inherente de la mezcla
mientras que la pasta cemento y agua es el elemento activo ligante, que
al endurecerse, le confiere al conjunto su consistencia pétrea.

La preparacién de concreto con herramientas manuales se emplea s
1o en el caso de pequefas cantidades. Primero, se mezcla 1a arena con
el cemento seco, hasta conseguir un color uniforme, luego se agrega 1la
piedra y por ditimo el agua.

En la preparacién mecdnica, primero se alimenta la mezcladora con
la arena y el cemento y luego se agrega la piedra. Una vez que los ma-
teriales se hayan mezclado en forma conveniente se vierte el agua.

Es importante que la revoivedora se ubique de tal manera que las -
vias de comunicacidn para el transporte de los materiales y el concreto
elaborado sean lo mds cortas posibles.

La caida libre de la mezcla no debe sobrepasar los dos metros, .de
1o contrario se producirfa la disgregacidn de los componentes, los agre
gados, mds pesados, caen con mis fuerza sedimentdndose y dejando cemen-
to y agua en la parte superior. Si la altura del vertido fuera mayor,--
el concreto debe dirigirse sobre planos inclinados de chapas de hierro.

Cuando el trabajo debe ser suspendido, el concreto se pone al -~
abrigo del sol y de la lluvia, cubriéndolo. Al continuar el colado se
deberd picar la sugerficie ya endurecida, limpiar, humedecer y extender
sobre ella una lechada de concreto, que servird para ligar el concreto-
ya colado con el que se va a colar.
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Para logar una buena resistencia es necesario vibrar la mezcla, -
de ta) manera que 10s agregados gruesos tomen la posicidén mds conve--
niente y el cemento y 1a arena se distribuyan de forma mds uniforme en
Ja mezcla. La vibracidn del concreto se efectia mediante pedazos de -
varilla o vibradores mecdnicos que se introducen en la mezcla pldstica.

E1 concreto debe de protegerse en el periodo de fraguado contra -
las vibraciones, calor viento, lluvia y frio intenso.

Durante los primeros siete dias que corresponden al periodo ini--
cial de endurecimiento debe de tenerse humedecido, regdndolo continua-
mente con agua y cubriéndolo para evitar que los rayos solares incidan
directamente sobre €1.

4.2.7  ACERO.

Por su calidad, los aceros empleados en las estructuras de concre
to armado pueden clasificarse como acero comin o acero de alta resis--
tencia { 4200 kg/cm2 ).

Para una determinada seccidn de acero es preferible adoptar mayor
cantidad de barras de seccidn reducida, pues si son demasiados gruesos,
la adherencia no serd suficientemente eficaz.

Entre barras debe haber un espacio minimo de 2 cm de concreto, -
también el recubrimiento exterior no debe ser menor de 2 cm. Para ase
gurar esta medida, las barras deben colocarse sobre pequeiios caballe--
tes preparados con anterioridad que puedan ser metdlicos o de mortero.

Las barras se deben atar con alambre, en tal forma que no puedan
desplazarse durante 1a colocacién del concreto.

La oxidacidn superficial de las varillas no tiene importancia, -
salvo que sea excesiva.
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4.3 PROGRAMACION.

Un edificio puede construirse, tedricamente, en pocos dias, dispo-
niendo de todos los materiales, trabajando en tres turnos y contando -
con gran cantidad de operarios. También el mismo edificio puede cons--
truirse en varios afios, 1levando un ritmo lento en los trabajos. Como
es natural, estos dos extremos encarecerdn la obra, existiendo un tiem-
po dptimo de duracidn de la construccidn, que dependerd de factores ta
Tes como los del capital disponible, crédites, alquileres, {ndices de -
inflacién y cantidad de obreros convenientes para las dimensiones e im-
portancia de la obra.

Por otra parte si antes de comenzar los trabajos, por ejemplo, se
acopiara toda la arena que se utilizard en la obra o por el contrario -
si al 1legar a cierta etapa los obreros deben de permanecer inactivos -
por falta de arena, la obra también se encarecerd.

Estos casos extremos significan que la programacidn de la obra es
importante en bisqueda de la economia.

E1 programa calendario de Gantt o de barras, es 1mpresc1nd|ble en-
la programacién de la obra, pues representa la expresidn grdfica de la-
probable marcha de los trabajos en sus distintas etapas. Indica el mo
mento en que debe de empezar y terminar un trabajo. Como la obra es -
una sucesién de operaciones encadenadas en donde cada una se apoya en -
otras anteriores, la demora de una tarea atrasa el comienzo y desarro--
110 de las que siguen.

A cadauna de las tareas llevadas a 1a grifica se le asigna un tiem
po de realizacidn basado en experiencias anteriores. Para que resulte -
efectivo no debe ser trazado con datos demasiado optimistas. La obra-
en su ipiciacidn lleva un ritmo lento, pues aunque sélo se ejecutan las
excavaciones, estos trabajos requieren tiempo y las condiciones atmosfé-
ricas influyen mds durante esta etapa. E1 final de la obra también es
de ritmo lento por la cantidad de gremios que deben intervenir en los -
detalles de terminacidn.



Se deben prever espacios para indicar, con un colowr distinto, los
tiempos reales en los que se desarrolla la obra, sefalands ¢i hzy «ira
so 0 adelanto de alguna tarea y de acuerdo con esto las posibilidades-
de comienzo de las etapas sucesivas.

Es conveniente establecer las etapas en semanas y no en dfas. El
régimen semanal, con los descansos de los sdbados y de los domingos, -
debe fijar el ritmo. Esto es lo que ocurre realmente en las obras, -
pues 1a experiencia demuestra que ningun trabajo se inicia en el final
de una semana.

E] Método de 1a Ruta Critica también basado en grificas, propor-
ciona datos mds precisos que el programa calendario para la programa--
cién de recursos en hombres y materiales, ademds del dinero necesario-
en cada una de las etapas.

Se anexa la grdfica de programacidn de construccidn del edificio,
construyéndose el edificio en un plazo de seis meses,



FIG. 4.3.1

PROGRAMA DE UBRA
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CAPITULO v

EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL
DEL EDIFICIO DURANTE LOS SISMOS
DE SEPTIEMBRE DE 1985.

El proyecto estructural del edificio que nos ocupa fué -
realizado en 1984, la construccidn se ejecutd en la primera mi
tad de 1985. En consecuencia el sismo del 19 de septiembre de
1985, atac al edificio précticamente pocos meses después de -
su terminacién.

Se realizd una inspeccidn minuciosa del edificio a raiz
de este terremoto sin que se hubiera podido detectar dafo es-
tructural alguno, Unicamente se observaron fisuras en algunas
losas y trabes, atribuibles a efectos locales de sobrecarga.

Lo anterior permite calificar como excelente el comporta
miento del edificio durante ese terramoto.

Los acelercgramas obtenidos para el sismo de septiembre
de 1985, indican que en la zona de suelo blando en que se ubi
ca el edificio que nos ocupa, la aceleracion mixima del terre
no, alcanzé valores mdximos de 0.20 g, mucho mayores al consi
derado en el Reglamento de 1976 que es de 0.06 g. La explica
cidn del buen comportamiento estructural a pesar de este nota
ble incremento de la aceleraciSn mdxima quizas radique en que
los factores de ducticidad aplicados en el cdlculo y tomados -
del Reglamento, son conservadores y la estructura puede desa-
rrollar ductilidades mayores y en consecuencia disipar mds -
energia,



163

Sin embargo el gran nimero de vittimas y de dafios que el
macrosismo de 1985 causd en la Ciudad de México, inclinaron a
las autoridades y a Jos expertos responsabies de la reglamenta
cién a tomar medidas mis severas para el disefio sfsmico de edT
ficacidn, especialmente para aquellas desplantadas sobre sueld
btando y que corresponden al grupo A. Estructuras jmportantes
condiciones ambas que se cumplen en nuestro edificio escolar.

El coeficiente s{smico bdsico para este edificioc deberd-
ser: (= 0,40 x 1.5 = 0.60, segin el nuevo Reglamento.

DONDE

0.40 Es la ordenada espectral mixima en zona de suelo -
blando.

1.5 £s el nuevo factor de importancia segln el Regla--
mento de 1987,

£l edificio fué calculado y construido con un coeficien-

te sfsmico bdsico de: 1.3 x 0.24 = 0.31; lo que significa que
1as acciones sfsmicas prdcticamente se duplican ( 0.6:5 )
0.31 ’

A o anterior afiadimos el hecho de que el factor de re--
duccién para disefio de columnas fué reducido de 0.7 (1976) a -
0.5 {1987), para tomar en cuenta la degradacidn de la rigidez-
de las columnas por efecto de la larga duracién del sismo.

Los dos aspectos anteriores explican que si se revisa es

ta estructura con el nuevo Reglamento seguramente resultard -
subdisefada.

Experiencias obtenidas en la revision de edificios simi-
lares indican que los planteles escolares con 4 pisos deben re
forzarse con muros de concreto armado para el cortante sismico
por 1o menos en los dos pisos inferiores.



Esta medida implica una modificacidn del sistema estruc-
tural y por to tanto el cambio del factor de ductilidad de 4 -
(marcos) a 2 {muros) por 1o que la accién sismica se amplia
otra vez. Sin embargo, los muros de concreto armado pueden
con facilidad disefarse para absorber este fuerte incremento
de carga lateral.

Las autoridades del D.D.F. estdn 1levando a cabo un pro
grama de reforzamiento de edificios escolares existentes para-
que cumplan con las disposiciones del nuevo Regiamento; pro--
grama que seguramente serd aplicado al edificio objeto de nues
tro estudio.
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