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PROLOGO

Soy egresado de la Escuela de Ingenieria Civil de la Universidad de los Andes, con més de cincuenta afios de
ejercicio profesional, basados en las ensefianzas del Dr. Luis Enrique Fargier Suarez en su citedra de
Concreto Armado. De esas explicaciones magistrales, de su problemario ¥ posteriormente de un pequefio
tratado bautizado con el titulo de“Concreto Armado ™, fuimos muchos los ingenieros que logramos encarar los
proyectos estructurales, puentes y edificios construidos con ese material.

Hoy, su nieto Luis Bernardo Fargier Gabaldon, heredero de la vocacidn docente de su abuelo, me ha
sorprendido pidiéndome que le prologue un libro titulado “Concreto Armado: Comportamiento ¥ Diseno™,
fruto de sus estudios e investigaciones, adelantadas en la Universidad de los Andes ¥ en la Universidad de
Michigan, lugar donde obtuvo su grado de Ph.D.,

Evidentemente, la profunda formacién académica del joven profesional, su ejercicio como ingeniero
proyectista y su vocacion para la ensefianza le han permitido presentar un tratado de concreto armado donde
incorpora su vasto conocimiento a los principios generales que fueron vertidos por mi antiguo profesor en las
primeras publicaciones de hace mas de cincuenta afios.

El estudioso que utilice este texto, se encontrard con temas poco tratados en otros libros sobre la materia,
como son la retraccion y la fluencia lenta (creep), su evolucion en el tiempo y sus consecuencias que pueden
inhabilitar las estructuras por agrietamiento de sus paredes o puede mejorar la continuidad al forzar los
prefabricados a deformarse lentamente en conjunto, redistribuyendo los esfuerzos para descargar las partes
individuales que formaron inicialmente la estructura, como seria el caso de las vigas compuestas, producto de
dos vaciados desfasados en el tiempo que tratan de convergir hacia un comportamiento monolitico. Estos
efectos de fluencia lenta y los de retraccién se reflejan en aquellas estructuras mixtas, de acero y hormigén,
donde el primero se opone tenazmente a ser acortado por el concreto que se encoge, tendiendo a agrietarlo, lo
cual establece las cuantias minimas v maximas en columnas reforzadas. Cuantia maxima que deja de serlo, en
el disefio de las vigas mixtas, tratadas en el Capitulo 14, que sufren los rigores de la retraccién contra los
conectores de corte, y la fluencia lenta que minimiza la importancia de la losa de compresién. Igualmente,
podré asegurar la permanencia en el tiempo contra la agresividad del medio, disefiando el armado para que el
tamaiio de las grietas asegure la proteccitn del acero.

Temas que tradicionalmente solo aparecian en los tratados de Elasticidad y Plasticidad, como son la analogia
de la membrana y la analogia del pilén de arena, se incorporan en el Capitulo nimero diez, para establecer el
analisis por torsion.

En esta era de la computacion, en la cual el calculo de las estructuras se hace por programas de Elementos
Finitos, llegando a precisiones inusitadas, més reflejo del modelo matematico que del comportamiento del
material, se corre el riesgo de situarse en la zona insegura. La norma que guia el cdlculo ha presentido el
peligro y ha incorporado a ese andlisis microscopico, métodos globales més acordes con la seguridad que con
la precision. En este libro, el método de Puntal y el Tirante, que el ACI validé a principio de este siglo, se
incorpora en el Capitulo 11 y le permitird al lector resolver algunas estructuras especiales como serian las
vigas altas o profundas, ménsulas, y una serie de elementos irregulares asi como los bloques de anclaje de las
vigas pre-esforzadas que se tratan en el Capitulo 15,

El libro no solo es un manual de consulta, ha sido elaborado con la intencion de que el estudiante de pregrado
tenga una gran variedad de ejercicios para adiestrarse: cada capitulo tiene ejemplos que lo guiardn por los
distintos temas. Pero también estd pensado como un auxiliar del disefio y en tal sentido ha incorporado varios
Apéndices que sirven de ayuda para el disefio que bien podrén ser utilizados por los ingenieros en sus labores
de pre-dimensionado y célculo definitivo.

Al hojear este libro, he observado la gran cantidad de grificos, especialmente disefiados para trasmitir al
lector el concepto de la lectura, en un afén de facilitar su comprension a costa de un trabajo tenaz del autor,
que posiblemente refleja la busqueda de lo que €l mismo persiguic en los textos de su época de estudiante.

Finalmente, todos sabemos que la mejor manera de aprender es ensefiando, y al proponerse ¢l autor a
desarrollar un libro que toca aspectos tan variados e importantes, su mayor recompensa ya la estd obteniendo
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al ir atesorando todas esas bisquedas e investigaciones. Conocimiento que no agota la materia, pues cada
avance hace surgir nuevas interrogantes que seguirin martillando nuestro cerebro para responderlas.

De lo que estamos conscientes es que vivimos en un mundo de aproximaciones, donde profesores, estudiantes

vy egresados tratamos de comprender el problema sin desprendernos de nuestro raciocinio. Encaremos asi este
libro como la mejor aproximacion perfectible.

Rosendo Camargoe Mora

Prafesor de la Universidad de los Andes



PREFACIO

La historia de este libro es bien particular. Sus origenes nos llevan a los afios cincuenta cuando Luis Enrique
Fargier Suarez escribe Apuntes de Concreto para el curso que dictaba en la Universidad de los Andes, en
Mérida, Venezuela. Los actualizaba con la frecuencia que lo hacia el codigo ACI-318 y fueron
complementados con la aparicion de un problemario en afios posteriores. A mediados de los 70 las
publicaciones tomaban el matiz de un libro con aplicaciones pricticas sobre el disefio y comportamiento del
concreto armado bajo flexion, flexo-compresion, adherencia, corte ¥ torsién. Aparece a fines de los 80 e
libro Concreto Armado, que incluye teoria, ejemplos. ayvudas de disefio en forma de tablas, graficos y
programas de computacion. Esta edicién fue culminada meses antes ¥ publicada meses después de la
desaparicion fisica de Luis Enrique en 1988.

A fines de los 90 Luis Felipe Fargier Delgado transcribié gran parte del texto de Concreto Armado a un
procesador de palabras y me sugirié reeditarlo en un futuro. Tal vez un poco impaciente en el 2001 y recién
graduado, hice un primer intento, pero en el camino me convenci que era muy temprano. Hace dos afios, vy
profesionalmente mas maduro. me entusiasmé a revisar nuevamente el libro escrito por mi abuelo v rescatado
por mi tio. Inicialmente retocaba, actualizaba y diagramaba los capitulos. Mas adelante decidi ampliarlos e
introducir cambios que crei convenientes, respetando el estilo y enfoque prictico del manuscrito original,

* Los capitulos de Flexion-Rotura (5) y Torsion (10) fueron casi reescritos por completo.

* Modificaciones importantes se hicieron a los capitulos del Método de los Esfuerzos Admisibles (4) y al de
Adherencia (9).

Cambios apreciables a: Concreto Armado (2), Columnas (7). Corte (8) v Obras Viales (14).

Los capitulos de Conereto y Acero (1), Comportamiento a Flexion (3), Comportamiento a Compresion v
Flexo-Compresion (6), Losas (12) y Porticos (1 3) fueron actualizados con modificaciones menores.

En este segundo intento escribi nuevos capitulos,

* Modelos de Puntal y Tirante (Capitulo 11), Pre-Esforzado (1 5), Andlisis al Limite (16), Muros de Corte
en Edificios Sismo-Resistentes (17) y el de Diagramas de Momento-Curvatura (18).

* Las ayudas de disefio disponibles en la publicacion original de Concreto Armado se complementaron con
nuevas y se presentan en forma de apéndices que en total suman nueve. Se actualizaron las tablas para el
diseio de vigas y losas e incluyen ayudas para el disefio de porticos y fundaciones, despieces tipicos de
vigas, escaleras y tanques de agua y diagramas de interaccién adimensionales para el disefio de columnas
con sus detalles tipicos en el Apéndice B,

En meses pasados empecé a editar y compaginar el manuscrito ¥y pensé en combinar todos los capitulos en un
nuevo libro que aqui se presenta. Espero sea (til a estudiantes y profesionales interesados en el disefio de
estructuras. Puede servir como texto en cursos de pregrado y de apoyo para los de postgrado. Su contenido se
nutre principalmente de experiencias en el ejercicio de la profesion, resultados de ensayos experimentales
publicados en revistas cientificas, procedimientos y detalles recomendados por el ACI-318-08 y en los
principios de estdtica y resistencia de materiales. Muchos ejemplos incluidos en el manuscrito son adaptados
de estructuras disefiadas por los autores. Reconozco con humildad que la informacién aqui presentada es un
grano de arena si se compara con la que se maneja en un proyecto de ingenieria, donde siempre intervendran
aspectos economicos, sociales, ambientales y politicos, todos de suma importancia, con los que tiene que
lidiar el proyectista ademds de muchos otros técnicos que estdn fuera del alcance del libro.

Creo es oportuno hacer una pausa y aprovechar estas lineas para orientar a los lectores sobre el alcance del
libro en el disefio estructural y asi llamar la atencion a la forma en que actualmente son administrados muchos
proyectos. El avance de la computacion, la aparicién de técnicas sofisticadas de analisis estructural, la alta
velocidad con que se mueve la economia en las sociedades modernas y los bajos honorarios profesionales que
demoran eternidades en hacerse efectivos, se reflejan en la subcontratacion del proyectista. Este recibe una
estructura con dimensiones preestablecidas por otros profesionales, calcula las cargas actuantes, introduce
estos datos a un computador que los procesa con los mas recientes programas de analisis y cadigos de diseiio,
le facilita los resultados a un dibujante y entrega dreas de acero y separaciones de estribos. Con suerte tiene
oportunidad de que le aprueben aumentar las dimensiones de algunas columnas. Esta dindmica de trabajo
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produce proyectos que si bien cumplen las normas impuestas por los codigos, podrian ser valorados por la
profesion como aceptables en algunos casos, rara vez buenos, a veces peligrosos y seria muy dificil pensar
que produce las mejores soluciones donde es posible minimizar costos y maximizar seguridad y funcionalidad
luego de una aguda y honesta valoracién por parte del proyectista a la importancia y posible destino de la
futura estructura.

En condiciones ideales, que deben ser el norte de la profesion, el provectista estructural dispondra de libertad
y justa (buena) remuneracién para trabajar en lo que considero son tres etapas inter-dependientes, enumeradas
en orden de importancia: 1) configuracion o estudio mental de la estructura, 2) detallado de los elementos
y 3) aniilisis estructural. Una revision de duraciones en la elaboracion de proyectos usuales en los que he
participado sugieren que la mayor cantidad de tiempo se dedica a lo segundo, bastante a lo primero y menos a
lo tercero. Estas tres etapas, todas necesarias en el proyecto, merecen los siguientes comentarios.

1) El primer y mas importante paso en la etapa de configuracion es visualizar la deformada de la edificacion
en su conjunto bajo los estados de carga que el proyectista crea probables v estimar sus érdenes de
magnitud con cdlculos simples. El segundo es el conocimiento de los métodos constructivos disponibles y
sus costos. En esta etapa se define el sistema estructural, las dimensiones y ubicacién de las vigas,
columnas, escaleras, muros, fundaciones etc. Requiere de mucha creatividad y casi siempre es
acompaiiada de numerosas restricciones arquitecténicas, constructivas y econdmicas. Lo més importante
¢s identificar las rutas mas rigidas que serdn las preferidas por las fuerzas para recorrer la estructura. Estas
deben ser continuas y claras hasta encontrar los vinculos a tierra. El proyectista las puede idear si dispone
de libertad, por ejemplo, al incorporar muros de corte a una estructura aporticada para resistir fuerzas
sismicas. Siempre recordar que se proyecta para construir y se construye para crear bienestar en la
sociedad.

2) Observaciones del comportamiento de estructuras frente a terremotos, ataques terroristas y sobrecargas en
los dltimos afios indican que los detalles las protegen del colapso. Son responsabilidad conjunta del
proyectista y del constructor. El disefiador debe garantizar detalles claros en los planos, de facil, y en la
medida de lo posible répida ejecucion en campo, con espacio suficiente para permitir el vaciado y vibrado
del concreto en forma cdmoda. Esto no es facil lograrlo: requiere tiempo, dedicacién y experiencia. El
profesional que en obra se encuentra debe asegurarse que los detalles especificados en los planos sean
reproducidos en los miembros. Especial atencién merecen la correcta colocacion de estribos y el acero de
continuidad en vigas. Los estribos o ligaduras tienen como principal funcién confinar al concreto y resistir
el corte. Se deben colocar a separaciones pequeifias, con el gancho anclado dentro del nicleo de la seccidn
transversal. El acero de continuidad protege contra los colapsos progresivos y se logra al pasar por el
tramo, es decir, entre columnas adyacentes, al menos dos cabillas contintas en la parte inferior de la viga
y anclarlas dentro del nodo comin viga-columna. Los requerimientos de los codigos deben ser
interpretados como los minimos necesarios.

3) Los resultados del andlisis estructural deben servir para confirmar o alertar sobre los 6rdenes de magnitud
que se usaron durante la configuracion estructural y afinar la vision del proyectista sobre el
comportamiento y la eldstica de la edificacitn. Sin embargo, los campos reales de esfuerzos que sentira la
estructura dependen de muchas variables y en mayor grado de su geometria, las dimensiones y rigidez de
sus miembros, el nivel de agrietamiento sufrido y el proceso constructivo adoptado. Otras que no son
constantes en el tiempo como la historia y magnitud de cargas, retraccion, cambios de temperatura,
fluencia lenta, calidad del concreto y los asentamientos de las fundaciones, a veces influyen de manera
significativa en el comportamiento de la edificacion. Reproducir milimétricamente lo antes expuesto por
medio de un andlisis estructural es imposible antes de construida la estructura y por fortuna innecesario
para provectar las edificaciones usuales seguras, funcionales v econdmicas que el pais necesita. En la
mayoria de los casos pricticos es suficiente usar andlisis elasticos de modelos simples, conocer y
sensibilizarse con los drdenes de magnitud de las variables en cuestion, establecer su piso v techo, e
identificar las que tienen mayor impacto en el comportamiento estructural, en base a la interpretacién de
los desplazamientos, cortes, momentos y fuerzas axiales. En edificios y puentes inusuales resulta de gran
ayuda realizar andlisis de alternativas y estudiar los periodos de vibracién v las formas modales. Se
recomienda ser cautelosos al aplicar procedimientos y modelos sofisticados en el andlisis estructural;
pueden arrojar falsas precisiones y confundir al proyectista.
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PREFACIO

Un paseo por la historia y evolucion de la ingenieria sugiere que los creadores de obras trascendentes hacen el
recorrido por estas tres etapas de la mano de su ingenio e intuicion, sin ignorar ninguna fuerza significativa,
respetando las leyes de la estatica y principios geométricos de continuidad. Avanzan inspirados en
experiencias acumuladas por la profesion desde épocas milenarias y apoyados en teorias que en su mayoria se
sustentan en hipétesis muy distantes a las realidades fisicas, pero convenientes si son interpretadas con
perspicacia e imaginacion para entender el comportamiento de la estructura que resulta de su interaccion con
¢l medio ambiente y tomar decisiones de disefio y no para pretender duplicarlo matematicamente. Robert
Maillart (1938), sintetiza lo anteriormente expuesto con mucha claridad,

“(Es realmente necesario considerar todas las circunsiancias secundarias en un andlisis? La
apreciacion que generalmente prevalece para estar en el lado seguro es que los cdleulos, clara y
conclusivamente gobiernan el disefio. Sin embargo, cuando uno ve que es imposible tomar en cuenta
todas las influencias secundarias, se vuelve evidente que cada cdlculo es solo una ayuda para el
disefiador, quien ademds tiene que tomar en cuenta todos los efectos secundarios de alguna Jorma,
Dependiendo de las circunstancias, los resultados de los cdalculos pueden tener una aplicacion directa
o necesitan ser modificados. El segundo es el caso usual si es un disefiador y no un analista quien
hace el trabajo. El primero no permitird que un muro delgado sea sobre-esforzado al mismo nivel que
una losa, sino que aumentard su espesor. Para la losa, sin embargo, el disefiador pudiese permitir
esfuerzos algo mayores que los que sus cdleulos sugieren. Este considerara, especialmente en el caso
de vigas profundas, si puede hacer uso de la resistencia a la adherencia que sus cdlculos le permiten.
Desafortunadamente, los estandares y codigos de disefio, particularmente cuando son usados en los
cursos universitarios o aplicados literalmente por los ingenieros, desorientan y a veces fuerzan al
disefiador a adherirse a estos de una forma mecdnica. Una relajacion de las regulaciones en favor de
colocar mds responsabilidad en el disefiador, llevaria a una mejora significativa en la calidad de las
estructuras....”

Como complemento a estas lineas recomiendo las lecturas de Hardy Cross “Engineers and Ivory Towers™, la
de Cross con Newlin Morgan “Continous Frames of Reinforced Concrete” y la de Pier Luigi Nervi
“Structures” por sintetizar consonas reflexiones sobre la relacién entre las teorias el andlisis estructural y la
construccion de infraestructura.
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La Sagrada Familia en Barcelona, Espafia (en construccion).
Cortesia de Luis B. Fargier G.



CAPITULO 1

El concreto u hormigdn es un conglomerado artificial de agregados
finos (arena) y gruesos (piedra picada), unido entre si por una
pasta de cemento y agua. El concreto fresco, recién preparado,
toma la forma del encofradec o molde que lo contiene,
endureciéndose con el tiempo a medida que el agua se combina
con los componentes del cemento hasta formar una especie de
piedra artificial que contiene,

*  Agregados finos ¥ gruesos inertes.
¢ Pasta de cemento y agua que une los agregados.
*  Agua, vapor de agua y aire en los intersticios.

A veces se utilizan productos aditives en la mezcla para acelerar o
retardar el endurecimiento o fraguado, introducir aire, o para
aumentar la plasticidad o trabajabilidad de la mezcla durante el
vaciado.

La reaccion que se produce al combinar agua y cemento es
exotérmica: la temperatura de la mezcla aumenta. En la
construccion  de estructuras de grandes masas de concreto
(represas, por ejemplo) es necesario disminuir la cantidad de calor
que se genera durante el vaciado, lo que se logra con mezclas muy
pobres (4 sacos de cemento por metro ciibico), agua en forma de
hielo y cementos especiales de bajo desarrollo de calor.

1.1 PROPIEDADES
a) RESISTENCIA A LA COMPRESION

Es el esfuerzo que mejor soporta el concreto. El esfuerzo
méximo en compresion axial medido a los 28 dias de vaciado
el concreto se denota f v se utiliza como indice de su
calidad. En Venezuela es obligatorio ensavar probetas
cilindricas standard de 15ecm de didametro por 30 cm de
altura (Figura 1.1). La rotura de cilindros en compresion axial
se produce en planos inclinados unos 35 grados con la
vertical o en planos verticales (Figura 1.2). Otras veces se
presentan dos tipos de grietas. El tipo de falla depende de la
friccion entre las caras planas del cilindro v los aparatos de
carga.

Comdnmente se emplean concretos de f entre 150 kg/cm®
v 350 kg/cm?®, pudiendo alcanzarse resistencias mayores. El
valor de f! aumenta con,

* La disminucidn de la relacion agua cemento (4/C)
de la mezcla de concreto (Figura 1.3). La cantidad
minima de agua requerida es de 0.20 litros por
kilogramo de cemento, es decir A/C = 0.20 al peso.
En miembros estructurales usuales, tales como
vigas, losas y columnas se emplean entre 8 y 10
sacos de cemento por m*® de concreto que se
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Fig. 1.4 Relacion aproximada entre la edad del
concreto v la resistencia del cilindro
(El eje de las x =+ en escala logaritmica)

Tabla 1.1
Relacién entre la resistencia @ compresién de probetas
cilindricas y cibicas de diferentes dimensiones

PROBETAS CILINDRICAS (cm)
12x20| 15%30 | 20x 40 | 30 x 80
126 | 100 | 0% | o081

PROBETAS CUBICAS (cm)
10 15 20 20
1.26 1.256 1.20 1.1

Tabla 1.2 (COVENIN, Tabla 4.3.2.2)
Resistencia promedio a la compresidn cuando no se dispong
de datos para establecer una desviacion estandar.

Resistencia
Resistencia especificada a promedio a la
la compresién £ kg /cm? compresitn [
kg fem?®
Menor de 200 kg/fem?® £+ 70
de 200 a 350 kg/fcm?® ! + 85
més de 350 kg/em?® fi +100

combinan con unos 140-220 litros de agua.
Relaciones A/C tipicas en edificaciones, se
encuentran entre 0.40~0.60 al peso.

* La calidad y dosificacion adecuada de la
arena y piedra.

¢ El control sobre el mezclado, transporte,
vaciado, compactacion ¢ vibrado. Un buen
curado del concreto, que se logra
manteniendo el concreto himedo luego del
vaciado hasta que alcance la resistencia de
disefio. La edad del conereto (Figura 1.4).

En algunos paises de Europa y de América se ensayan
probetas ciibicas en lugar de cilindricas. La Tabla 1.1
presenta las relaciones de resistencia normalizadas con
respecto a una probeta cilindrica de 15 cm por 30 cm.

La norma COVENIN estipula que deben ensayarse un
par de cilindros por cada 100 m® de concreto vaciado
o por cada 460 m® de area superficial de placas o
muros, pero no menos de uno al dia.

De acuerdo con la norma COVENIN los cilindros
ensayados deben cumplir los siguientes requisitos de
calidad,

a) El promedio de tres ensayos consecutivos debe ser
= f; asumido en los calculos.

b) Ningun ensayo deberd dar un valor menor que f;
—35 kg fem®.

Es necesario dosificar el concreto de manera que
su resistencia media sobrepase la resistencia f; en una
cantidad suficiente para garantizar el cumplimiento de
los requisitos a v b, segiin se indica en la Tabla 1.2.

Si los resultados de los ensayos de cilindros no
satisfacen los requisitos a y/o b, se deben adoptar
medidas de inmediato para mejorar la calidad del
concreto.  Ademds, si no se satisface el requisito b se
deberdn considerar las disposiciones siguientes,

Si hay dudas sobre la resistencia del concreto y una
revision de los caleulos indica preocupacién sobre
la capacidad resistente de la estructura, se puede
requerir el ensayo de niicleos de seccion extraidos
de la zona en duda, de acuerdo con el
procedimiento  "Método para la Extraccion v
Ensayo de Probetas Cilindricas y Viguetas de
Concreto Endurecido”, COVENIN 345,




Deberan tomarse tres nicleos (tres muestras pequefias
extraidas de la estructura) por cada resultado de ensayo de
resistencia de cilindros que esté por debajo de f en mds de
35 kg/cm®. El conereto de la zona representada por los
nlicleos se considerard estructuralmente adecuado si el
promedio de los tres niicleos es por lo menos igual al 85
por ciento de f’ y ningin nicleo tiene una resistencia
menor del 75 por ciento de f. De lo contrario el
profesional responsable puede ordenar que se hagan
prucbas de carga en la parte dudosa de la estructura,
reforzar y en iltima instancia demoler. El diagrama de flujo
de la Figura 1.5, muestra la secuencia de decisiones a tomar
descrita en los parrafos anteriores.

b) MODULO DE ELASTICIDAD (E,)

Usualmente se mide como la pendiente de la curva de esfuerzo
deformacion del concreto, tomado de los ensayos de cilindros.
Comunmente se establece como la pendiente de una recta que
entre el origen y un punto con esfuerzo de 0.45 f (Figura
1.6). Para concretos de peso normal Pauw (1960) obtiene,

E.=15100-./f (kg/cm®) [1.1]
Resultados de ensayos realizados en el Laboratorio de
Materiales de la ULA indican que el madulo de elasticidad
dado por las Normas (A.C.I. y COVENIN) es muy alto para
concretos de la zona. En base a resultados obtenidos de
doscientos ensayos se obtuvo,

E. = 55000 - 3/f! [1.2]

(kg/cm?)
Durante el ensayo de un cilindro a compresién la deformacion
correspondiente al esfuerzo unitario maximo f casi no varia
con la calidad del conereto y tiene un valor aproximado de dos
milésimas (0.002). La deformacion méxima ¢ deformacion de
rotura es cercana a las tres milésimas (0.003) & mas,
aumentando para concretos de baja calidad (Figura 1.7).

¢) RESISTENCIA A LA TRACCION ( fi,)

La resistencia unitaria del concreto a traccion es pequefia si se
compara con su resistencia a compresion. Es muy dependiente
del tipo de ensayo que se use para medirla. El método mids
comin consiste en ensayar probetas cilindricas comprimidas
transversalmente a lo largo de generatrices opuestas (Figura
1.8). La carga se aplica al cilindro a través de un material
blando, madera por ejemplo. La resistencia a la traccién se
obtiene de acuerdo a,

2.p

[ — [1.3]
DL

fer

Resultados obtenidos de ensayos realizados en el laboratorio de
materiales de la ULA indican f,,- = 0.09 - f/.
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!_ ENSAYOS

Promedio de 3 ensayos
consecutives < [ (disefio)?

Adoptar medidas para aumentar
la resistencia del concreto

Resistencia de
algun cilindro < f! = 35

Recalcular o analizar la estructura
con log valores reales de f

Dudas sobre la capacidad

de la estructura

Ensaye de 3 nieleos por zona por cada
resultado < [ — 35

Resistencia de

Prueha de R F

carga algin nicles < 0.75 - f
Reforazar

Como ultima

pasa:

demaoler Promedio de la resistencia de
los niicleos < 085+ f7

Fig. 1.5 Toma de decisiones para
evaluar la resistencia del concreto
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i ; .
fe d) TRACCION POR FLEXION

E Inicial (E Secante

I El esfuerzo unitario de rotura del concreto a
; traccion por flexion es llamado madulo de rotura, v
es obtenido de ensayo de vigas de concreto en
masa (sin acero), de seccidn cuadrada de 15 em de
lado, de luz igual a 90 cm y cargadas en los puntos
tercios (Figura 1.7) y puede ser tomado como,

£

045 f

foo=2-Jf [14]

¢) RELACION DE POISSON

F -_E g " r "
~0.002 ~0.003 Al ensayar un cilindro en compresion axial se
Fig. 1.6 Curva esfuerzo-deformacion para un cilindro de prO{lllCEI'l acortamientos I:Jngiiudinales E ¥y

Eonaai ensanchamiento de la seccidn transversal &'
(Figura 1.10). Las deformaciones transversales son
b fimgleomd) [ =420 Kgjem® muy _quueﬁas hasta una carga unitaria de
4001 aproximadamente 0.80-f/ v por lo tanto el
[ = 350 Kg fcm? cilindro disminuye de volumen desde f = 0 hasta
f=080.7 (Figurz 1.3}
300 - =280 Kgfcm® e :
s Relacion de Poisson = £'/g varia entre 0.15 y
£ =210 Kg fem® 0.20 (para esfuerzos f < 0.80: f)
200 4

= AR f) ESFUERZO CORTANTE (v,)
e = niom
La resistencia del concreto al corte puro puede
alcanzar hasta el 30% del valor de f.. Para el caso
de corte en combinacion con flexién (el mis
comin). el valor del esfuerzo cortante unitario

e altimo del concreto ha sido tradicionalmente

0.001 0.002 0003 ¢ asumido como,
Fig. 1.7 Curvas de Esfuerzo-deformacion para concretos
de distintas calidad

100 1

v, =053 Jf! [15]

En vigas con bajas cuantias de acero longitudinal y
| sin esiribos, este valor puede resultar inseguro.

¢) FLUENCIA LENTA

Fluencia o flujo plastico del concreto es el
fenomeno relacionado con los acortamientos
=] longitudinales bajo una carga constante, es decir
que permanece aplicada durante un periodo de
tiempo largo. Al aplicar en breve tiempo una carga
P a una probeta de concreto se produce una

Fig. 1.8 Ensayo del Brasil P 3 B 3 L ek ;

deformacién (acortamiento) eldstica inicial &. Si

= T = mantenemos la accion de la carga, la probeta sigue

Oy _T_ i _T_ i acortandose. Las deformaciones de acortamiento

Mt T R for | aumentan con el tiempo a una rata decreciente,

s o 0 o e et | o |15 hasta llegar a un valor maximo & + £. (Figura
| | ST CR : Fl e L T = : ! 1.11).

I — I

Fig. 1.9 Ensayo de traccion por flexion




Si retiramos la carga P, se producen,

*  Una recuperacidn eldstica &' menor que &.

* Una recuperacion a largo plazo &f menor que la
deformacion plastica &;-#.

¢ Una deformacion permanente &,.

Para cargas de trabajo que actian permanentemente, la
deformacion diferida es mayor que la eldstica &, = 1.52a 3.5
veces &. Esta relacion disminuye con la presencia de acero en
la zona comprimida.

La deformacion diferida &4 aumenta con,

e El esfuerzo de compresion al que estd sometido el
elemento.
La relacién agua-cemento.

La cantidad de cemento por unidad que posee la
mezcla.

s  Eltiempo de aplicacion de la carga P,

Disminuye con,

e Laedad del concreto al aplicar P.
=  La humedad.
#  El espesor de la pieza de concreto.

Seag,=C-5

&= 5+ & (18]
£;=-£f—-(1+f}=ﬁm [1.7]

Las deflexiones en vigas y columnas aumentan con el tiempo
debido al efecto del flujo plastico (ver Seccion 4.3d). Para el
cileulo de deflexiones (vigas) v/o cargas criticas de pandeo que
ocurren bajo carga sostenida, se emplea el uso de un madulo de
elasticidad efectivo,
ES=E/(1+C) [1.8]

Pq Varia de acuerdo a las caracteristicas del concreto. Para
condiciones normales...E.' = 0.40 - E, ~0.80 - E.

h) RETRACCION

El concreto se contrae al perder humedad, disminuyendo de
volumen; este fendmeno se conoce como retraccion. Por el
contrario, si el concreto seco se humedece aumenta de
volumen. Recién preparado (concreto fresco). contiene mucha
mas agua que la requerida para combinarse con el cemento. Por
cjemplo, si se emplean 0.5 litros por kilogramo de cemento,
menos de 0.25 litros se combinan. La reaccién agua-cemento,
muy rapida al principio, continia a rata decreciente a través del
tiempo,

Acortamiento

CONCRETO Y ACERO

p

| Fig. 1.10 Relacién de Poisson

Entre B v C la carga es constante
En € ocurre la descarga

A | *

28d Zm Im Tiempo

Fig. 1.11 Flujo plastico en el concreto

& Deformacion instantanea al aplicar la carga el
dia 28, para la figura.

&y Deformacidn a largo plaze bajo debido a la
carga aplicada el dia 28.

&' Deformacién recuperada inmediatamente al

retirar la carga.

&3 Deformacion gue se recupera a largo plazo.

£, Deformacién plastica que no se recupara

(o A

Fig. 1.12 Grietas por retraccién del concreto.
Cortesia de Luis B.Fargier G

s LA
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Fig. 1.13 Emparrillado de cabillas en una losa de fundacion.
Cortesia de Luis B. Fargier (.

Fig. 1.14 Acero de Refuerzo en las Vigas
Cortesia de Pablo A. Fargier G.

SZ=S5izuca

MNumero de octavos de la cabilla
6/87...3/4"

& Tipo de Acero (A 60),
'?“ Fy = 4200 kgfem?

Fig. 1.15 Nomenclatura de las Cabillas
Cortesia de Luis B. Fargier G.

Para minimizar la pérdida de humedad del
concreto  recién  preparado  debe “curarse”,
protegiéndolo asi de la accién del viento y de los
rayos solares durante los primeros dias vy
“regandolo™ con agua para mantener su humedad
en su superficie,

La deformacién unitaria por retracciéon aumenta
con el tiempo y su valor varia entre dos y siete
diezmilésimas (hasta una milésima 0.001) en
lugares muy secos). También aumenta con la
relacion A/C, la cantidad de cemento y la
porosidad de los agregados, Disminuye con la
humedad y el espesor del elemento, Al restringirse
la retraccion, se produce traccion en el concreto
que se agrieta (Figura 1.12). El agrietamiento se
minimiza con un curado adecuado.

i) CAMBIO DE TEMPERATURA

El concreto se dilata o se contrae cuando la
temperatura aumenta o disminuye, causando
esfuerzos que pueden ser grandes cuando se trata
de elementos estructurales de dimensiones
considerables, debiéndose colocar en ellos juntas
de dilatacion a distancias adecuadas. En
edificaciones es recomendable mantener las
dimensiones de los elementos estructurales por
debajo de los 40 m.

Coeficiente de dilatacion: 1 por 105 por grado
centigrado.

j) PESO UNITARIO

Concretos corrientes, Enmasa 2300 kg/m®
Armado 2500 kg/m®

En edificaciones de concreto armado se

recomienda usar 2500 kg/m? para el peso propio

1.2 ACERO DE REFUERZO

Las barras (cabillas, redondos & varillas) de acero para
¢l refuerzo (figuras 1.13 y 1.14) se obtienen de la
combinacion del hierro con pequefias cantidades de
carbdn (entre el 0.05% — 2%). Se incluyen ademds
pequedias cantidades de otros minerales como
Magnesio, Silice, Azufre. A mayor contenido de
carbon se alcanzan mayores resistencias pero menor
ductilidad, es decir la barra pierde capacidad de
deformaciones plasticas (Figura 1.16). La cabillas de
refuerzo del concreto son de seccidn circular con
didmetros de hasta 2.25". Se designan por su didmetro,
por ejemplo, 3/8" 6 por el nimero de octavos de
pulgada de su didmetro #4, #6, #7 para barras de
1/2"3/4" v 7/8" respectivamente (Figura 1.15).




CONCRETO Y ACERO

Las barras corrugadas no tienen un diametro tnico g gy /em®)
debido a la presencia de las corrugaciones, por lo
que se usa el didmetro nominal que es aquel de una
barra lisa equivalente que tenga el mismo peso que PR A= 270 (aceqo de tensadn)
una barra corrugada.

El tipo de barra mas usado es el A — 60 con un '{
esfuerzo de fluencia nominal F, = 4200 kg/cm?.
En algunos paises se usan barras A —40 con
F, = 2800 kg/cm? principalmente como estribos.

Las cabillas llevan grabadas en su superficie una
nomenclatura que indica su tamaiio y la calidad del
acero del cual estan hechas (Figura 1.15).

Las caracteristicas mas importantes en el :
comportamiento del acero son,

¢ Esfuerzo de fluencia (F,), donde se | A = —
producen deformaciones bajo incrementos B ==
casi nulos de esfuerzo. Tl A—do
Esfuerzo méaximo (£,,). j/ —T |
Médulo de elasticidad. Es el valor "% ==
numérico de la pendiente inicial de la curva iy
que relaciona los esfuerzos vy las
deformaciones en el rango elastico (Figura '
1.16). Para todos los tipos de acero se tiene i
E=21-10°kg/cm? :

0.01 0032 0.05 007 0.09 &
Para limite de fluencia d )
F, = 2800 kg i & = 0.00137 Fig. 1.16 Curvas de aiﬁ;:lr:n-defcmauﬁn para el

Para limite de fluencia
F, = 4200 kg / em® = &, = 0.00206

Los aceros con bajo contenido de carbdn presentan una plataforma o zona de cedencia bien definida en la cual las
deformaciones aumentan continuamente para un esfuerzo constante. A partir de cierto valor de deformacion los
esfuerzos comienzan a aumentar debido a un fendmeno que se conoce como endurecimiento por deformacion. La
curva tiende a una tangente horizontal para el esfuerzo dltimo (F,) y luego desciende hasta la rotura (Figura
1.16). Los aceros con mayor contenido de carbon presentan una plataforma de fluencia de menor longitud y una
mayor resistencia, en ellos el esfuerzo de fluencia no esta bien definido, segiin se muestra en la Figura 1.16.

Resumen de las caracteristicas mas importantes:

e Coeficiente de dilatacion del acero 1.17 - 1073 por grado centigrado.
o Peso unitario del acero 7850 kg/m? .........0.785 kg/ (m - cm?)

El acero en la construccion es ademds usado en forma de,

- Mallas eleciro-soldadas: Utilizadas para la construccién de pavimentos, losas de entrepiso 6 techo.
Se designan por el calibre 6 didmetro de la barra y por su separacion.

- Acero estructural: Perfiles de acero embebido en concreto utilizado en columnas o vigas
compuestas (ver Capitulo 14).
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1.3 ACERO DE TENSADO

Se emplean cables o torones de alta resistencia para introducir fuerzas de compresion a los miembros de
concreto, Los més comunes son Jos torones que se forman con siete guayas entrelazadas entre si con didgmetros
de 0.5" y 0.6” lo que correspondientes dreas de 1.0 cm? y 1.4 cm? respectivamente.

La resistencia de los aceros de tensado alcanza F,, = 18900 kg/cm?. Estos no presentan un limite de fluencia
claro como el observado en aceros de refuerzo (Figura 1.16) y la fluencia se asume alrededor de F,, = 0.90 -
Fyy. En miembros prefensados el acero transfiere las fuerzas al concreto por medio de la adherencia y en piezas
postensadas es necesario emplear anclajes mecanicos que reaccionan contra el concreto para transferir las
fuerzas. En losas postensadas se usan cufias metalicas que son trabadas por un anclaje (Figura 1.17). En vigas de
puentes postensadas se usan aparatos de anclaje que trabajan con el mismo principio para maltiples torones a los
que se les conoce como “trompetas”.

Fig. 1.17 Aparto de anclaje para un tordn
Cortesia de Luis B. Fargier G.




El concreto u hormigén armado es aquel que contiene
refuerzos metalicos adecuadamente dispuestos dentro de
ciertos limites. Es un material resistente a todo tipo de
esfuerzos, adaptable a todo tipo de estructura, monolitico y de
larga duracién ain con poco mantenimiento y econémico
(figuras 2.1 y 2.2).

Asi, en el caso mas simple, el acero se colocara en la zona de
traccion y cerca del borde en una cuantia minima aproximada
de 0.4% y maxima 2.5% (vigas) y entre el 1.0% y el 6.0 %
para el caso de columnas.

2.1 RESUMEN HISTORICO

A mediados del siglo diecinueve WILKINSON y LAMBOT
observaron el aumento de resistencia del concreto al
introducirle refuerzos metdlicos. En 1855 FRANCISCO
COIGNET publica un libro sobre las aplicaciones del
hormigén armado. En 1867 MONIER logra la reduccién de
los espesores al colocar el refuerzo adecuadamente en la masa
de concreto,

EMPERGER, TALBOT, MELAN, MORSCH, MARCUS,
PROBST, HENNEBIQUE y otros investigan y estudian
analiticamente el concreto armado aplicando la teorfa de la
LINEA RECTA o de los esfuerzos de trabajo.

CAPITULO 2
CONCRETO ARMADO

Fig. 2.1 Columna de un puente atirantado.
Cortesia de Luis B. Fargier G.

En la primera mitad del siglo veinte SUENSON, WHITNEY, PASTERNAK, LOLEIT, desarrollan la teoria de
ROTURA que actualmente se emplea en el cdlculo del concreto armado. Importantes contribuciones se
realizaron desde la Universidad de Illinois lideradas por CROSS, NEWMARK, RICHART vy SEISS. En la
segunda mitad del siglo veinte, BERTERO, BREEN, FERGUSON, JIRSA, MACGREGOR, PARK, PAULAY,
SOZEN y WINTER han realizado grandes aportes en el diseiio de estructuras de concreto armado, sin pretender

que estas listas sean completas.

En Venezuela el Ingeniero Manuel Felipe Herrera Tovar construye en 1912 el primer edificio de concreto
armado para la sede del Archivo General de la Nacion. Por esa época se tienden varios puentes de losa de
concreto sobre perfiles metalicos en la carretera Caracas-La Guaira. A partir de 1940 se generaliza en Venezuela

el empleo del concreto armado en toda clase de obras de ingenieria.

.

Fig. 2.2 Puente Sutong (Shanghdi, China) el mas grande del mundo suspendido. El framo central mide mas de 1 an
Cortesia de Luis B, Fargier G,
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2.2 GENERALIDADES

El concreto soporta bien los esfuerzos de compresion pero es débil en traccion. Esta la resistira el acero de
refuerzo que también colaborard con el concreto para absorber compresion, corte y torsién. El hecho que el
concreto y el acero formen un material de construccion eficaz, se debe a,

Viga en volado

(No se muestran los estribos ] |
pora una mayer clarided) ' ' ' ' ‘
- .' j = 3 r F . !
: IR Gl B e R
g
! _\;’j R

Seccidon de una rg -_.---jf i
columna % : ]
g T E Estribos

s La buena adherencia entre el concreto v las cabillas de

aCero.

* Los coeficientes de dilatacién de ambos materiales son

practicamente iguales (difieren en dos millonésimas por
grado centigrado).

¢ El concreto protege al acero contra la oxidacion y la

accion del fuego.

l}
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Fig. 2.3 Colocacién del acero en
elementos de concreto armado J—
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Es importante destacar que,

* 5i no hubiese adherencia entre acero y concreto, no se
podrian transmitir fuerzas de un material al otro.

* Si los coeficientes de dilatacién fuesen muy diferentes,
un cambio de temperatura produciria esfuerzos internos
considerables en la seccién de concreto armado,
incluvendo traccion en el concreto.

+ El acero es protegido por el concreto contra la corrosion
y el efecto nocive de las altas temperaturas que
disminuye su resistencia v modulo de elasticidad. Si
colocamos una capa exterior de concreto que recubre las
barras de 2.5 cm de espesor, se necesita un fuego de mil
grados centigrados durante una hora para elevar la
temperatura del acero hasta 500 grados centigrados.

n e ;
Murode | || b
contencidn | . b
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Acere de reparticion,
Malla electrasaldada

2.3 UBICACION DE LA ARMADURA (Figura 2.3)

Armadura
= principal de

El acero se colocara en la zona adecuada para resistir, 8 las columnas

- Latotalidad de los esfuerzos de traccion.
- Una parte de los esfuerzos de compresion, corte
¥ torsion.

a) ARMADURA PRINCIPAL

La que resiste traccion o parte de la compresién y se
designard A; y A; respectivamente. Se coloca a lo
largo del gje del elemento. En ocasiones se le llama
armadura longitudinal.

b) ARMADURA TRANSVERSAL EE e
Fig. 2.4 Armaduras principales y
transversales

Para resistir corte por flexion o torsion en forma de Cortestade Luls B. Fargier G

“estribos” en vigas y las “ligaduras” en columnas.
Se colocan en el plano de la seccién (o inclinadas) enmarcando las barras principales a separaciones
pequenias. El refuerzo transversal soporta el corte y confina el concreto, incrementando su resistencia y
capacidad de deformacion dltima. Es el refuerzo mas importante para que las estructuras sobrevivan durante
un SIsmo.

c) ARMADURA DE REPARTICION

En losas se emplea para mantener en posicion a las barras principales, distribuir las cargas y resistir esfuerzos
producidos por cambios de temperatura, retraccién y flujo plistico. Forma con la armadura principal una
malla con uniones de alambre, (Figura 2.4),

2.4 PORCENTAJE O CUANTIA DE ACERO
La cuantia es la relacion entre el area de acero colocada dividida entre el drea de concreto. La cuantia geométrica

As/(b - d) de acero principal en vigas viene definida por (ACI ,318-08, Seccién 10.6, Ecuacién 10.3, para acero
minimo y Seccion 21.5.2.1 para ppax )

JE = E [2.1]
KK

Pz = 0.025 [2.2)

Pmin = 0.8

La cuantia geométrica de acero principal en columnas,

_ Area Total de Acero Ay (23]
P = Areade Concreto bt :

Pmin = 1.00% ...... ppar = 6.00 % [24 ¥25]
Se recomienda usar cuantias < 2.5% en columnas

La cuantia mecanica (¢w) esta toma en cuenta las propiedades de los materiales,

=p- [26)

11
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2.5 RECUBRIMIENTO (rec)

Es la capa exterior de concreto que recubre las barras (Figura 2.5) (obtenido durante el vaciado de la viga, losa,
columna, etc.). Los frisos con mortero de cemento, aunque protegen contra el fuego v la oxidacion no se
consideran como parte del elemento estructural. Las dimensiones del recubrimientos se escogerdn en base a,

e La situacion del elemento estructural que puede estar cubierto o a la intemperie sobre el terreno o
enterrado.

¢ El vaciado (caso de bases o fundaciones o muros) segiin éste se haga contra encofrados o directamente
contra tierra.

¢  El riesgo de incendio.
La calidad del ambiente; si se trata de ambientes salinos es indispensable garantizar un recubrimiento

grande.

Para garantizar la posicion correcta de las cabillas dentro de los encofrados de modo que se cumpla con los
recubrimientos establecidos en el proyecto y que se mantenga la distancia entre barras se recomienda utilizar
separadores ¥ soportes de mortero. (Figura 2.6).

rec

rec = 7 ¢m = ambientes en contacto con
la tierra o m Uy COTrosivos

rec =5 cm — elementos a la intemperie

rec = 4 em = elementos protegidos contra
L OE e e la intemperie
. : Fig. 2.6 a) Separadores en obra para lograr el

T réc=2im = losa recubrimiento de una parrilla de acero

= 2 -
. = LA ’ en una losa de fundacidn

J b) Foto del separador
Cortesia de Luis B. Fargier G

Fig. 2.5 Recubrimiento
2.6 YENTAJAS Y DESVENTAJAS QUE OFRECE EL CONCRETO ARMADO
a) VENTAIAS

Capacidad de resistir simultineamente la funcidn arquitecténica v estructural: Al ser colocado en estado plistico
el concreto se amolda al encofrado y de este modo es posible lograr la forma v textura deseada, (Figura 2.7).

# Resistencia al fuego: El concreto puede estar en contacto con el fuego unas 3 horas sin necesidad de
utilizar recubrimientos anti-fuego,

¢ Rigidez: La rigidez que poseen las estructuras de concreto armado bien disefiadas hace posible
minimizar vibraciones y los desplazamientos laterales durante un sismo. Las tendencias modernas del
diseiio sismo-resistentes se inclinan por las estructuras rigidas sobre las mas flexibles.

*  Bajo mantenimiento: Las estructuras de concreto armado poseen vidas Gtiles muy largas v no necesitan
de gran mantenimiento.

e Dispenibilidad de los materiales: Los materiales que forman el concreto: la arena, piedra, agua,
cemento y acero se consiguen facilmente en grandes cantidades

12
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Apuntalamisnto para el
vaciade de la placa o lasa Columnas

7ol ——'— 5
— 4

Fig. 2.7 Monumento a La Virgen de la Paz. Estado Fig. 2.8 Proceso constructivo de un
Trjillo. Altura del monumento: 46 metros. edificio aporticado de vigas y columnas
Cortesia de Luis B, Fargier Cortesia de Luls B, Fargier
b) DESVENTAJAS

»  El proceso constructivo requiere el uso de encofrados y apuntalamientos (Figura 2.9).
* Baja resistencia por unidad de peso y volumen. Gran parte de la resistencia de una estructura de
concreto armado es destinada a soportar su propio peso.

2.7 CARGAS SOBRE LAS ESTRUCTURAS

a) CARGAS PERMANENTES

Conocidas también con el nombre de cargas muertas, son las que se mantienen constantes en magnitud y
posicion durante toda la vida (til de una estructura. Por ejemplo el peso propio de la edificacion.

b) CARGAS VARIABLES

Llamadas también cargas vivas, constituyen las cargas de ocupacion de las edificaciones. No son constantes
ni en magnitud ni en posicion durante la vida (til de una edificacion. Son muy dificiles de estimar con
exactitud por lo que los codigos establecen las minimas cargas variables que actian sobre las estructuras. Por
ejemplo para viviendas el minimo recomendado es 175 kg/m* para estacionamientos, 250 kg/m?® (Ver
Apéndice I).

c) CARGAS AMBIENTALES

Las ejercidas por los sismos, vientos, nieve, entre otras. Al igual que las cargas variables son muy dificiles de
estimar con exactitud.

13
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2.8 REQUISITOS DEL CONCRETO ARMADO

Una estructura de conereto armado debe ser segura, funcional y razonablemente econdmica en su construceion,
Ademads la estructura debe,

No deformarse mis alld de ciertos limites bajo la accién de cargas de trabajo y Ia influencia del
tiempo. Por ejemplo, la flecha mdxima permisible de una viga es igual a una fraccién de la luz (por
gjemplo L /360 para la accion de carga viva...ver Tabla 4.2).

Mo agrietarse mucho:; Bajo cargas de trabajo el ancho de las grietas debe ser preferiblemente menor de
unos 0.2 mm 6 de 0.3 mm segin se trate de elementos expuestos o no a la accién de la intemperie,
respectivamente (Ver Apéndice I). El agrietamiento excesivo conlleva el peligro de la oxidacion del
acero de refuerzo y de las filtraciones de agua. La presencia de pequefias grietas en el concreto es
pricticamente inevitable, alin en elementos no cargados, ya que la retraccion y el cambio de temperatura
pueden producir esfuerzos de traccion mayores que la fatiga de rotura a traccion,

Poscer capacidad de deformacién suficiente bajo solicitaciones extremas: Mediante un
confinamiento adecuado es posible aumentar la deformacion Gltima del concreto. Asi se logra una
mayor capacidad de disipacion de energia (Figura 2.9). El confinamiento del concreto se consigue
utilizando estribos o ligaduras a poca separacion y mis eficazmente con “zunchos™ que forman una
espiral.

Ser econdmica y estética: Los proyectos deben resultar en obras agradables y funcionales a través del
trabajo en equipo coordinado de arquitectos e ingenieros (figuras 2.2, 2.7, 2.8 y 2.10), y también ser,

Segura contra el colapso: Debe garantizar la integridad humana bajo efectos de acciones especiales
(terremotos, huracanes por ejempla).

_o S S I .
Fig. 2.9 Confinamiento abundante en las
columnas y muros del primer piso de un

rascacielos a construirse en Los Angeles.
Cortesia de Luis B, Fargier G

Tabla 2.1. Combinaciones de carga basica en el métedo
de los estados limite

CONDICION CARGA MAYORADA

BASICA U=12-CM + 1.6-CV

U=1Z2+:CM + CV + 1.0-5
il F=09-CM+ 1.0-5

Fig. 2.10 Edificio Transamerica. San Francisco.
Cortesia de Luls B. Fargier G
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DISENO

disefio de edificaciones estd generalmente regulado por un codigo o norma. La funcién de los codigos es
ificar los requerimientos minimos que el disefiador debe cumplir para que la edificacion posea un grado
e seguridad que la profesion puede considerar como aceptable. Los elementos de concreto armado se pueden
o por esfuerzos de trabajo (esfuerzos admisibles) o por resistencia (disefio por estados limites),

DISENO POR ESFUERZOS DE TRABAJO (DISENO POR LINEA RECTA. ESFUERZOS ADMISIBLES)

Se disefia para un factor de seguridad uniforme. La ecuacién general de disefio luce asi,

Resistencia (R)
Factor de Seguridad (F5)

> Efecto de las cargas (Q) [2.7]

Si Ry @ se conocieran con exactitud, bastaria con asegurarse que la resistencia R sea ligeramente superior a
los efectos de las cargas Q y se pudiesen usar factores de seguridad cercanos a 1.0. En la préctica R y Q nunca
se conoceran con exactitud (figuras 2.11 y 2.12) porque,

s Las cargas reales difieren de las asumidas en el disefio.
*  Las resistencias reales de los materiales y elementos son distintas a las asumidas en el disefio,
*  Los procedimientos de cdlculo de las resistencias arrojan valores aproximados v no exactos.

*  Las dimensiones de las piezas y la colocacién del refuerzo varian al ser ejecutadas en obra con respecto
a las especificaciones de disefio.

Por ello se adoptan factores de seguridad por el orden de 1.5 a 3.0.
b) DISENO POR ESTADOS ULTIMOS (DISENO A LA ROTURA)

Se disefia para factores de seguridad que son variables y dependen de las incertidumbres en estimar las cargas
y resistencias de los elementos (ver Tabla 2.2). En general es un método menos conservador que el disefio por
esfuerzos de trabajo. En esta metodologia los efectos de las cargas de servicio (@) son multiplicados por
factores de carga (y) y las resistencias tltimas (R) son multiplicadas por factores de resistencia (),
obtenidos en base a estudios estadisticos. La ecuacion de disefio viene dada por,

¢ - Resistencia (R) > y - Efectos de las cargas () [2.8]
Factores de Carga

Son menores que la unidad y reflejan,

= La variacitn entre la resistencia de los materiales asumida durante el disefio v la obtenida en obra por
ejemplo F,,, f y en el mddulo de elasticidad E, E,.

® Las incertidumbres relacionadas con las dimensiones geométricas ejecutadas en obra.

* Las incertidumbres implicitas en los modelos de cdlculo de resistencias a flexién, corte, flexo-
compresion, torsion, etc.; a partir de las propiedades de los materiales. Recordemos que los
procedimientos que estudiaremos para el cilculo de resistencias y deformaciones arrojan valores
aproximados ¥y no exactos.

¢ A mayor dispersion en los datos para la estimacion de una resistencia dada, menor es el factor ¢. Por
ejemplo para vigas dictiles con gran capacidad de deformacién cuyo comportamiento es bien descrito
usando las hipotesis de vigas estudiadas en resistencia de materiales, ¢» = 0.90. Para el mecanismo de
falla mds frdgil y peligroso de todos que es el de corte, y del cual se conoce poco, las normas toman ¢ =
0.75. Para columnas con elevadas cargas axiales las normas obligan a usar ¢ = 0.65.

Factores de Resistencia
Estan basados en estimaciones estadisticas de la magnitud de las cargas. Son independientes del tipo de
material. Sean,
CM = Carga permanente o su efecto. También conocida como carga muerta.
CV = Carga variable o su efecto. Conocida como carga viva.
§ = Carga sismica o sus efectos.
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CONCRETC ARMADO Comportamiento y Disefio

A mayor incertidumbre para estimar una carga,
mayor sera el correspondiente factor y. Por
gjemplo, las cargas muertas pueden ser estimadas
con mayor exactitud que las vivas, por lo que son
mayoradas por 1.2 y 1.6 respectivamente en el
caso de carga basico (Tabla 2.1).

* FRECUENCIA

El método del disefio por estados limites esta
basado en estimaciones probabilisticas de las
cargas y resistencias. Las figuras 2.11-2.12,
muestran posibles distribuciones probabilisticas de

| E R
a a 1@ CARGA la resistencia y carga a las que pudiese estar sujeto
WAL RN un elemento estructural dado. A la izquierda de la
Fig. 2.11 Distribucion de la carga sobre un (Figura 2.13) se indican los efectos estructurales

elemento estructural, obtenida de muestreos
estadisticos

donde la resistencia resulta menor que las cargas
VisshiiSien que s-(rl:nrtr: el ele:penm actuan, lo que en teoria
conllevaria a una falla.

El factor de seguridad resultante al aplicar el
método de los estados limites dependeri de la
relacion entre CM/CV, v de los factores ¢ v ¥
segin se indica en la Tabla 2.2. En edificios de
vivienda la relacién CM/CV es casi siempre un
tanto mayor que 3.

i |
Frreid 1 ~ . S
“$R R ® RESISTENGIA
Tabla 2,2, Factores de seguridad equivalentes que resultan de
aplicar el método de los estados limites para
el caso de carga basico: 1.2-CM + 1.6 CV

Fig. 2.12 Distribucién de la resistencia de un
elemento estructural, obtenido de muestrecs

estadistico
1Fl'iEl.‘.:L!El-'\III::i.ﬂn.

Tipo de Relacion CM/CV
elemento P 4 3 2 1 0.5
Vigasy

Columnas

con baja 0.90 | 1.42 1.44 1.48 1.56 1.63
carga axial

Columnas

(alta carga 0.65 | 1.97 200 | 205 | 2145 | 2.26
axial)

Corte y

Tarsion 075 | 1.71 1.73 1.78 1.67 1.86

$R-70Q

Fig. 2.13 Distribucion probabilistica de la relacion entre la
carga mayorada y la resistencia minorada

A los lectores interesados en profundizar en el tema de confiabilidad estructural que sirve de base para elaborar
los estudios de la calibracion de los factores de carga y resistencia, se les recomienda consultar el excelente
tratado de Nowak v Collins (2000). Para el codigo ACI 318 estos estudios fueron realizados por Nowak y
Szerszen (2001).

16




CAPITULO 3
COMPORTAMIENTO A FLEXION

3.1 ENSAYOS DE VIGAS DE CONCRETO ARMADO

P P
a ~==— a —==—  a —= Los ensayos fueron realizados en vigas rectangulares de
1 7 ancho b, altura h y altura (til d. con estribos y cargadas en
- P s FhE arn _] los tercios centrales (Figura 3.1), con baja pero suficiente
. cantidad de acero en la parte en traceion y acero minimo en
w2 compresion. Las cargas P se aumentan desde cero hasta
producir la falla, o sea desde M =0 hasta M = My pimo-
T donde M = P - a, de acuerdo a la estdtica. La viga fallard
A por flexion pura en su zona central, sometida a M constante
] e 3 O {corte igual a cero).
Ili : Sean,
S 1| | [ = Esfuerzo de compresion (fibra superior)
Ay fe = Estuerzo de traccion en A,
Fig. 3.1 Esquema de las vigas en estudio & = Deformacién unitaria en el concreto en fibra
superior
e ft = Esfuerzo de traccién en el concreto en la fibra
Curvareal inferior
-~ x = Profundidad del eje neutro
e - n = E./E.~10
Hipotesis T = Fuerza de traccion en el acero
fea = Esfuerzo admisible en el concreto = 0.45 - |/ f!
fia = Esfuerzo admisible en el acero
# = Brazo entre el par de fuerzas Cy T
fer =Esfuerzo de rotura del concreto a traccion. Las
normas recomiendan = 2 - Jf_;
. @ = Curvatura = & /c. Es la rotacién por unidad de
& e longitud. La misma aumentara con el valor de &, v
Fig. 3.2 Curva esfuerzo deformacion del acero disminuira con el aumento de ¢
E. =Mdodulo de elasticidad del concreto
A =Area de acero en traccion
£ A’= Area de acero en compresion
I r = rec + diam. del estribo + (diam.de A,) /2

En el transcurso del ensayo se presentan las siguientes
etapas,

I. Entre M =0y M = M, iccamiento (€ntre puntos 0y 1
de las figuras 3.2, 3.3 v 3.9) donde este altimo es el
valor del momento que produce fi- en la fibra mas
traccionada. iniciandose el agrietamiento del concreto en
la fibra inferior (recordemos que el concreto resiste muy
poco a los esfuerzos de traccion) figuras 3.4 v 3.6, Tanto
el acero como el concreto hasta antes de ese momento
resisten tracciones.

Fig. 3.3 Curva esfuerzo deformacian del concreto El diagrama de deformaciones unitarias es una recta y E,
es constante o sea que el diagrama de esfuerzos es
también unarecta f. = E, - £, (Ley de Hooke).
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Esfuerzos Deformaciones P
¥ fuerzas unitarias l b
=t
| =22
1 ! - 5
: T |
g ! ) ! |
AL . &
d |
| |
A |
P ' i | 1 _l 1
1 I f,-‘/
i L=
$
L. a
Fig. 3.4 Comportamiento de la viga entre el origen y el punto 1
P
Pa P-l‘r
a & — a
: ! !
ST PR = e
i i e ,é‘ .l T E:A . -¢ F al 1 Yy o
B R M N Bt £ S Y deabe # ...... “l ........ S T S SR R e
@ Fig. 3.5 Agrietamiento de la viga entre el origen y el punte 1 @
r i
2 !
Las propiedades de la seccion transversal se pueden Esfusrzos Deformaciones
¥ fuerzas unitarias

estimar con bastante precision de acuerdo a,

b-h?

12

Mag riet

: E-I

vl =

Entre Magrietam:’enta Y M:rabnj'n (EI’IT]‘E puntos 1y 2 de
las Figuras 3.2, 3.3 y 3.9) es decir desde el inicio del
agrietamiento hasta alcanzar esfuerzos de trabajo en el
acero o en el concreto. Se tiene: el diagrama de
deformaciones unitarias se mantiene recto (Figura 3.8).
El diagrama de esfuerzos-deformaciones del concreto se
curva un poco, E, varia muy poco (disminuye).

Con el aumento del momento, las grietas aumentan en
niimero, se ensanchan y suben empujando al eje neutro
hacia arriba (Figura 3.7). El concreto practicamente no
resiste traccion. Para esta seccion agrietada tenemos,

b x?

+n-Ag (d—x)%+(m-1) A, (x—d)?

| es menor que i’

18

N N
(2/3)(h-x} |
T, ———
| T, i— i
?'_I _-Elri-_

Fig. 3.6 Distribucion de esfuerzos y fuerzas entre el
origen y el punto 1




COMPORTAMIENTO A FLEXION

| P]—'ﬂ P"'z

g TR E——

; : T R E 4 BT IR ol T SO T b
A U el g T T b N I e e
[

T Fig. 3.7 Comportamiento de la viga entre el punto 1y 2 5

'Pl"i F:l—z

3. Entre M;rabajo ¥ My (entre puntos 2 y 3 de las Figuras 3.2, 3.3 y 3.9) donde 3 es el punto en que el acero
alcanza la deformacion &, y el esfuerzo F, de cedencia, mientras que en el concreto se tiene & menor que la
deformacién Gltima y f. es menor que f. (figuras 3.9 y 3.10). Se tiene,

Esfuerzos Deformaciones . 3
¥ fuerzos unitarias « El dl?grama de deformaciones es .r.th
" s [l diagrama esfuerzo-deformacion del
— - 3 —

A 2 concreto se curva cada vez mas. E,
—— = I disminuye rapidamente.
= El acero se comporta eldsticamente.
* Enelpunto 3 tenemos f; = f,, & =¢,
d yT=4:f.

Desde M = 0 hasta M = M,, es decir entre
los puntos 0 y 3 se tiene,

a) Aumentan la traccion y la compresion
unitarias totales.

b) Aumenta el brazo de palanca z del
par resistente. Por lo tanto el valor
del momento M=C-z=T-z

Concrets en traceiin. La resistencia a aumenta rapidamente ya que los dos
erccidn del concreto en ¢ita etapa e5 tan
Gequeie atie-§e wlemss inorer: factores crecen en la zona 0-3 (el

Fig. 3.8 Distribucién de esfuerzos y fuerzas entre el punto 1y 2 brazo z y las fuerzas: yT):

4. Entre My ¥ Myeimo (entre puntos 3 y 4 de las Figuras 3.2, 3.3 y 3.9). A partir del punto 3 el acero cede y su
deformacion & aumenta por encima de &, (en el escalén de cedencia esto se produce con incremento de
esfuerzo despreciable); en el concreto &, tiene un valor aproximado de dos milésimas (0.002) cuando f,. = I

| .
2 T —— Pu= o
My fensrncia I4b
|
|
|
[
| Fig. 3.9 Diagrama de
o e e e S o ic§ Momento-Curvatura
Pan- Ao (i = 2)2 4 2 : {ver Capitulo 18)
|
|
H’Iﬁ'\-dr\d-*k‘uw H— e — e o —— e 4
M Seccidn
= q;u:lrr nnngric\m.dﬂl
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COMCRETO ARMADO Comportamiento y Disefo

Las deformaciones & v & siguen aumentando hasta
que en ¢l concreto se alcanza la deformacion Gltima
&y ¥ ocurre la falla final por aplastamiento del
concreto (punto 4, Figura 3.9 v 3.12). El diagrama
de deformaciones es casi recto v el de esfuerzos-
deformaciones del concreto 5@ curva

considerablemente. (Figura 3.10).

El esfuerzo en el acero se mantiene casi constante
fs = f, si la rowra se produce en el escalon de
fluencia o incluso se incrementa si la falla ocurriese
en la zona de endurecimiento por deformacién. El
valor de z aumenta muy poco ¥ como consecuencia
se produce un ligero aumento del valor del momento
M, que es un poco mayor que M,. En cambio la
curvatura que desde 0 hasta 3 crece linealmente,
aumenta mucho a partir del punto 3, teniéndose ¢,
mucho mayor que @,

La amplitud de la etapa 3-4 aumenta con la
disminucion del acero de traccidon vy el aumento del
acero en compresién. La curvatura ¢ aumenta
cuando x disminuye. El agrietamiento posible antes
de la falla se muestra en la Figura 3.1 1.

Psy

.......;_._...JI_

y I.- Fig. 3.11 Agrietamiento de la viga el punto 45

TR

Esfuerzos
¥ fuerzas

Deformaciones
unitarias

Camcrels ¢n traEceibn (26 ignara)

Fig. 3.10 Distribucitn de asfuerzos y fuerzas entre el punto 2 y 3

MNota: El orden de magnited de la curvatura ¢ s tan pegueio que se
cumple: tan(yp) = p y también cos(yp) = 1. Es decir |a longitud de la
recta inclinada a = b @5 igual a [a altura Gtil d aunque en lag figuras

parerca mucho mayoer. Ello obedece a la necesidad de
amplificar las ceformaciones unitanas en los graficos
para ilustrar los conceptos.

B

e e, TR Y

!
€.
[ i
Z
Concratd &n iraccdn
Magrnud despreciabia
. <N (S 1
- !
—————— — — — -’/
i B .
= £ B,

Fig. 3.12 Distribucién de esfuerzos y fuerzas entre el punto 3 y 4
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COMPORTAMIENTO A FLEXION

32 CAPACIDAD DE ROTACION EN ARTICULACIONES

presenta un resumen de los ensayos realizados P
Alan H. Marttock (1963), de la Asociacion de
ento Portland (P.C.A.), para determinar la
tapacidad de rotacion de articulaciones plésticas
® vigas de concreto armado (Figura 3.13). Las
aticulaciones plasticas pueden desarrollarse en
sementos adecuadamente disefados y se forman
ido el momento actuante alcanza la zona 3, lo
implica que las deformaciones, en este caso las
aciones aumentan bajo incrementos de carga T e e e e iy
ticamente nulos, en este caso, momentos. Los A A S B i o P e . W
ayos fueron realizados en vigas con las _»,_-9,’;}};}5 T/I,;g,
Sisuientes caracteristicas (Tabla 3.1), i

— - Se—

A

b=15cm, d=25cm ¢ d =50cm
A =246 A= 2#34,

)

A= 2R g T e AV D A T
EEE ity == v S

Estribos 1/4" G.de 3/8" (#2 6 #3) Rottminelinpiiics, SiMCTRga SRl CEE

ab3cm 125cmo 25cm articulaeidn

Luces (L):1.40m, 280m y 560m Fig. 3.13 Comportamiento de la viga ensayada por Mattock

E, = 3300 y 4200 kg/em?

Se aplica una carga P concentrada en el centro para obtener una condicion de momento similar a la de un apoyo
“imtermedio de viga continua. A menor luz corresponde mayor pendiente del diagrama de momentos y los
‘esfuerzos en las secciones proximas al punto de aplicacion de P disminuyen mds rapidamente a medida que nos
‘alejamos de la carga. Los resultados de los ensayos se pueden sintetizar asi,

‘= Las primeras grietas visibles son verticales y se inician abajo (grietas por flexion) para valores entre el 15 v el
30% de la carga ultima F,. Al aumentar P aquellas aumentan en namero, se ensanchan y suben.

Para P = P, o sea M = M, el acero A, alcanza F; = F, y una deformacion & = &, por lo que comienza a
ceder. Un ligero aumento de P produce & > &,. Las grietas aumentan considerablemente a medida que crece
&5 y reducen la zona resistente a compresion, hasta que finalmente el concreto falla por aplastamiento.

En la zona comprimida el descascaramiento (pérdida del recubrimiento superior) del concreto ocurre para
valores de & = 0.0025 a 0.0035,

La falla final corresponde a deformaciones en el concreto &, mucho mayor que 0.003.

El valor &, de la deformacidén Gltima aumenta cuando disminuyen la luz de la viga y el valor de A;, o cuando
aumenta la relacion A;/A; y la cantidad de estribos o ligaduras que confinan al concreto.

Tabla 3.1 Resultados de los ensayos de las vigas ensayadas por Mattock, b = 15emd = 25 cm

L=1.40m L=28B0m L=560m
Ay =570 om? My /M, 1.50 1.40 1.33
A;=142om? B 0.058 0.019 0.006
afp’ = 400 Estribos #3a12.5cm #2 a0 12.5 cm #2al2S5cm
Ay = 1140 em? My /M, 1.33 110 1.10
A, = 142 e o 0.032 0.008
pfp = B.00 Estribos #3ab3cm #3a12.5cm #2125 cm
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COMCRETO ARMADO Comportamiento v Disefio

En la Tabla 3.1 se muestra un cuadro para la serie € de los ensayos de la Portland Cement Asociation. La
relacion AL /A, es de 0.25 en el primer caso y de 0.125 en el segundo. Es oportuno hacer notar que en los apoyos
de vigas en zona sismica se tiene por norma como minimo A /4, = 0.50 aproximadamente,
El valor de £, puede calcularse aproximada v conservadoramente con la férmula,

Ey = 0.003 + 1.27/a

Donde & es igual a la distancia de P al apoyo en centimetros.

En la prictica, la forma mds sencilla de aumentar valor de &, es mediante un confinamiento con estribos vy
ligaduras y preferiblemente con zunchos (ver capitulos 6 y 7).
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CAPITULO 4
METODO DE ESFUERZOS ADMISIBLES

metodo de los esfuerzos admisibles permite estudiar el comportamiento del concreto armado bajo cargas de
510, que son las que actiian sobre la estructura durante un dia comin y corriente. Las flechas (Figura 4.1), el
amiento, los esfuerzos de trabajo del concreto y el acero, y el estudio de la patologia del concreto armado en
ras existentes se hace con el método de los esfuerzos admisibles. Los conceptos en los que se fundamenta

g una ampliacion de los estudiados en los cursos de resistencia de materiales y enfocados adecuadamente
smribuyen en la formacion de los ingenieros.

aparicion de la metodologia de disefio por estados dltimos (Capitulo 5) desplazé desafortunadamente la

wsefianza del método de los esfuerzos admisibles hasta el punto de desaparecer de los Pensum de estudios de
as Universidades.

schisimas son las estructuras disefiadas por esfuerzos admisibles sin que hasta la fecha los autores tengan
snocimientos de problemas encontrados en ellas derivados de la aplicacion correcta del método. Es por ello que

sedemos concluir que esta metodologia produce estructuras seguras y un tanto mas costosas que las que se
stendrian al usar el método de rotura (ver ejemplos 4.3 y 5.9).

g Fig. 4.1 Viiga de concreto armado agrietada

4.2 HIPOTESIS

1. La adherencia entre el acero y el concreto es perfecta.

2. Toda la traccion la resiste el acero.

3. Mo hay esfuerzos iniciales en el acero.

4. Las secciones planas se conservan planas después de la flexicn, es decir que las deformaciones unitarias & son
directamente proporcionales a sus distancias al eje neutro (Figura 4.2),

5. El'modulo de elasticidad del concreto es constante dentro de los limites de trabajo. Se aproxima el diagrama

de esfuerzos (f;) deformaciones (e),es una linea recta entre f, =0 y f, = 0.45- £, por lo tanto los
esfuerzos son directamente proporcionales a sus distancias al eje neutro.

Las hipotesis 1 y 4 han sido comprobadas experimentalmente. La hipétesis 2 es vilida en las grietas. Entre
grietas el concreto si resiste fuerzas de traccién. La hipdtesis 5 que aproxima mediante una recta el diagrama de
esfuerzo deformacion f, vs. &; entre £ = 0 y f. = 0.45 - fe que en realidad es ligeramente curvo, es la que define
la teoria de los esfuerzos de trabajo (Figura 4.2).

Comparando los valores obtenidos por la teoria de la linea recta con los resultados experimentales, se tiene,

e  Para fibras cercanas al eje neutro los esfuerzos calculados por linea recta son menores que los medidos,
* Lo contrario ocurre para fibras cercanas al borde comprimido.

Las secciones se calculardn de manera que los esfuerzos debidos a las cargas de trabajo sean menores o iguales a
las fatigas o esfuerzos admisibles. Debe cumplirse,

k=2l y 5




CONCRETO ARMADO Comportamiento v Diseno

Donde f. es el esfuerzo en el acero y f., ¥ foa son los esfuerzos admisibles en el concreto v el acero,
respectivamente.

Sus resultados son bastantes buenos en flexidn con acero en traccion, es decir con armadura sencilla. La
presencia de acero de compresion desvia los resultados. Bajo compresion axial y flexo-compresion los esfuerzos
obtenidos por linea recta pueden diferir considerablemente de los obtenidos experimentalmente debido al efecto
del flujo plastico en el concreto.

b £ fe
/b =
Pt / / x M |
L - o =—
¥ E-l
d ¥
Grieta :'}'f - d
Vi
i
/
A: ' .f T
—_ . — i — = : - i s —
= Lin v=4.F
Deformaciones Esfuerzos reales ) )
Seccion unitarias en el concreto Aproximacion de la
Transversal iSecciones planas sa distribucién de esfuerzos y
NN fi Hhbod fuerzas en el método de la
FOORRO8 R ) linea recta

Fig. 4.2 Esfuerzos y deformaciones en el concreto vs. hipotesis del método de la linea recta

fe
- 5 A" = Limite i
Sy
x /7
f.-ﬁ’
y
[ | £
|4
,_::. I 1 L
2 Eje Neutro
Vi
o8
_A = Limite
¥ b
/
0.45- f
/
/ |
_t K 1 1 B o
0 = .002

Fig. 4.3 Aproximacion lineal del diagrama de esfuerzo deformacion del concreto
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METODO DE LOS ESFUERZOS ADMISIELES

estudio de elementos de concreto armado bajo condiciones de servicio donde los esfuerzos son linealmente
tonales a las deformaciones (Ley de Hooke) se hace empleando el concepto de seccién transformada
ara 4.4). La seccion de concreto armado puede sustituirse por una homogénea equivalente que puede ser,

‘De puro concreto como es usual ¢
‘De puro acero, como en el caso de vigas compuestas (concreto y acero estructural...ver Capitulo 14).

1 = Area de concreto que sustituye al acero (drea transformada) de traccion 4,
f = Esfuerzoen u

E. = Madulo de elasticidad del conereto

E. = Modulo de elasticidad del acero

n = £, /E,. = Relacion modular

e = Curvatura

Siendo la adherencia perfecta, el acero y el conereto se deforman igual y a una distancia (d- x) del eje neutro; en
‘centroide de A, tenemos,

%_Z:ELC o : S5 —=—=Niaf=

T=A, fs—u'fzu'{f‘ B u=n-4A,
b
b L
: I I
. 1 4 i g Y,
x x / / G }
s iy /
IE s y -
L] 1 5 1 o
d I’
¥
i
4
S
A
A nedg r
a ® ! A | cAE—
fofn
Seccitn Seccin trans formada Esfuerzos en la
transversal de puro concreto seceion trans formade

Fig. 4.4 Seccion fransformada

Si la seccion de concreto armado tiene un ancho b, altura dtil d, drea de acero A, trabajando a un esfuerzo f; y
‘area comprimida b - x sometida a un maximo esfuerzo f, la seccion transformada tiene (Figura 4.4),

«  Area de traccion transformada igual a n - A, y esfuerzo unitario f;/n. El 4rea transformada u = n - A,
tendra la misma altura e igual centroide que el de las cabillas, de manera que no varien la altura Gtil ni el
momento de inercia.

o Area de compresion b - x.
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En el caso del acero en compresion el area transformada v de A} se toma igual a 2 - n - A, (si se descuentan los
vacios del conereto ocupados por las cabillas: (2 -n — 1) - Ay ya que el esfuerzo real en A} es aproximadamente
el doble del valor calculado por Linea Recta, debido a las deformaciones producidas por la retraccidn v el flujo
plastico en el concreto, aungue en ningin caso se tomara un valor mayor que el admisible f,.

a) CASO GENERAL

Seccidn con zona comprimida de ancho variable, con aceros de traceién A; y compresion A sometida a la
accion de un momento flector M. Los momentos estaticos y de inercia se calculan con relacién al eje neutro
(Figura 4.5).

b I
el d
L *
|k f e e e
¥ dy
| R S e 16 1 —_—
= 1
d—-x
u=n-4d;
e e I IS o S J— a--'— _
1 [
by
Fig. 4.5 Seccion transformada. Caso general.
De la figura,
X
- = fe Jr=£. f'=£-(x—d'}
d fs 2 X
fe ¥

Area comprimida,
X
AD =+ J' b d:bl'
o

Momento estatico (5),
Par encima de x

Por debajo de x

x ———
Sg =SS+5¢:1?~(x—d')+J‘ b-w 'd),=u-(d—x)=5
acero 0 5
comnerelo

Momento de inercia (I),
Par encima de x

X
Iu.=fs+fc=v'{x_d'_]2+j -‘J}J‘z 'dJr
L

I=lg+ u-(d-x)* see e eeenenns Momento de inercia total
el
por debajode x

Compresion,

cc=j fob-d, ﬁfcfx'[ by -dy=(f,/x) 5.
[i] 4]

C5=U'f'=v'fcfrx'(x—d‘)= (E-KI:ISS

C=C..—'F‘Es=E/I'(5c+53)=(ﬂfx}‘5
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METODO DE LOS ESFUERZOS ADMISIBLES

Sonde C. vy C, son la compresion en el concreto y acero respectivamente.
= la expresion anterior se concluye que el valor de la compresion total es igual al producto del talud de la
a del diagrama de esfuerzos f./x y el momento estitico de las reas comprimidas con relacién al eje

weutro. La posicion de la resultante de la compresion en el concreto C, se determinard tomando momentos con
al eje neutro,

X
cc-y¢=jf-b-.v-dy=mxfb-y=-dy=fcxx+f¢
(1]

I; , lo

Yo =g oo andglogamente ...........Yp = —
[

‘Distancias entre A y C,

Ze=d—x+Yy,

ias entre A, ¥y C

M
z=d—x+y,;.=-c-=§
L.
O S =fc'I
M=A,-f.-=z rE z
M-n-(d—-=x) M-x
f=——a— ¥ f=—

Conocido el valor de x las férmulas anteriores nos permiten calcular el momento de inercia, los esfuerzos, las
fuerzas de compresion y de traccion T = A, + f; y la distancia entre ellas para una seccién de cualquier forma
{ancho variable).

| ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Cuando un momento flector M, acttia en una seccion de una viga o losa de concreto produce,

= compresion de un lado del eje neutro v
s (raccion del otro,

que por equilibrio deben ser iguales. Ademds el momento exterior debe ser igual al momento interno, es decir
C=T=A.f;cn.. M=Cr2=T"2

8) EJE NEUTRO

El valor de x se obtiene resolviendo la ecuacion que resulta de igualar los momentos estaticos a ambos lados

del eje neutro. Necesitamos conocer las dimensiones de la seccidn y las areas de acero. Alternativamente el

eje neutro se puede calcular iterando, al variar la posicion de x hasta conseguir equilibrio, es decir € = T. Al
conocer la posicion del eje neutro de una seccién pademos decir que el problema esta pricticamente resuelto.
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d) APLICACIONES DEL M ETODO DE LA LINEA RECTA
Cilculo de flechas

Una viga sometida a cargas de trabajo se agrieta v el momento de inercia varia a lo largo de la viga. En efecto,
entre grietas, tenemos concreto sano en traccion con I, .5, correspondiente a toda la seccién de concreto y
en sitios donde hay grietas el momento de inercia se reduce considerablemente a Lagrietada. Asi para calcular
la flecha tomaremos un valor intermedio que se llama I, peceivo-

3
. Magri tenta
Lirsrsive = R lpigasa + (V= RY* Liprigigaa ooosiendo.  R= [_ﬂf.;:::: £ ] 14.]

Flechas instantineas (§;)

Son las que producen las cargas de servicio inmediatamente después de su aplicacion. Se pueden calcular
suponiendo un comportamiento eldstico del material, basados en una rigidez a flexion E, - I, usando
cualquiera de los procedimientos estudiados en los cursos de resistencia y andlisis estructural (drea
momento, doble integracion. viga conjugada, trabajo virtual, entre otros).

Flechas adicionales a largo plazo (§,5)

Las cargas que actian sobre una viga por un largo periodo de tiempo, o también conocidas como cargas
sostenidas, producen deflexiones adicionales a las que estas producen de forma instantanea. La viga
continia deforméandose bajo el efecto de las cargas sostenidas debido al flujo plastico y retraccion del
concreto. Las flechas adicionales a largo plazo disminuyen,

e Con la cantidad de acero a compresién. A mayor cantidad de acero, menores deflexiones a largo
plazo,

s Con la edad del concreto al momento que se aplica la carga sostenida. A mayor edad, menores
serdn las deflexiones a largo plazo.

El cilculo de las deflexiones a largo plazo se obtendra multiplicando las flechas instantaneas (8;) causadas por
la carga sostenida, por el factor ¥ (Tabla 4.1, Figura 4.6). Para mayor informacidn se recomienda consultar a
Branson (1965) v el trabajo de Corley y Sozen (1966).

Tabla 4.1 Multiplicadores para la obtencidn de 2.0
flechas a largo plazo. (ACI 318-9.5.2.5)
15
TIEMPO FACTOR £
I meses 1
6 meses 1.2 1.0
1 afio 1.4
5 afios & mas 2.0
; 05
A ¥
= 2 ACIOII] p =2
¥=1+50. 3 [ : I p b-d :
i 36 12 18 24 30 36 48 al
Donde. Duracion de la carga (meses)

Fig. 4.6 Factor { vs. duracion carga

& = Factor dependiente del tiempo de actuacion de las cargas sostenidas
£ = Cuantia de la armadura en compresion
¢ Laflecha a largo plazo 8;p viene dada por la expresion, &0 = ¥ - §;.
e  Para disefio preliminar se recomienda asumir y = 2.

Las flechas calculadas deben ser comparadas con las tolerancias recomendadas por la norma (Tabla 4.2).
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Tabla 4.2 Limites de flechas. (ACI 318-08 Seccion 9.5b)

FLECHAS A FLECHA
TIPO DE MIEMBRO CONSIDERAR LIMITE

Techos planos que no Soportan ni @stan unidos a elementos no Flecha instanténea debida ala

estructurales susceptibles a ser dafiades por grandes flechas carga variable Luz / 180
Enirepizcs que na soportan ni estan enidos a elementas no Flecha instanldnea debida a la Luz 1360
astructurales susceplibles a ser dafiados por grandes flachas carga variable AT

Aguella parte de Ia flecha total
Techos en entrepisos gue soportan o estan unidos a elementos no gue se produce después de la L 280
estructurales susceptibles de ser dafiados por grandes flechas fijacion de elementos no i
esiructurales
(suma de lag flachas

adicionales a largo plazo y .

flecha instanténea debidoa | L1z /240
caga variable)

Techos o entrepisos que soparian o estan unidos a elementos no
estruclurales que no son susceptibles a ser dafiados por grandes
flechas.

endaciones de diseiio

El codigo de disefio ACI 318-08 ofrece recomendaciones para la estimacion de las minimas dimensiones de
elementos estructurales para que no sea necesario verificar la flecha. Elementos con dimensiones menores a
fas establecidas por la Tabla 4.3 deben ser comprobados por flecha.

Tabla 4.3 Dimensiones minimas de vigas y losas a menos que se verifiquen las flechas. (ACI 318-08 Tabla 9.5a)

ALTURA O ESPESOR MINIMO h

AMBOS
SIMPLEMENTE UM EXTREMO
EXTREMOS VOLADIZO
MIEMBRO APOYADA CONTINUO CONTINUOS

Miembros que no soportan ni estan unidos a elementos no estructurales susceptibles
a ser dafnados por grandes flechas

Losas macizas Luz f 20 Lux /24 Luz /28 Luz /10
Urﬂ:i;:;?"‘ Luz /16 Luz [ 1B5 Luz/21 Luz /8

En edificios de mediana altura en zona sismica se recomiendan alturas de vigas por el orden de
h = Luzf16 — Luz /10 con ¢l lin de minimizar desplazamientos laterales de los porticos durante sismos.

ulo de la mixima separacion entre barras para limitar el ancho de grietas
Los elementos de concreto armado se agrietan bajo cargas de servicio. El codigo AC] 318-08 limita el

espaciamiento maximo entre barras para evitar anchos de las grietas por flexién a un valor aproximado de
0.4 mm.

105 85
Smux(‘rm)=m—2-5-ﬂc£m [43]ACI 10— 4

De donde ¢, es el recubrimiento libre de la barra (cm), f; lo podemos calcular con el método de los esfuerzos
admisibles o alternativamente el codigo permite asumir f; = 0.6 - F,. Para recubrimientos usuales de 7.0, 5.0,
¥ 3.0cm se obtienen separaciones mdximas aproximadas de 20, 25y 30cm., al asumir
fe = 0.6 F, para (F, = 4200 kg/cm?). Se recomienda consultar a Frosh (1999) y Gegerly y Lutz (1968) a
los interesados en profundizar sobre agrietamiento v las separaciones de barras maximas.

ro en los costados de vigas altas (h = 90 cm)

Es necesario colocar barras en sus costados laterales para controlar el agrietamiento. Se dispondrin en ambos
costados, y distribuiran verticalmente entre la cara en traccion y h/2. Frosch (2002) concluye que la cantidad
de acero colocada en el costado no es la variable mas trascendente para controlar que agrietamiento. Lo es el
espaciamiento entre barras. Es mas eficiente colocarlas a espaciamientos verticales pequefios. Se recomienda
proveer en cada costado el 5% de A; en barras de 3/8 " distanciadas verticalmente a menos de 20 cm (Ver
ACI 318-08, secciones 10.6.4-10,6.7 v el Capitulo 5 para calcular A, v A%).
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4,4 SECCIONES USUALES

Seghn su forma las secciones mds usadas en vigas son en Te y rectangular, Para efectos de cdlculo se entiende
por seccidon rectangular aquella cuya 4rea de compresion sea rectangular (Figura 4.7),

~ b i
[} I i 1 i | ’
AL = T
1 / o f,_ / hy2 e ’l‘ P )
| =S 13 = | e | [
g TN aF—=1=-
i 3
hf2 I - ——
1 I g —Emmm , [T -
b 4 b
Secciom de concreto Seccion transformada
(sin acerg) (concreto y acere)
Fig. 4.7 Secciones no agrietadas. Método de esfuerzos admisibles
Ay =b R Ay =(b—b)-t
A, = A, + A; = area total de concreto
a) SECCION NO AGRIETADA DE CONCRETO (sin acero)
5= (A2 ‘LEJ e oo
}r_( ;’AL) (2 2 ys_x-z ¥ }r|_2+},-_h X
(AR 4 A, t7) | Ay - (h=t)? - ek s
fc‘ o 172 * 4 aE ’41: S ST JllrlfEgilrl':‘r.::rru'._-’rucl = {T_T] [+44]
b) SECCION NO AGRIETADA DE CONCRETO Y ACERO
w=(nm-1)4, v=(n—1)-4; A=A, +u' +v [4.5]

Az (hi=t) fe=1u) -(“r’z—d’)
7 T A

J_.r"'=

i

raf =

Gt =5 TF

(ﬂl'h2+ﬂz'cz)+l‘12'{;h“cjz+

b= 12 3

Magrictamtente = m [4.4b]

fer es el valor del esfuerzo de rotura a traccién del concreto y segiin las Normas A.C.1.- 318-08, Ecuacién 1.4
viene dado por,

fir =2-Jf Porejemplo, f;, = 28.8 kg/cm? para f = 210kg/cm?
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ON AGRIETADA DE CONCRETO Y ACERO (Figura 4.8)
v=m-1) A;..u=n-A;...w=u+v..W=w+4, [4.6]

& neutro: gje sobre el cual el momento estatico de la parte superior o comprimida es igual al de la zona de

b*-—+A2-(x—%)+v-{x—d’)=uv(d—x) (4.7a]

P il x=d
x=t .
T = —
T |
|
d=—x
n- A,
== L L L e e o = — ]
="
b

Fig. 4.8 Seccion agrietada. Método de los esfuerzos admisibles

‘Al resolver la ecuacion anterior nos queda un polinomio de segundo grado, cuya solucién es,

(JW2+2-b’-(u-d+v-d'+Az-%)—W)

[4.7b]
X N
La inercia viene dada por,
b - x3 £* ty? ; i
= 3 +Az-[ﬁ+( _E) ]+u-(d-x] +v-(x—d)
Para secciones rectangulares se tiene, A: =0 & W=w...b=b..t=0

Si la zona comprimida es rectangular de ancho b, las expresiones anteriores se convierten en:

(Jw2+2+b+(u-d+wd")—w)
iy b

b x®
b= +u-(d—x*+v-(x—d)?

En caso de traccion arriba se sustituye b por b’

AN
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d) MOMENTOS Y ESFUERZOS

! M
M=f. (—) [4.8a] fi= (_) .y [#.9a]
x )
fi 1 (M
| 7 ot e [4.88] = (_) N [4.95]
n {d (2 x) .f.'f ‘1 n ( xJ
EJEMPLO 4.1
Calculo de x, [, Mﬂgi'iemmienm- M:rabaju i a0 =
' 1
, 10 .. e e ‘1 1
! =200 kg/cm = g !
:‘?: 55 .-:mg’j b1 i 15
E, = 3600 kg;’cmz 3 o
b'=30cm 50
E.=21-10°%kg/cm?®
h=60cm
d=50cm )
20 em?®
A, =20 cm? S I
d' =rec=5cm 9" '_" )
AL =10 cm?
t=10cm == X o
Fig. 4.9'Viga del Ejemplo 4.1
Se pide

Mo grictamientos INErcia, X, Me.apajo para las seccion de la Figura 4.9. Comparar los resultados con los de una
seccion rectangular de ancho b = 30cm v h = 55 cm con v sin acero. Esfuerzos en el acero y concreto para
M = 13000 kg - mJepoceive para M = 12455 kg - m (Seccion T),

Walores preliminares de los esfuerzos admisibles en el concreto (f.,) v acero (fz.),

fon = 045 f! = 90 kg/cm? E. = 15000 - \."?;; = 212132 kg/cm?

fia = 045 -F, = 1620kg/cm* n = E/E. = 10 (aproximado)

i 2 JfT = 202 kgfom®

&0
Momento de agrietameinto I 10 i
” : ,
-_',..‘; 1
*  Magrietamiento Seccion T de conereto (sin acero) :f* 1> < 15
|
L: 4 d
Ay = 30-55 = 1650 cm? it et ket it
. | ¥ l ¥ =1
= : e z |
A; = (15-10)-2 300 cm S | 146
A=A, +A, = 1950 cm? =
T 1
(hf2)—(tf2) = 225em 30
Fig. 4.10 Viga del Ejemplo 4.1
ch ey Seccidn T de concreto no agrietada (sin acero)
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- (22.5) _
¥ =(300) "Joso 346 cm

~x =275—-§ =2404 cm

Lexe = 30+ (55)3/12 + 300 - (100/12 + 22.52) = 570312.5 cm?
Lee = Iyruesa = 570312.5 - 1950 - (¥) = 546948 cm*

El momento de agrictamiento lo caleularemos usando la Formula 4.4a
Magrietamiento: h — X = (55 - 24.0385) = 30.9615¢cm = y;

!
Magrietamiento = fo - (ﬁ') = 498165 kg - ey Magrieramiento = 4982 kg -m

*  Mugrictamienco SeCCion rectangular de concreto (sin acero)

Ignoraremos el ala. Seccion rectangular de b = 30 cm y h = 55cm. Aplicaremos 4.4a.

=b-h*/12 = 415937.5 cm?*

I = Igr‘:l!‘!d

Ly
M:zgn'e:mm’ento = ft - (hg";‘.) = 28.2- 41593-?_5;27‘5 = 4265 kﬂ s

®  Magrietamiento ScCion T de concreto armado (con acero)
Calcularemos las dreas de acero equivalente en concreto con la Ecuacion 4.5

w=Mm-1)-4;, = (10-1)-20 = 180 cm?

v=(n-1):4; =(10-1)-10 = 90 em*®

A= 1650+ 300 4+ 270 = 2220 ¢m®

il
v v=[(n-1)-4;
13 15 £ = 2537
225 . '
O ¢ ) ST
i ey ot
i x a T ‘r- i
i 346 ¥ = 29.63

225 :
27.5°
b _ w=(n-1)-4A,
| E !
30

Fig. 4.11 Viga del ejemplo 4.1 Seccién T de concreto armado no agrietada (con acero)
¥= (300)-(225) + (90— 180) - (22.5)/2220 = 2.1284 cm

x=(h/2)—F= 275-2.1284 = 2537 cm
lew = 5703125 + (270) - (22.5)* = 707000 cm*

Inercia,
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I, = 707000 - 2200 - 7* = 696943 cm*
El agrietamiento lo calcularemos con 4.4b, h—x = 29.63 cm = y;

Lg: 696943

J."t-- 7 'm= 663343kgcm=6633kgm

Ma_gﬂe!amienm: = f!

*  Magrietamiento Seccion rectangular de concreto armado (con acero) b = 30cmy h = 55cm
A = 1650+ 270 = 1920 cm? ¥= (=90)-(22.5)/1920 = —-1.0547 cm
x= 275 — ¥ =2855cm ¥ = h-x = 2645ecm

lex = lagrietamienco 415937.5 + (270) - (22.5)% = 552625 cm*;
[T
-'ragrfsmm!emo

=5892 kg-m
8 ) o

Magrietamiento = fo -

Al comparar los valores de la seccidn de concreto sin acero con los de la seccion armada no agrietada estos son,

sin acero COn acero sin acero CON acero
4982 kg -m vs. 6633kg-m y 4265kg-m vs. 5892kg-m
seccibnen T seccidn rectangular

Propiedades de la seceién T de conereto armado agrietada (con acero)

Al aplicar la Ecuacion 4.6

u=n-A.= 10-20 = 200 cm*

x=14.73

Fig. 4.12 Viga del ejemplo 4.1 Seccidn T de concreto armado agrietada (con acero)

Momentos estaticos con relacion al eje neutro {Ecuacion 4.7a),
15-x* + 300-(x—5)+90-(x—5) = 200- (50 — x) Resolviendo esta ecuacion,

x = 1473 cm d—x = 3527 cm x—d = 973cm
Momento de Inercia,
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1.
?,I_T,;ﬁ“ =30-x%/3 4+ 300 (100/12) + (9.7346)* + 200 - (d — x)® + 90 « (x — d’)?
lagrietada = 62918 + 257258 = 320176 cm*
Iee/x= 21730 cm? ; I /(d—=x)= 9079 cm? ; I./(x—d) = 32890 cm?
rectangular de concreto armado agrietada (con acero)
Tenemos b= 30cm, d = 50 cm. Al aplicar la Ecuacion 4.7a,

15-x*+90-(x—5)= 200-(50—x) dedonde x = 18.44cm

Lex = lagrictada = 102 + 90 (x =5)2 +200- (50 ~x)? = [ = 278166 cm*

s I
== 15083 cm3 ; = = 8815 cm?
x d—x

nto de trabajo para la seccion T

1620
M = ba lagrietada _ +9079 = 1470800 kg - cm = 14708 kg.m  [4.8b]

n d=-x 10
_fa x 1620 14.73 kg kg
el e Ty, L SR R e S L
ento de trabajo para la seccion rectangular
3 Jrsn fayr[emda 1620
M = i e <8815 = 1428030 kg - cm = 14280 kg.m [4.8h]
_fa x 1620 1844 kg kg
=5 T=" 10 So-mm- My * k=W b2l
Siendo f, mayor que f,, calcularemos el momento asi,
Ia ri
M= fo S22 *:m“ = 90-(15083) = 1357470 kg - em = 13575 kg.m [4.8a]
d=x 1357470 kg
= |M- -n=( ) 10 = 1540— [4.98]
fs [ Iﬂgrl’emda 8815 sz

En este caso el acero de traccion trabaja por debajo de su limite f; = 1540 kg/em® < fop =
1620 kg/cm®. Cuando el concreto y el acero de traccion trabajan al méximo, es decira fo, ¥ fia. l2
seccion se denomina balanceada.
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Esfuerzo en el acero de traccion para M = 13000 kg - m

Seccién en Te. aplicando las ecuaciones 4,10 v 4.8 respectivamente

d -
e [M- f—x]n = [1300000/9079] - 10 = 1432 kg/cm?
agrietada
x
fe= M- =—=1300000/21730 = 59.8 kg /cm?
Seccion rectangular,
d=x 3
f: =[M~ —]—n=[13uouow33151-1u = 1475 kg/cm?
';agﬂecada
X
fo= M. ———— = (1300000/15083) = 86.2 kg/cm?
Iayn’etﬂdn

Valor del momento de inercia efectivo seccion T

Es un valor comprendido entre el momento de inercia de la seccién armada agrietada (I = 320176 cm*) y el
momento de inercia de la seccion de concreto sin acero (/. = 546948 cm*). Momento de inercia efectivo
{Ecuacion 4.1).

3
Mﬂyriﬁtamfenta]

!e,.l‘ecrwu =R- fgruem +(1-R)- Ingrie!udu siendo R = M
traba jo

Para un momento M = 12455 kg - m y siendo en nuestro problema el momento de agrietamiento para la
seccion de concreto sin acero igual a 4982 kg - m, tenemos,

R = (4982/12455)° = 0.064...... ... (1-R)= 0936
lerective = 0.064 - 546948 + 0.936 - 320176 = 334690 cm*

Este valor (que en ningin momento puede ser mayor que la inercia de la seccién de concreto sin acero,
lgruesa)s se utiliza para calcular la flecha debida a un momento exterior igual a 12455 kg - m. Cuando se trate
de vigas continuas es mas exacto calcular [orperine tanto en el apoyo como en el tramo y tomar un valor
medio. A continuacién se presenta un resumen de los valores obtenidos en el problema resuelto,

b=60cm h=55cm f.,=90kg/cm?
bF=30cm d=50cm f,=1620kg/cm?
t=10cm d'=5cm A;=20cm® A,=10cm®

Tabla 4.4 Resumen de resultados del Ejemplo 4.1

Seccidn sin  acero | Seccién conacero A, =10cm* A, = 20em®
Mo grietada . No grietada Agrietada Unidades
Rectangular T Rectangular T Rectangular T
A 1650 1950 1920 2220 | em?
X 275 24.04 28.55 25.37 18.44 14.73 | cm
I 415938 546948 550489 696943 278166 320176 . cm’?
Magriceamients 4265 4982 5870 6633 kg -m
Mirabajo 13574 14708 | kg:m

La relacion entre Mg ictamiento ¥ Mirabajo €5 aproximadamente igual a 0.33 (para el concreto solo) y a 0.45
(para el concreto armado). m
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PLO 4.2
2 b=80 3 £
o 1 | '
4 . I x
B =30cm __|_'_Z.___-_x-1. ._I__ —
h=56cm | I E -
t=10cm | | L il e
d=50cm ' I '
foa = 94.5 kg fcm? I fede=at | t
- 2 e = |
fis — 1680 kg/cm B J fra/n = 168 kgfem?
n=10 b =30
Seccidn transversal Esfuerzos en el concrefo
pide. Fig. 4.13 Viga del Ejernplo 4.2

lar los valores de f., z, A; yM para distintos valores de x si el acero trabaja al maximo
= 1680 kg/em? para traccién abajo (Figura 4.2) v traccion arriba...... fo/n =168 kg/cm? de la Figura
3,

1. 168
T (50 —x)

r

Il
=

f=r% ¥ f=r-x=10)
Para traccion abajo

Descomponemos la seccion en dos rectangulos: uno de ancho b = 80 cm y altura x, (1-2-3-4) y el otro de
ancho b — b" = 50 ¢cm y altura x — 10 (drea sombreada). (Figura 4.13) asi tenemos,

Para el rectangulo de ancho b = 80 cm,

Cl=%-§%-ﬁ-x gy =50-% My =Gt enkgem
Para el rectingulo de ancho b = 50cm.

-i'z:%-%é}-f-(x—lﬂj ::*2=4l}lv—("‘:_—31mI Mzzcz-% enkg-m
Totales,

C=0-0 z=¥ M=M-M, six>t

El area de acero la calcularemos empleando la ecuacion de equilibrio de fuerzas horizontales, A, = C/f.,

Para traccidn arriba
x
Los resultados se resumen en la Tabla 4.5,

I
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Tabla 4.5 Resumen de resultados del Ejemplo 4.2

, Traccidn abajo (ala comprimida) Traccidn arriba (ala traicionada)
* (k‘g;cmzj z (m) As (em®) | M (kg —m) z (m) As (cm®) | M (kg —m)
8 228 0.480 327 2639 0.480 1.23 990
8 32.0 0473 6.10 4847 0.473 2.29 1818
10 42.0 0.467 10 7840 0.467 3.75 2940
12 53.1 0.461 14.89 11540 0.460 5.68 4393
14 653 0.457 20.67 15864 0.453 817 6220
16 79.1 0.453 27.47 20810 0.447 11.29 8475
18 84.5 0.449 35.50 26802 0.440 15.19 11227

Los esfuerzos admisibles para el concreto se han asumido tradicionalmente como f., = 0.45 - f y en este caso
de acero de F, = 4200 kg/cm? (el més utilizado) el esfuerzo admisible toma f;, = 0.40 - F,. Esto corresponde
a factores de seguridad de 2.2 para el concreto y de 2.5 para el acero. En cambio, para el método de rotura el
factor de seguridad definido por la relacion (momento Gltimo / momento de trabajo multiplicada por 1/0.90) no
alcanza el valor de 1.80. m

Observaciones

e f aumenta con x hasta llegar al maximo admisible (94.5 kg/cm®) que corresponde a la seccién
balanceada, para la cual los dos materiales trabajan al maximo.

» =z 6 sea el brazo de palanca del par resistente € = T, disminuye al aumentar x. Para ¢l caso de traccidn
arriba con seccion comprimida rectangular o para traccion abajo ¥ ademas x = t. tenemos z = d — x/3.
Para la seccidn en T el valor de z puede aproximarse utilizando z =d — x/2 v para la rectangular
podemos tomar aproximadamente z = 0.88 - d.

e M, es decir el momento v A;, aumentan con x; a medida que M aumenta crecen C y T, (las fuerzas del
par), y por lo tanto A; = T/f5, v el drea comprimida de concreto y con ella x.

s En el caso de traccion abajo, x = t = 10 cm determina un valor limite del momento M = 7840 kg -
m. Si el momento exterior es mayor que 7840 se cumple x > £ (zona comprimida en forma de T) y si es
menor que 7840 tendremos x menor que t = 10 (zona comprimida rectangular de ancho igual a b =
80).
EJEMPLO 4.3
Calcular A; para Mgy = 22500 kg-m Mg, = 5625 kg -m
E, = 4200 kg/em? f! = 250 kg/cm® d'=8cm, n=10, b=30cm, d=60cm

My + Moy = 28125 kg -m  foaam = 0.4+ F, = 1680 kg/em?® feqqm =045+ f =112 kgfom?




METODO DE LOS ESFUERZOS ADMISIBLES

112 112 |
L i -
z3 € 1 T af [ay/ 13767
Al 2 ;
= gl ) = = e
X | | &
| 1 |
. + 3 ]
d—x/3 i d-d
d —x F d - x
R 1
.:Aﬂ :
3 ‘e @ J L
1680/n T 13767

Fig. 4.14 Viga del Ejemplo 4.3

walor de x lo caleularemos tomando los momentos estiticos de la seccion comprimida y el acero en traccion.
=rea de acero equivalente en concreto es de, n - A,

1
b-x-Z=n-A(d-x) C=5-bx-f, T=C A=T/fi M=T-@-x/3)

[ ST

< 28125
asumir x = 24 cm tendremos: Ag; =24em? f; = foaam fo = feaam ¥ M = 20966 kg -m. A esta
dicion la llamaremos balanceada. Debido a que hemos alcanzado los esfuerzos admisibles en el concreto, es
ario afiadir acero en traccion A;; v compensarlo con acero en compresion A5 para resistir el remanente de
amento. El concreto no se esforzara més alld de f, ;... Faltan por resistir,

28125 — 20966 = 7159 kg - m

momento serd resistido por el par de fuerzas T, = C; producido por Ag y Ay respectivamente (Figura

}*

d P
.

o
Co =T, = 7159/(60 — 8)

13767 kg

_' concreto comprimido “cede” esfuerzos de compresion al acero al no permitir éste que el concreto se contraiga.
tanto la seccién transformada se tomard usando un relacion modular de 2 - n. El esfuerzo de acero en
mpresion es de,

747 kgfom®
x dr
" (24-8) ; , 13767 _ 5
I 112 - 2 +2-n=1493 kg/cm I 1293 =922 em
X

Trabajard a un esfuerzo f; 54
4 213767 o2
2= Te80

Compresion: 9.22 cm?
accion: 24 +8.19 = 32.18 cm* Compare con el Ejercicio 5.9 m
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EJEMPLO 4.4
Cileulo de la flecha de la viga de la Figura 4.15

b=30cm d=55em h=60cm

fo' =180 kg/cm* F, = 4200 kg/cm?®
E, =2.1-10% kg/cm?
Permanente (real) CV = 400 kg/m = 4.00kg/cm

Viga simplemente apoyada L =800m A4, =17.14 cm?
Se pide calcular la flecha debido a CM, CV y la flecha a largo
plazo en el centro de la viga.

Debajo de la viga se colocara una reja metilica.

e Calcularemos la relacion modular

! E. = 15100 - /f. = 202600 kg/cm?
|

E,
n=s—-=

10
Ec
¢« Momentos de trabajo

(1450 - (8)?

o - = 11600 kg - m

_ (400) - (8)?

v = =32C|[]kg~m

e Calculo de x, tomando momentos estiticos del area
comprimida y en traccion (Figura 4.16)

X
b.x.E: n.‘qx.(d-.-.xl

&

CM = 1450 kg/m = 14.50 kg/cm

i
55
17.1 cm?
! @ ©

n-4,

Fig. 4.16 Seccion transformada

x
nos viene 30 v 10-17.14-(55—x) = x=20cm

¢ (Calcularemos las flechas en el centro,

La flecha maxima bajo carga repartida w en vigas continuas con tramos de luces similares puede aproximarse

segln,

o (%J : (::'I‘::) B

e Calcularemos la Inercia efectiva I, con la Ecuacion 4.1,
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£ =5..envigas simplemente apoyadas
B =1 ..envigas continuas (ambos extremos)
= 2.5 ~2.0 ...un extremo simplemente apoyado y el otro continuo




METODO DE LOS ESFUERZOS ADMISIBLES

R 3 R 3
A ————
Mugriem nmiento

e = +11-= Mﬂgn’emmiento I
] gruesa T T "lagrietada

Mrrn bajo thba,fa

laremos ({,grieraaq) ¥ la inercia para la seccion total de concreto sin acero (I

g!'uem)
b-h? 30) - (60)*
,Q'rucsq = ( 12 ) = ( le( ) = 540000 ¢m?*

8 las secciones agrietadas la inercia toma una valor de,

Teorema de Steiner (A-d%)

a0y [ AV :
fngriseat =(—-)*( D) + Q714) - (55— 20)? = 289960 cm*

3

lagrietamients = 0.54 - Iyruesa

ento de agrietamiento de la seccion de concreto (sin acero) y calculo de I, sy ey

, k i
ft = EVIJ‘T =268 ! Magrfetada = ft : (%s%sa_)

cme
b Magrictamiente €5 €l que produce en la fibra interior f, = 26.8

(26.8) - (540000
Mﬂgn’eml:lfenm = :;:u ) = 482400 ﬁ:g s Om

- = : 3 & o o om . .
términe R = [Mﬂgﬁmm;em,"’Mmb.,,-.,} bajo la accion de cargas muertas Unicamente y la inercia
va,

( 4824

3
116{]{]] = 0.0719
loca = (0.0719) - (540000) + (1 — 0.0719) - (289960) = 307938 cm*

jo la accion combinada de cargas muertas v vivas,

( 1ond )3—00345
11600 + 3200/ ~

La flecha eldstica debido a carga muerta,

5 [ 145-(800)*
dey =6 = [

384 |202600- 30?933] S

La flecha elastica debida a cargas muertas mas carga viva,

. _ 5 [(145 + 4.0) - (800)*
CM+CV — 384 | 202600 - 289611

] =1.63 cm = L/491
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La flecha debido a carga viva, 8y = Sepypcy — 0o = 1.63 =124 =039 cm = L2051

La flecha a largo plazo, o diferida, causada por el flujo plistico del concreto, alcanzard un valor §;,.
Usaremos la Ecuacion 4.2

¢ 2
Y =1+%50-p 1+50-0

=20 Sp=y-0;=20-1.24 = 248 cm = 1/322

La presencia obligatoria de A; reduce el valor de y.
WVerificaremos las flechas obtenida con la Tabla 4.2. Muestro caso es,

“Techos o entrepisos que soportan o estan unidos a elementos no estructurales que no sean susceptibles a ser
dafiados por grandes flechas”. Debemos verificar aquella parte de la flecha total que se produce después de la
fijacion de elementos no estructurales (Suma de las flechas adicionales a largo plazo v flecha instantinea
debido a caga variable) no supere L /240.

L L
by + Gp =039 +248=287cm = ﬁ = m 0K m

Comentario
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Observaciones de campo del autor indican que el coeficiente ¥ puede alcanzar valores bastante mayores a 2
en muchas situaciones précticas. Por ello recomendamos ser conservadores en la seleccion de h en vigas de
concreto armado con el fin de reducir al méaximo &;p y evitar dafios o problemas en elementos no
estructurales, tales como paredes, ventanales, instalaciones sanitarias entre otros.




CAPITULO 5
FLEXION-ROTURA

En este Capitulo estudiaremos el comportamiento y la resistencia

iltima de secciones de concreto armado a flexion, es decir cuando

estas estdn proximas a la falla. £ ) — |
5

Para el disefio de secciones a flexién la resistencia Gltima se
minorard al multiplicarla por un factor menor que la unidad (0. 90
generalmente) y se comparard con la demanda que en este caso es
la carga real mayorada o amplificada v que se obtienen al
multiplicarla por coeficientes generalmente mayores que la unidad
(Por ejemplo 1.2 CM + 1.6 CV). Esta metodologia se conoce
como métedo de los estados limites o altimos (Seccion 2.9) v
arroja factores de seguridad alrededor de 1.5 (ver Tabla 2.2).

w2

5.1 HIPOTESIS =

La adherencia entre el acero y el concreto es perfecta. Se : — 11
asume que no hay deslizamiento entre las cabillas v el
concreto que las rodea.

_l"Ea-LL:.‘m

Toda la traccion la resiste el acero. i £

: s o002 0004 0006 0008 0010 £
Las secciones planas se conservan planas después de la

flexion, es decir que las deformaciones unitarias £ son Fig. 5.1 Curvas de esfuerzo deformacion
directamente proporcionales a sus distancias al eje neutro. para el concreto y el acero

Més alld del punto cedente, el diagrama de esfuerzos-deformaciones del acero es horizontal, es decir que
para deformaciones mayores que &, se tiene f; = F, (Figura 5.1).

La deformacidn de rotura tltima del concreto es igual a tres milésimas 0. 003,

DEFORMACIONES EN EL CONCRETO Y ACERO EN EL INSTANTE DE FALLA

Llamaremos falla al instante en que la fibra mas comprimida de concreto alcance una deformacion unitaria de,
g. = 0003 cm/cm ... (adimensional)

La deformacion unitaria del acero mas traccionado (&) para el instante de la falla cuando & = 0.003 puede ser,

& <& — falla por compresién. El acero no alcanza a fluir o ceder en el momento de la falla ~ f; <K
& =&, = falla balanceada. Ocurre la falla en el instante en que el acero empieza a ceder R
& > & = falla por traccién. El acero cede significativamente antes que ocurra la falla LT o

*
F}’
FJ’

Las fallas por compresion y balanceada se inician por aplastamiento del concreto sin que el acero aleance a
ceder por lo que poseen limitada capacidad de deformacion o rotacion. Por ello, todas las secciones las
disefiaremos para fallar en traccion garantizando que el acero mas traccionade fluya mucho antes de que en el
concreto se tenga & = 0.003. El diagrama de deformaciones unitarias para la falla balanceada y por traccion se
muestra en las figuras 5.4 y 3.5, respectivamente.

5.3 FACTORES DE SEGURIDAD

Los efectos de las solicitaciones reales se multiplican por factores de mayoracion para obtener las fuerzas
ultimas que producen la rotura (ver Seccidn 2.9). Por ejemplo para la combinacion de carga bdsica,
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J"‘f“ = 1.2 1 MCM' + 1.6 2 J\‘fclr.'
Momente ultimo Factor de Momento Factor de  Momento
abtenido mayoracién  debido a mayoracién  debido o
deun para la carga carga para carga carga
analisis Muerta mueria viva rita
estructural
La ecuacion de disefio viene dada por (Seccion 2.9),
] - M, 2 M, .
Fcu::‘::;r de cap }J_'f._fdﬂd Mtrr;e;uru [5.2a]
minoracion nominal de teltimo
de vesistencias  n seceidn.
Convenientemente la Ecuacion 5.2a puede escribirse asi,
Mll R
M, = e M, [5.25]
5.4 SOLICITACIONES
Sean,
CM = Efecto de la carga permanente (muerta)
€V = Efecto de la carga variable (viva)
W = Efecto del viento
§ = Efecto del sismo
H = Empuje del suelo
Tendremos [A.C.1 318-089.2.1],
s (Cargas verticales (inicamente,
U=U;=120-CM+1.60-CV [5.3a]
U=14-CM [5.35]
» Cargas verticales y sismo,
U=120-CM+CV 3§ 541
U=090-CM+5+160-H [5.5]
s Cargas verticales v viento,
U=120:-CM+CV+ 160 -W [5.6]
U=090-CM+160-W+160-H (5.7]

Otras combinaciones (ver ACI 318-08 seccion 9.2).

En edificios de vivienda la relacion CM/CV es casi siempre mayor que 3. La Ecuacion 3.3b domina sobre 3.3a si
la relacion CM/CV es mayor que 8, lo que ocurre muy poco en la practica del disefio de edificios.

EJEMPLO 5.1

Calcular los valores del momento Gltimo (M, ) en la seccion de apoyo de una viga de un edificio ubicado en zona

sismica. Los resultados del andlisis estructural se resumen a continuacion,
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Nota:

Momentos negativos (traccion arriba).
Momentos positivos (traccion abajo).

Mey = =10ton-m Mg, = —dton-m

M, =—=14ton-m M, =+12ton-m
De 5.3a

My=12-Mcy +1.6-Myy =—184 ton-m
De 5.3b

M, =14 -My, =—-140ton-m

De 54

M,=U=120-CM+CV+S5=—-40ton-m

My=U=120-CM+CV -5 = -30.0 ton - m
De 5.5

M,=U=090-CM+S$+160-H=30ton-m
M,=U=090-CM-=5+160-H==23tom-m
Si asumimos ¢ =090 la seccion se disefiard para un momento negativo (traccién arriba) de
M, = —=30.0 /0.90 = 33.33 - ton -m y para traccion abajo debera resistir un momento de M,, = 3.0/0.90 =

3.33 ton - m. En los apoyos las normas exigen que la cantidad de acero en la parte inferior de la viga sea por lo
menos igual a la mitad del acero en la parte superior (ver Ejemplo 5.21) =

5.5 DIAGRAMA RECTANGULAR DE COMPRESIONES

El diagrama de esfuerzos de compresion en el concreto inmediatamente antes de la rotura o falla (g, = 0.003),

s una curva que puede aproximarse con una recta AD, tal que (Figuras 5.2 v 5.3), 0.85- f!
: ET A
e Area ABCE = Arca ADFE o sea que no varie la ¥ 1
compresion en el concreto (C,). = B B i
) : i : = a=fi -
=« Mo cambie la posicion de la linea de accién de (C.) -ver Figura 5.3-. L == e
P
F D 1
Estas condiciones se satisfacen razonablemente para, ! & o=
Fig. 5.2 Diagramas de
Esfuerzo promedio E —A=085-f' ....a=f,-¢ [58 esfuerzo en el concreto

El valor de ¢ (figuras 5.2 v 3.3) es la profundidad del eje neutro en el instante que se tiene £, = 0,003, Cuando
se trate de la profundidad del eje neutro para otros valores de £, (= 0.003) esta se denotard como x (capitulos 3,
4 y 18). El valor de a se conoce como la profundidad del bloque de compresiones equivalentes. 5, se define en
la pagina siguiente. Al Asumir que el esfuerzo es constante (0.85 - f7) se facilitan mucho los cilculos
puesto que la compresion €, actia en el centroide del drea comprimida. En el caso de seccidn comprimida
rectangular de ancho b se tiene (Figura 5.3).
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Por equilibrio de fuerzas horizontales,

C.=T Mu 285K

¢ - i
" i ' _,-/
Esf. promedio cm::ar.::ffm'ﬂa C{/ - 1 -i:;é C.
C.= 085-f - hea  oon [59] I " Pl :?N
2 /A: 2
Si se define, d l' S " /1 i_l z=d-a/?
e h /_"' Z‘i ______
K=0B5<fi"b . cuerne e [5:10) ] W | - },
O / —_—
i — e R R A AR 511 b
s . s Fuerzas en sl
— ] concreto y acero
z=d =" i [512) Seocion de la viga B a et
Pur equilihriﬂ de momentos {Figu ra 5_3) Flg 53 Diagrams e c:ua_-rpu libra ¥ Equilibriﬂ de
momentos para una seccin de concreto armado
Ce z T=Cr Z
M T M. T ———— -
?ﬂ! i s [d = afrz] [5.13a] E“ = T . [d » a}zz] [5.13h]

Cuando el diagrama rectangular ADFE se aplica al caso anterior de dreas comprimidas rectangulares (b - a), los
resultados difieren muy poco de los obtenidos con el diagrama curve ABCE. En el caso de dreas comprimidas
triangulares (comin en columnas con doble excentricidad) las diferencias pueden resultar apreciables.

a) VALOR DE ,

Depende de la forma del diagrama esfuerzo deformacion del concreto, el cual varia con f/, achatandose a

medida que f disminuye como se muestra en la Figura 1.7 (ver Mattock, Kriz y Hognestad, 1961). El ACI
318-08 (Seccion 10.2.7.3) toma,

B, =1.05- iﬁ 0,65 = ff; = 0.85 [5.14]

5.6 FALLA BALANCEADA

En el mismo instante (Figura 5.5),
£=0003 y £=¢g=F/E

Ocurre en vigas con elevadas cantidades de acero longitudinal, a las que llamaremos acero balanceado (A, pq).
La falla ocurre por aplastamiento del concreto antes de que el acero fluya.

EJEMPLO 5.2

Caleular la cantidad de acero A, 4, que originard una falla balanceada al ser sobrecargada una viga,
b=30cm
d = 60 cm
f! = 250kg/cm?
F, = 4200 kg/cm*
E, =21-10%kg/cm?

Dibujaremos el diagrama de deformaciones unitarias obligando a &; = £, y & = 0.003,
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Seccitn fransversal Deformaciones Esfuerzos en el
unitarias concreto
0.85 - f
= 0003 = -
=i 5 I —
SRR | =
Q [ | aM, ——
il | | e
L L
" |
L !
" . * |
-Eé i
d ~Cpgy |
. | |
o r
S
— b o e ._I
£, 4+ 0.003

EI = 1.05_(

FLEXION-ROTURA

Fuerzas

Fig. 5.4 Seccitn rectangular en condiciones balanceadas
Nota: La escala del dibujo corresponde con la solucidn encontrada

Fryy it — _TERE
"7 7d T 0003+ e,

kmn =

¢ De los tridngulos semejantes de la Figura 5.4,

Chat 0.003

* Simultiplicamos por E; = 2.1+ 105 kg/cm?

Chai 6300
6300 + F,

= 0.60

Chat = kpgy»d = 0.60-60 =36 cm

1400

A

Gpar = Py - Cpat = 30.6 cm

K=085-f/-b=6375kg/cm

C; =K- Apq = 195075 kg

por equilibrio de fuerzas horizontales se tiene: €, =T

Agpar - B, = 195075 kg

..45 bal = 46.45 (.'mz

) = 0.87 ... e _,31 = ﬂ.BS

* Notese que el valor de ¢ balanceado es independiente de la forma de la figura.

[5.14]

[5-8]

[5.10]

[5.11]
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Para el ejercicio anterior, en que se tiene secciones rectangulares, podriamos generalizar la expresion para
encontrar la cuantia de acero gpqp que origina una falla balanceada,

s Del Capitulo 2,
As
p= o [2.3]

® Parael caso particularenque £, = 0.003 y & =g, llamaremos p = pyq

e Por equilibrio de fuerzas horizontales,
T

— ———————

Ag hat Ly
pe S O
Prar*bd-F, = K-ayg

K Aral
— oot 0.003
poa b d-Fy= 085 BB ko d = kpa =g = g

JFI'
Poar = 0.85- I!':f.ml 'ﬁl F-E' [5.15]
¥

* Aplicando la Ecuacion 3.15 al problema anterior,
Poar = 00258 = A;pq = Ppai " b d=4645cm" m

La falla balanceada posee limitada curvatura o capacidad de deformacién. En flexion las normas obligan a
utilizar un porcentaje de acero menor que el balanceado, garantizando asi la falla por traccion,

Generalmente disefiaremos vigas rectangulares, con resistencias de concreto de 210 kg/em? y acero con
F, = 4200 kg/cm® lo que corresponde a cuantias balanceadas por el orden del 2.16 %.
5.7 FALLA POR TRACCION

Se presenta en vigas en las que se tiene,
P < Ppat - As < Aspat

La falla se inicia en la viga para un momento que llamaremos M,, cuando se tiene,
Enel acero: e.=¢, ~ [i=F§
Enelconcreto: &, <0003 =~ f.<f
La falla final se produce para un momento M,, ligeramente mayor que M,,. cuando se tiene,

Enelacero: ¢>¢, -~ fi=F

En el concreto: £ =0.003 ~ fo=f

Todas las secciones sometidas a flexién se disefiardn para fallas por traccidn, permitiendo que el acero fluya
antes de producirse el aplastamiento del concreto en la fibra mas comprimida, en el instante que £, = 0.003.
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5.8 FALLA POR COMPRESION

Clcurre cuando se tiene,

PP A Acpa
La falla se produce en el instante en que,
Enelacero: g<g, ~ f<FK
En el concreto: e =0003 =+~ f.=f

El concreto se aplasta y alcanza ¢, = 0.003 antes de que el acero comience a ceder. Es una falla que acusa poca
curvatura o deformacion de la seccion transversal v ocurre en vigas con excesivo acero en traceion.

5.9 SECCIONES RECTANGULARES

Llamaremos secciones rectangulares a aquellas en las cuales la zona comprimida es rectangular de dimensiones

b - ay sucentroide distaz = d - a/2 del centro de gravedad del acero de traccién (Figura 5.3). Como veremos
mas adelante son practicamente las Unicas que se consiguen en la practica.

5.10 REVISION DE SECCIONES DE CONCRETO ARMADO

Conocidas las dimensiones de la viga y el refuerzo se quiere investigar la resistencia de la viga M. El problema
a resolver consiste en encontrar la posicion del eje neutro (c) para que se satisfaga el equilibrio de fuerzas
horizontales C. = T. Conocido (¢) calcularemos M,, v la curvatura .

La metodologia para encontrar la solucion de los siguientes problemas se basa en procesos iterativos. El lector
experimentado podrd encontrar atajos para hallar las soluciones y vera calculos o pasos que pueden ser obviados.
Se espera que los procesos iterativos presentados en este Capitulo sirvan para facilitar el entendimiento del

comportamiento a flexiéon de las secciones de concreto armado a los lectores que se inician o refrescan la
materia.

EJEMPLO 5.3

Para la viga de la Figura 5.5 calcular la capacidad nominal M,,. la curvatura ¢ e identificar el tipo de falla.

[ = 250 kgfcm?,
F, = 4200 kg/cm?

b=30cm
d=60cm
A, = 20.24 cm?

Este valor de A; corresponde a una cantidad de acero de aproximadamente el 44% del acero balanceado
(044 - Ay pan)
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a . . I'
P e e e Deformaciones unitarias ~ ES ':;‘:-'}’:;Zten" el Fuerzas
= gop3™ —= =
| 085 f l
; !
I} N c a2
; == = 31 '}

d

| z=d—af2

|

L oo e — 1

T
e b i
Fig. 5.5 Seccidn rectangular A, = 044 - A,
Valores preliminares de 5.10 y 5.14
K=085-f!-b=6375kg/fcm
B = 1.05 — fe ) _og7 - B, = 0.85
1400
Tomaremos ff; = 0.85. De la Ecuacion 5.8
[+ B
Por relacién de triangulos de la Figura 5.5
0.003
E=—7-r:1(d-0) 545}

¢+ Acero en traccion

Aplicando la ley de Hooke nos queda,

+ Concreto en compresion

De la Ecuacion 5.11,

Utilizaremos el procedimiento de tanteos variando ¢ hasta encontrar el equilibrio.
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Tabla §.1 Valores de Ty C. {Ejemplo 5.3)

Asumido [5.8] [5.16) = [5.11]
€ a £y .f! {kng.l'rcmz} {tﬂj Ec
(cm) {cm) (kg)
8.00 6.80 0.0195 4200 83008 43350
C esmenor gue T —+ aumentaremos c
10.00 &.50 0.0150 4200 83008 63750
15.00 12.75 0.0090 4200 85008 81281
15.80 13.43 0.0084 4200 A5008 85402

Parac = 1580 cm tenemos . = T

La capacidad de la seccion a flexion al sumar momentos alrededor de C,. (Ecuacién 5.13) viene dada por,
s a
Mu = T = (d — E)

M, = 4529651 kg - cm

M, = 4529651 kg-m

M, = 45.297 ton-m

Siendo el orden de magnitud de la curvatura ¢ muy pequefio, podemos aproximar tan(p) = ¢ (Figura 5.5)
nos viene,

0.003
tan(p) =¢ =
¢
@ =1899-107*
£, =00084~42- ¢, .~ Fallaportraccién

Pudimos haber asumido que f; = F, puesto que la viga en estudio posee una cantidad de acero menor al
balanceado (ver Ejemplo 5.2 -las vigas son idénticas salvo por la cantidad de acero-) y haber calculado el valor
exacto de a con la ecuacion de equilibrio de fuerzas horizontales,

--—I::‘—| .-—I'r'—x
K a=4,°F

_AcB _2024-4200_ .
A T T

EJEMPLO 5.4

El caso de armadura sencilla, es decir el acero solo en el borde traccionado de la viga, se presenta muy poco en
la prictica, generalmente solo en losas o zapatas de fundacién. Aunque el disefio requiera acero Unicamente para
resistir traccion, en la mayoria de los casos tenemos acero en las cercanias al borde comprimide. A este caso con
acero en los bordes superiores e inferiores lo llamaremos armadura doble (Figura 5.6).

En este ejemplo partiremos de la viga del ejemplo anterior y le agregaremos A; = 10.12¢cm? y d' =5cm.
Tendremos acero en ambos bordes de la viga, es decir, armadura doble. K = 6374 kg/cm, f, =0.85. Al
igual que el ejercicio anterior, el problema consiste en encontrar la posicién del eje neutro ¢ hasta que se
satisfaga el equilibrio,
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Deformaciones Esfuerzos en al
Seccion transversal unitarias concreto Fuerzas
0.003 085 f¢
- — - —
' {
! 1 1 . 1 p /2
! T : =1k
| L] B i 2 -t Eg . ! I __-___l
: [
| * P r
d ARt :
d—d d—ay2
| & i d— ¢
L s T
! *se 8 ! ! AR (o=
- g, > g —
— ] —
Fig. 5.6 Seccién rectangular armadura doble
Por equilibrio de fuerzas horizontales (Figura 5.6),
cmrm:l'e.a‘:’arl.
del acero
=,
. + €& =T [5.17]

Asumiremos el valor de ¢ y luego calcularemos a de la Ecuacion 5.8,
a= llr.?l “C
Para el acero en traccion aplicaremos la Ecuacion 5.16 o una relacion de tridngulos (Figura 5.6).

0.003
£ = T (d =)

fi=eEssh
T=A;"k

Para el acero en compresion por relacion de triangulos (Figura 5.6), nos viene,

0.003 ;
£; =—C—-[.s:-d_‘] [5.18]

Aplicando la ley de Hooke nos queda,
Observacion
£} negativo indicaria que el eje neutro estd por encima de d’ por lo que las barras A} estarfan en traccion.

Esto ocurrird si ¢ < d'. Escenario discutible debido a la potencial pérdida del recubrimiento de la viga en
condiciones ultimas,
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La fuerza de compresion en el concreto, empleando la Ecuacion 3,11, C. =K - a

Tabla 5.2 Calculo de valores de Ty Ce y C; (Ejemplo 5.4)

Asumido | [5.8] | [5.16] | [5.18] [5.11]

. 5 - : L kr & > K [ c ¢, +C.
cons Gt thgtem®) | (kg) Chgfem®) | (kg) (kg) (kg
15.8 134 | 00084 | 4200 | 85008 | 0.0021 | 4200 | 42504 | 85616 128120
12.0 102 | 0.0120 | 4200 | 85008 | 0.0018 | 3675 | 37191 | 65025 102218
10.0 85 | 00150 | 4200 | 85008 | 0.0015 | 3150 | 31878 | 54188 86065
9.9 84 | 0.0152 | 4200 | 85008 | 0.0015 | 3118 | 31556 | 53646 85202

Parac =99 cmienemos C, + C. =T
Por equilibrio, sumando momentos alrededor de la Fuerza de traccion T, la Ecuacion 5.13 se modifica v queda,
M, =C.-z+C;+(d—d")
z=(d—af2)

M, =47.286ton-m

0.003 _
¢ =——"=3.030- 107%, & =00152~76¢, -~ Fallaportraccién m
EJEMPLO 5.5

Igual al Ejemplo 5.3 pero con f;' = 450 kg/em?®, Iteraremos con ¢ hasta conseguir el equilibrio €, = T.
Walores preliminares de 5.10 y 5,14,

K =085-f -b=11475 kg/em

By =1.05 - (f//1400) =0.73 < 0.85.....5, = 0.73

Tabla 5.3 Valores de T y . (Ejemplo 5.5)

Asumido [5.8] [5.16] T [3.11]
< a Eg fs (kgfem?) (kg) C.

(cm) (cm) (cm) kgl
16.36 13.4 0.0068 4200 85008 154109
13.87 10.2 0.0098 4200 85008 117045
11.64 8.5 0.0124 4200 85008 97538
9.32 6.8 0.0163 4200 85008 78030
10.27 7.5 0.0145 4200 85008 85833

Parac = 10.27 em tenemos C, = T

Sumando momentos alrededor de la Fuerza de compresion €, 6 aplicando la Ecuacion 5.13b,

M, =c.-(d- %) oM, = 48.289 ton-m

0.003 - ;
pe=—= 2921077 .. g = 0.0175~73 - &, -~ Fallaportraccion m
Alternativamente pudimos haber planteado la ecuacion de equilibrio de fuerzas horizontales para encontrar a
A;+ F
A, < Apy = fs = Fy .. nosviene..a= SK L=741em




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disenio

EJEMPLO 5.6

Igual al Ejemplo 5.3 pero agregaremos 39.74 cm® para un total de A; = 60 cm? de acero en traccion.
Tendriamos 1.29 - A, pq;. (Esta cantidad de acero sobrepasa al permitido por norma de 2.5% -ver Seccion 2.4-).

K = 6375 kg/cm, B, = 0.85.

Tabla 5.4 Valores de T y €, (Ejemplo 5.6)

Asumido [5.8] [5.16] T [5.11]
< a £ fs Gegfem®) | 0y Ge
(cm) (em) (em) g (kg)
18.0 12.8 0.0080 4200 252000 81281
20.0 17.0 0.0060 4200 252000 | 108375
35.0 298 0.0021 4200 252000 | 189656
36.0 306 0.0020 4200 252000 | 195075
38.6 3238 0.0017 | 3493 209565 | 209164

Parac=386cm tememos C, =T
La ecuacion de equilibrio de momentos 5.13b,
= a = 5
i, =C.-[d —E] M, =91.185ton-m

P = -(]_(E-E =0.777-10~*

£ =0.0017 ~085- ¢, ~ Fallapor compresion =
A este tipo de vigas en que &, < &, se les conoce como vigas sobre-reforzadas
EJEMPLO 5.7
Igual al Ejemplo 5.3 pero agregaremos 39.74 cm? en la zona en compresion y en la zona en traccion.

Tendriamos A, = 60 cm?, y A = 39.74 cm?. El problema planteado es idéntico al 5.6 pero con acero en la
parte de compresion. f; = 250 kg/em?, K = 6375 kg/cm, §, = 0.85.

Tabla 5.5 Valores de T y Cc (Ejemplo 5.7)

Asumi g +
w58 | .6 sl 18] i & 15‘-:1 1 i
c a ﬂ' cm a L= 2 g c &
(cm) (e} = (kg/em?) (kg) (k)
12.0 10.2 0.0120 4200 252000 | 0.0018 3675 146045 65025 211070
13.0 11.1 0.0108 4200 252000 | 0.0018 3877 154069 70444 224913
14.0 1.9 0.0099 4200 252000 | 0.0019 4050 160947 75863 236810
15.0 12.8 0.0090 4200 252000 | 0.0020 4200 166908 81281 248189
15.8 134 0.0084 4200 252000 | 0.0021 4200 166908 85616 252524

Para ¢ = 158 em tenemos £. =T

_ 0.003
M, = 138.020 ton - m; == 1.899 - 107*

g, = 0.0084~42¢, .~ Fallaportraccion m
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EJEMPLO 5.8

| al Ejercicio 5.3 pero aumentaremos d en un 50%, es decir d = 90 cm

Tabla 5.6 Valores de T y C. (Ejemplo 5.8)

Asumido 53] [5.16] = [5.11]
€ a g, £ (kgfom?®) (kg) C.
{em) (cm) (cm) (kg)
12.0 10.2 0.0195 4200 85008 65025
13.0 11.1 0.0178 4200 85008 70444
13.0 1114 0.0178 4200 85008 70444
14.0 11.9 0.0163 4200 85008 75883
15.8 13.4 0.0141 4200 85008 | 85816
Parac = 15.8 cmtenemos C. = T

licado la Ecuacién 5.13b,
M, =71305ton-m
0.003
¢=——=1899-107*
E
£, =00141~705¢, .~ Fallaportraccion m

S.11 COMPARACION DE RESULTADOS DEL EJEMPLO 5.3 AL 5.8

Los resultados de los ejemplos se resumen en la Tabla 5.7. Las cuatro tltimas columnas corresponden a los
walores normalizados de My, £; ¥ @ con respecto al Ejemplo 3.3.

Tabla 5.7 Resumen ejercicics 5.3 al 5.8

M, £y e
Ejercicio b d K AL - F
jerc fe Ay b Wois | T | Pas alla
| S.3(base] | 30 | 60 | 250 | 20.24 0 1.00 100 | 1.00 T
5.4 30 | 80 | 250 | 20.24 | 10,12 1.04 1.81 1.60 T
55 30 | 60 | 450 | 20.24 0 1.06 1.73 1.55 T
56 30 | 80 | 250 | 60.00 4] 2.0 0.20 0.41 G
57 30 | 80 | 250 | 60.00 | 39.76 305 1.00 1.00 T
5.8 30 | 90 | 250 | 20.24 1] 1.57 1.67 1.00 T

Observaciones

Al comparar el Ejemplo 5.3 con el 5.4 y 5. 5: La adicién o incremento del acero en compresian o del valor
de f en vigas que fallan por traccion conlleva a,

s  Poco incremento de la resistencia de la viga M,,.
s Aumento importante de £, v @ que se traduce en ganancia de ductilidad o capacidad de deformacion.

Al comparar el Ejemplo 5.3 con el 5. 6: El incremento del acero en traccidn conlleva a,

s Aumento importante de la resistencia de la viga M.
s Disminucion significativa de £, v ¢ y por tanto pérdida de ductilidad.

Al comparar el Ejemplo 5. 6 con acero mayor al balanceado y fallando por compresion, con el 5.7 donde se
afiadié acero en la parte comprimida observamos,
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e Incremento importante de la resistencia del elemento. Lo mismo ocurrird al aumentar f;.
e Aumentode g y .
* Cambio en el tipo de falla, de compresion a traccion, para este caso.

Al comparar el Ejemplo 5.3 con el 5.8

e Al aumentar d, también lo hard M, v £,
* . permanecera inalterado.
e  Enresumen incrementamos la capacidad de la viga sin perder capacidad de deformacion. =

En el Capitulo 18 (Figura 18.6) se presenta las relaciones momento curvatura para las vigas de la Tabla 5.7.
5.12 EL FACTOR DE MINORACION DE RESISTENCIAS ¢

Dependera del valor de £, del acero mas traccionado para el instante de falla en que £, = 0.003.
Siendo k = ¢/d tendremos para miembros con estribos -ACI-08, 9.3.2- (ver Figura 7.37. para interpretacién
grifica),

1 5 250
¢ =065+025- |- - §J = 0.65 + (¢, — 0.003) - [T [5.19)

En cualquier caso debe cumplirse 0.65 < ¢ < 0.90, Disefiemos todas las vigas para £, > 0.007 en el instante en
que £.=0.003 ~ ¢ =090. Un anilisis detallado de los factores ¢ v su obtencion se encuentra en Mast
(1992) v Nowak y Szerszen (2001).

5.13 RELACION DE ACERO COLOCADO AL BALANCEADO ({ = A; cotocado/ As batanceado)

La relacion ¢ define la maxima cantidad de acero A; que se le puede colocar a una viga sin refuerzo a
compresion (A; = 0) para garantizar falla por traccion. Para vigas en zona sismica se recomienda { = 1/2,

As{mlnmdn} = { E &s balanceado

a) CASO GENERAL DE SECCION COMPRIMIDA DE CUALQUIER FORMA

falla por traccion

Pmax = C P — §<1.0 . tendriamos A cotocado < Aspat ¥ E, = Ey [5.20a]

El valor recomendado de ¢ es 0.50. Sin embargo las normas permiten disefiar secciones con cantidades de
acero equivalentes a { = 0.75 en losas por ejemplo, o en vigas localizadas en zonas no sismicas. Partiendo
del acero balanceado tendremos,

Asbn!
Ppat = Fod
That = Aspar = Tpat = Ppay ' B -d - F,

Al introducir el factor de relacion al balanceado () para forzar la falla por traccion, tendriamos que la
maxima cuantia de acero permisible es,

Pmax = { * Poat Aemar =€ Aepai

T“Fi!ﬂX’:PTﬂﬂ_Y-b.d-Fj‘_* Tmax={'pbai'b'd'ﬁ;
Tinax = ¢ Aspar * By [5.208)
Por equilibrio de fuerzas horizontales,
Comax = Tmax
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En el caso general de seccién comprimida no rectangular, se tiene,

drea comprimida
que es funcion de ayax

Cemax = 0.85- f::- z E‘qcmax [f(ﬂma,r)]}

En funcién de dreas comprimidas podemos escribir,

Acmar =4 Ac‘ bal [5.20¢]

Los ejemplos 5.19 y 5.22 ilustran el caso en que el area comprimida no es rectangular. Este se encuentra muy
poco en la practica.

b) CASO PARTICULAR DE SECCION COMPRIMIDA RECTANGULAR

Ce max Trnax (;' A F
~ "HAsbal "
K- mnax = ¢ Aspar * F:v s gy = _K_J"
085 fb
Al sustituir,
Phal
= 3 e
Asga;—pbﬂ!’b'd—u.BS'E—qﬂ*,81‘ F cbh-d [5.21a]
Sphatld é
Chal
Qpax = § *Rpgr - d - By Bmax = ¢ Qoo * Crgy = { - Cpay [5.214]
Apal
c) RELACION ENTRE { v &, PARA SECCIONES RECTANGULARES. El més frecuente.
_ 0003 (0.003 + ¢,)
Phar = Cot = d
0.003 (0,003 + &)
Pmax = e = d
De la ecuacion 5.21 b sabemos que,
Cmax i
Coal
Poat__ Cmax _ (0003 + &)
Prnax Cpay  (0.003 + ¢)
Arreglando y reescribiendo,
0.003 +
£, = (_{_Ey) = .003 [5.22)

La Ecuacion 5.22 relaciona la cantidad de acero en traccion expresada en funcién del parimetro
¢. con la deformacién unitaria que este sufrird. Los resultados para diversos valores de relacion al balanceado
({) con aceros de limite a la fluencia F, = 4200 kg/cm?® y £, = 0.002, se resumen en la Tabla 5.8.
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En ningiin caso disefiaremos vigas en las que &, < 0.004, que corresponde a { = 0.75

En zonas sismicas recomendamos disefiar vigas para relaciones al balanceado ({) < 0.50

Tabla 5.8 Valores de £, y ¢ para aceros de F, = 4200 kg/cm® y £, = 0,002

¢ = | Al 0.75 0.50 0.25
Ag > | Agpgy | 075 Agpy | 050 Agpgy | 0.25 - Ay
£ 0.0020 0.0037 0.0070 a.017
Ec. 5.22 (£y) {1.B5 - E_.r.} (3.50-£,) (8.50-%,)

¢
o 640 0.65 0.74 0.90 0.9a

5.14 DISENO CON ARMADURA SENCILLA — A; =0

El problema que se plantea consiste en encontrar la cantidad de acero longitudinal A, para que la viga resista un
momento M, v se garantice la falla por traccidn sin que sea necesario colocar acero en la parte comprimida,
= AL = 0. Podremos disefiar con armadura sencilla si,

EM{M!

El valor de M, lo calcularemos de la siguiente forma,

Dibujaremos el diagrama de deformaciones unitarias
Calcularemos: Cpgp, @pay ¥ Acbat

Calcularemos el drea en compresion maxima; A; max = € * A¢ bas
Conocida 4. ez caleularemos apg,, C. ¥ A = C:/F
Calcularemos My =€, -z

En el caso de secciones comprimidas rectangulares, los pasos se simplifican,

Dibujaremos los diagramas de deformaciones unitarias
Calcularemos cpay Qpars

Calcularemos @pae = Qpap * €

Comax = K = s oo one Ag = G rrm.:'a"r"h;"

My = Comax * (d — Ginae/2)

(5.23]

M, es el miximo momento que resiste una seccién con armadura sencilla, es decir, sin acero en la pd.l'iﬂ
comprimida, para garantizar la falla por traccién con el valor de ¢ seleccionado. Como veremos mas adelante, si
el momento actuante M, es mayor que M, disefiaremos con armadura doble afadiendo a Ay, una cantidad de
acero A, en traccion y en compresion colocaremos Aj.
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PLO 5.9

a) Calcular el M, para la viga del Ejemplo 5.3.
b) Calcular A para Mgy = 22500 kg -m Mgy, = 5625 kg -m d' =8 cm (ver Ejemplo 4.3 y compare)

alores preliminares,
b=30cm, d=60cm, f, =250 kg/cm?, F,=4200kg/cm? B, =0.85, { =0.5, K = 6375 kg/cm

a) Del Ejemplo 5.2 sabemos que Ag ;. = 46.45 cm?, K = 6375 kgfcm

o i . Seccion Deformaciones
Por relacion de triangulos de la Figura 5.3, transversal unitarias
. 0003 _

d
Chat = m - 0,003 T I 1-
d o i Chal
‘al = 5002 + 0003 003 d . ,

4

[
qu;=[}.ﬁ'd=36m A “ :
! e oo
Por ser seccidn rectangular podemos usar la I e— |
Ecuacion 5.21b para calcular a,qy. T S— e _ __I
&, + 0.003
me = {o Ebd.! — ]_B cim Y ﬂmu = I: 3 Cﬂdi . ‘31 Fig 5.7a Calculo de Cpat {E}Empfc 5.9}
Es decir,
Apl
Qg = Cpg*F1-{ =36:085-050=1530¢cm
Seccion Deformaciones unitarias Esfuerzos en el Fuerzas
transversal concreto
- o
! - 0003_, | o5k Il
17 1 Aozl
i ///g Eeax Crmax / Apax 1 ___-__r‘lum_:
I il ! i i
i q ~
] < d — gy /2
“ a d_cmn:l:
4
o B e 1 S
L - C— T.
s > &y max

[ —
Fig. 5.7b Calculo de M, y A., (Ejemplo 5.9)
Aplicando la Ecuacién 5.9 para conseguir la fuerza de compresion en el concreto nos viene,

K
Comar =085 f b gy = K - @pax = 6375 - 1530 = 97538 kg
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Por equilibrio de fuerzas horizontales v despejando A,

CC L

= 23.22 cm?
FJ"

A.ﬂ =
Sumando momentos alrededor del acero en traccion (Ecuacion 5.13a)
15.30

My = Ceomax * [d = %ﬂ] = 97538 - [60 . T] = 5106088 kg - cm

b) M, = (1.2-22500 + 1.6 - 5625) /¢ = 40000 kg - m

40000 kg -m < M, - Armadura Senciila Seccion

Esfuersos en Fuerzas
Sumando momentos alrededor del acero en traccidn transversal el conereto
o aplicando la Ecuacién 3.13a, g =
o= 0.85- .
7 e [ d r1] T 1 1 C
) T x =y o -/-' A it €
2 ' /j’/”f/ 7 e A 1
o 3 i
Usaremos un procedimiento de tanteos, variando a, o a2
hasta conseguir convergencia, L 1
= 1 f—af2
Tabla 5.9 Valores de a y M, (Ejemplo 5.9) =8l
i M, _
(em) (kg -m) i o 1 s
T
10.0 35063 - b=
12.0 41310 s -
116 40081 th. 5.Tc Calculo de Hu y A, {EPE“"IDIO 59]

De la ecuacion de equilibrio de fuerzas horizontales,

Ce
T Ce ——— falla por traccion
e il K-a 6375-11.60 e,
AR =K-a A= -——/—= T 1760 cm? g =506-¢ ¢@=219-107*
¥y

Verificaremos Ag i < Ae < Agppax (ACI-318-08, 10-3)

5.42 cm®

! 6.00 ¢cm?

/e 14 2 2
A:‘.m!n=ﬂ_B'F—b-dEF—-b-d S A =6.00cm”® LAz e = 0025-b-d =45 ecm* O.K u
Ee. 2.1 ¥ ¥

!‘Ffu 40000
F.5rotura = = 1.42

(Mcy + Mgy) (22500 + 5625) ——

La misma viga, con la misma carga v diseflada por el método de los esfuerzos admisibles (Ejemplo 4.3)
requiere, Compresion: 9.22 cm? ...Traccion: 24 +8.19 = 32.18 cm®. Al analizar esta tltima viga por el método
de rotura se obtiene, ¢ =185ecm M, =69372kg-m & =35-¢g @ =162-10"* El factor de

seguridad al aplicar el método de los esfuerzos admisible para el caso en estudio es de,

69372 2.47 .
F.5 oep aamisivles = 22500 + 5625 247 - comparando (m ~ 1.68 es decir un GB%T) ]
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EJEMPLO 5.10

a) Calcular el M, para la viga en T. (Figura 5.8)
b) Caleular Ag para M, = 6000 kg - m.

Valores preliminares

b=20cm, b, =10cm, d = 40cm, t =Scm, f! = 250 kg/cm?, Fy = 4200 kg fcm?,
B, =085 { =05,

a) Calcularemos M, (seccidn no rectangular) el g I

i - 7
4 ez 2
= .0.003 =0.60-40 =
Chal &, + 0,003 03 =0.60:40 = 24 cm / i L
% (7]
Aot = Py + Cpay = 0.85:24 =204 cm >t =5em 40 A 1

e Y g

1
nl
—_—
Acpr =205+ (204 =5} - 10 = 254 cm?
I e
eccitn Deformaciones - =
Trinsvera.al Unitarias Sr A0 Eae £, = 0.002
- 0.003 Fig. 5.8a Seccion T. Armadura Sencilla.
= 20 —={ | i - - g a
1 1 1 ' Calculo de ¢, (Ejemplo 5.10)
I g il #
: 777772 i
| f |
J Acmax = G’ " Acbui = 25405 =127 cm?®
40
. Armaxr > b-t =20-5=100cm?
| 127 — 100
1 amux=T+5=7.7Em
L] L]
iz £:>E =
- 10 = B
Fig. 5.8b Area de compresian maxima (Ejemplo 5.10)
— 20 = Cenfribucion del ala Contribucion del alma
|
1 5';'_ ’/-" e } // Ce a=t
= |-///'//-,f/i 27 [/7 Z ﬁ] ~——
| i 1
40
= e e d, d,— 27/2
As Acinm A
! [N N ] .313.-{ '—L-— ! ‘:LB _h' TD
Tﬂ-[

Fig. 5.8c Fuerzas en el concreto y acero (Ejemplo 5.10)
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Calcularemos el momento producido por el ala y la correspondiente drea de acero con las ec. 5.10, 5.11 y 5.13,
K=085:f +b=0.85-250-20 = 4250 kg/cm
Coa=t = K * Qg = 4250 -5 = 21250 kg

dg=t

2

5
My, ast = Cogme* [d = =2 = 21250 [40 _E] = 796875 kg - cm = 7969 kg - m

Por equilibrio de fuerzas horizontales,

T Coa=t

Asla:t'p}' =K-a

i _ Gace 212EG
st T AZ00

= 5.06 cm*

Calcularemos el momento producido por el alma v la correspondiente drea de acero,
d,=d—t=40—-5=35cm

Ay =g, =Lt =77=5=27cm

K,=085-f! b, =085-250-10 = 2125 kg/cm [5.10)
Co =Ky -a, =2125:2.7 =57375 kg [5.11]
C, 57375 £
Agrp = F_y = 1.37 cm
T a, 2.7
Mo =C, ~[d[, —?] = 57375+ [35 = T] = 193067 kg -cm = 1931 kg - m [5.13]

Calcularemos A, ¥ M,
Ag = Agigop + Ao = 5.06 + 1.37 = 6.43 cm?
My =M gor + M, = 7969 4+ 1931 = 9900 kg - m
b) De la parte a) sabemos que la capacidad del ala, cuando a = t es de,
7969 kg -m> M, = 6000 kg -m ~a <t vytendremosarmadura sencilla.
La seccién comprimida serd rectangular de drea b - . De 5.10 y 5.13 tendriamos, respectivamente,

K =085 +b=0.85-250-20 = 4250 kg/cm

P S

fi, = Ra- -3

G2
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Usaremos el procedimiento de tanteos, variando a, hasta conseguir convergencia,
i

— b
e [
A ———
i e
Tabla 5.10 Valores de a y M,, (Ejemplo 5.10) a2
a M,
(em) (kg -m) d—afz
4.5 7220
4.0 6460
38 6153 i i
3.7 5999 v e ——
T

Fig. 5.8d Valores de M,y A4, (Ejemplo 5.10)

De la ecuacion de equilibrio de fuerzas horizontales,

Ce
K-ﬂ_425{]'3.?

” 2
R 00 - L rem

A, =

Verificaremos Agmin < Ag < Agmax  (ACI318-08, 10-3 y ) usaremos b, = 10 cm, que es la parte que
estd en traccion,

1.20cm? 133 em?
r 14
Asmm=0-3'£b'd >—-:bh-d Agpin=133cm?® 0K
FJ-' F}’

Asmax =0025:-b-d=10cm?* 0.K m

En vigas bien disefiadas casi siempre se tiene a < t como veremos mas adelante.

5.15 SECCIONES RECTAGULARES. SIMPLIFICACIONES

= Partiremos de la ecuacion de equilibrio de fuerzas,

Ce T

K - Ag
085-f/-b-a=p-b-d-F,

w(Ec.2.8)
e

# Al sustituir queda,

=118:w [5.24]
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e Nos apoyaremos en la ecuacién de equilibrio. Sumando momentos alrededor de la fuerza T, tendriamos,
(Figura 5.3, Ec. 5.13):

M Ce : ac
e i | (—————,
uéi:Mu:K-a-(d-ﬂfz)=H-u-d—K-? [a]
Arreglando términos,
a® 4 M, i
Cacaay
Al resolver tenemos la ecuacion de 2%° grado,
a=d—+Jd?-2-M,/K [5.25]
La ecuacion a puede reescribirse asi,
K
= a a vy g et
M, =K-d? -5[1 5] = sustituyendo 5.24 ..M, =085 f7 - b-d*+ 118w+ [1-0.59 - o]
Simplificando,
My=R-b-d* [5.26a]
Sl ﬁl_fli
¢ R-b [5.26h]

Donde,
R=f w-(1-059 w)

La Ecuacion 5.26b puede emplearse en secciones rectangulares para determinar la altura minima requerida
para disefiar con armadura sencilla. m

EJEMPLO 5.11

Viga rectangular. Calcular la altura minima de la viga para disefiar con armadura sencilla (d = dyy) ¥ la
cantidad de acero requerida.

{mae = 0.50 il pesrer
¢ =0.90 SN
fi = 250 kg/fcm® : e
F, = 4200 kg/cm?® Ao
b = 30cm
K = 6375 kg/cm
£, = 0.85 Ll
M, =47124 kg -m ol *
— A
De la Ecuacion 5.24, Fig. 5.9 Seccidn rectangular (Ejemplo 5.11)




Apax Crmax
- ﬂ .

w = 0.85 - $ - 8bal =085-§,- £ Bhut =085-8, - -kya
dm[n dmin

fw=085 B (- kya)
Por relacion de tridangulos, asumiendo que secciones planas permanecen planas (Figura 5.4)

e L 002 s 0.6.....0 = 0.85 - 0.85 - (0.50 - 0.60) = 0.22
U din 0.003 + 0.002

R=f'"w-(1-059 -w)=250-022-(1-0.59-0.22) = 47.86 kg/focm?

Al aplicar 5.26 b:
M, 47124 - 102
din = JR-E: = J 3786.30 57.28cm

Si diseflaramos la viga para d = 57.28 cm, tendriamos { = 0.50 - g, = 3.50- £y

d > 57.28 cm, tendriamos ¢ < 0.50 ~ & > 3.50- £y
d < 57.28 ¢m, tendriamos { > 0.50 + g, < 3.50 By *
Ver Tabla 5.8
* Este ¢s un caso indeseado pues tenemos £, < 0.007, Para incrementar &, necesitaremos de armadura doble. como veremos mas adelante,

Asumiremos d = 60 cm. calcularemos el drea de acero,

e Hdz_zmuz‘x =50_J6ﬂ2_2(4?124-1ﬂ2f63?5)=]_334m

T {4
—_— K-a 6375:13.94
A-F=Ka + A= = =21.16 cm?
Gt = F, 3200

Verificaremos Agpn < gy < Ag max (ACH 10-3)

5.42 em?

e 6.00 cm?
} 14
Asmm={]-3"£_f:b'd2‘ln—'b'd Asmim =542 0m?®* 0.K
¥ ¥

Agpmae =0.025-b-d =45cm? 0.K

Por curiosidad verificaremos los valores de  y £;. A, 4. Del Ejercicio 5.2 se obtiene (las secciones son
idénticas), b = 30cm y d = 60 cm. De 5.20,

_Pmax _ As _2116cm?

= = = 0.46
Poai ‘qsba! 46.45 cm?
a 1394
=— =" =1640
& 7 0.85 16
Por relacién de triangulos, 6 segin la Ecuacion 3,16,
0.003 0.003
£ = = 4 [d s C) = m ¥ {ﬁﬁ = 16,40] = (.00797 = 3.99 - i:,,. ]

65
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5.16 CASO PARTICULAR. MIEMBROS CON f} < 280 kg/cm?, F, = 4200 kg/cm? y { = 0.50

El més comin encontrado en la practica. Al sustituir estos valores encontramos,

:

w =022 K= t99

Lo que permite simplificar la expresion para calcular d,,;,, para disefiar con armadura sencilla:

M
dyin = 2.30 f;-ub E [5.27]

Para disefios preliminares, en vigas con  p < py, i // o /-‘

De 5.13b,

T
ﬂu“ﬁ'(d—g) d =7/8 -d

Podemos aproximar,

Lifle  wilire—laes

(et

-

ura 5.10) Fig. 5.10 Seccién rectangular, Brazo de palanca aproximado
para secciones que fallan por traccidn

Sumando momento alrededor de C. (Fig

T - I
— ——m,

M, =A,- F:; +7/8-d [5.28a]

M,
Ag = W [5.285)

Lo que simplifica considerablemente el cdlculo de la cantidad de acero requerido. m
EJEMPLO 5.12
Resolver el Ejemplo 5.11 usando las férmulas aproximadas (5.27)

| M, /4{1{143[:‘ 102
dnu’:z =230- | = 230+ |————— = 5311 eim

JFb J 25030

Para ser consistentes con el ejercicio anterior asumiremos d = 60 om. Al aplicar 5.28b nos viene,

M, 40000 10?

= 7
Fy-g-d 4200-5-60

= 18.14cm?

0l ~J

Un 3% mds que con la Ecuacion 5.26b. Debido a que en secciones con p < py,, la adicion de acero en
compresion A; tiene muy poco efecto en la resistencia de elementos, la Ecuacién 5.27 puede usarse en

miembros con armadura doble. m
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servaciones

En la prictica, d se fija en la etapa del predimensionado, mucho antes de calcular la cantidad de acero, lo que
simplifica considerablemente los cilculos. Recomendaciones para pre-dimensionar las vigas de edificaciones
residenciales y comerciales,

LD
i, SRR & 35 cm < b < 40cm

a=10~16

ara viviendas de hasta 2 niveles con luces entre 4 y 5 metros, se puede usar como minimo, b = 20 cm ¥
& = 30 cm y columnas de no menos de 25 x 25 cm y preferiblemente 30 x 30 cm.

7 DISENO CON ARMADURA DOBLE — 4 > 0
g necesaria si,
M, > M,
remanente de demanda M. es,
My =0T, = M, [5.29]

2 sera cubierto al agregar A, en traccion y colocar A, en compresion. Al colocar A} y afiadir 4,, en una viga
= disefiada la posicion del eje neutro no cambia, tampoco lo hara la curvatura ¢ (ver Seccion 5.10).

A COMPRIMIDA DE CONCRETO 4,

El valor exacto del drea comprimida A_ .. es igual al drea total de concreto en compresién menos la

ocupada por el acero AL.

A . . = — b = -"i
Area comprimida de conereto (Figura 5.11)
/ ra
Acc = Agmax — A5 (Area sombreada) . %’/ ——
max // —cﬂl
L

Ace = b apge — A i
E=085f -b-0p,—085-f AL+ AL f! ' \/\

Fig. 5.11 Area comprimida en armadura doble

Cemax £
C=K @uax+A5-(f —085-f)=k-a+A.-f [a]
———————— e
g

El valor aproximado de A, sin descontar los vacios de concreto ocupado por las cabillas,
C=K-@nae +4c+f; [b]

La diferencia entre las ecuaciones [a] y [b] es de,

AL-0.85: f

Por el orden de 200 - A;. Esta diferencia influye muy poco en el resultado final.

&7
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b) ECUACIONES SIN DESCONTAR VACIOS

La compresion serd compartida por el concreto

s B Seccion transversal
y A% (Figura 5.13),

| b —_—
Ce €

C=K-ape+A5-ff .. 4 / //./ *

. . ' .'f.
La ecuacion de equilibrio queda, R A 4

T Ce Cs / : p
ﬁ By =K -ty + A5 ] 1530 F s I
Agy+Aze [

Por equilibrio de fuerzas horizontales,

Deformaciones unitarias
0.003

—_

Fig. 5.12 Area comprimida en armadura doble

As - fy = A5+ K (5.31]

Por relacion de triangulos de la Figura 5.12 encontramos la Ecuacién 5.18

Multiplicando ambos lados de la Ecuacion 5.18 por E;
Ley de Hooke

fi=(c—d)-6300/c<F, 6 fi= & &

De la ecuacion 5.30 nos viene,

("q\' k F':v — A:? H Jr;}
Omax = K

Sumando momentos tendriamos,
My=A,-F-(d=d)=A;-f - (d-d')

Sumando momentos alrededor del acero en traccion nos queda,

i .
My=M+M=C;pax- ld __i;ﬁiJ + ;- Id_dr]

La Ecuacion 5.32a se puede escribir asi,

M, M,
x"q_.;z T 17 A SR A; == o | ]
Fpo(d=—d) £ - (d—d)
0.85 - f
1 AF !

1 e -~ T Cu: ey : ATBLE ; A
77 Bl [ 5|
A = = K Y

i A
'Omax + =

2 d— Anaef2 d—=d

1 1 [ s T lgy F A

. Ay @ —— = o A e | et . 8 w8
Ti=A8n"F A - By
- b -
My =€ max* (d — 8oy /2) My =dg -h. “(d —d) ﬂr_.f“ =M, +

Fig. £.13 Armadura doble. Fuerzas en el concreto y acero

y deformacion del acero en compresion

<F,

I::‘nr By .-'1.5 y _||"$
Ee—=
d - “.lr.:r:r.-'fz d-d
P PR .
li=A,-F As'§
M,

-—

......... £ =(c—d")0.003/c

[5.32a]

(5.33]

[5.328]




FLEXION-ROTURA

EJEMPLO 5.13

Calcular la cantidad de acero para la viga del ejemplo en estudio,
b=30cm
d = 60cm
f¢ =250 kg/em?®
F, = 4200 kg/cm?

@ = 0.85
M, = 60000 kg -m
d'= Tcm.

Del problema 5.9 sabemos que M, = 51061 kg - cm < M,, . Tendremos Armadura Doble.

También sabemos que: Agy = 23.22 cm® y que Gy = 1530 cm &+ Cpax = Qmax/Fi = 18.00 cm

De 5.29,
M; = M, — M, = 60000.00 — 51053.81 = 8946.19 kg - m
Al aplicar 5.18,
0.003 0.003
Es' = (C’-d') '-_E'_ - (18—?}—-@-—-' = 0.00183

Aplicando la ley de Hooke,
3850 kg/om® 4200 kg/em®

—

[ r =
f;_ Es'Es = F;'

~ f! = 3850 kg/cm?
De acuerdo con 5.32b.

e M EMEIWE L,

2= F (d—d) 4200-(60—7) -
M 894619 - 107

AL = £ = 4.38 cm?

fi(d—d) 3850-(60—7)
Tendriamos abajo: Acero en traccion,
Ay = Ay + Ay = 23.22 + 4.02 = 27.24 em?

Arriba: Acero en compresion,
A; = 438 cm?

Abajo colocaremos 7 cabillas de 7/8" para un total de 27.16 cm?. +

Arriba colocaremos 2 barras de 3/4" para un total de 5.70 em?.

* Se¢ necesita un ancho de aproximadamente 45 cm para colocar 7 cabillas de 7/8" en una sola capa de acero (ver Apéndice A, Tabla A 24),
Tendremos que colocar acero en dos capas.  Los diseftos con armadura doble requieren de gran cantidad de acero en tracciin que
generalmente es dificil de colocar en el ancho usual de la viga (entre 25 y 40 cmt) cn una capa, como es preferible, Optaremos por usar
seeclones con armadura sencilla, si los requerimientos constructivos lo permiten. m
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EJEMPLO 5,14
Usando las formulas aproximadas redimensionar la viga del ejemplo anterior pero con armadura sencilla.

b=30cm,d =2, f =250kg/cm® yF, = 4200 kg/cm®. §, = 0.85, K = 6375 kg/cm, { = 0.5,
M, = 60000 kg - m. Calcular el drea de acero requerida.

|| X 60000 - 102
d=230- |—=230: |—————— =65.00
(b 25030 e

Asumiremos: d = 65 cm (y tendremos garantia de que se cumplira la armadura sencilla). Por equilibrio de
momentos al aplicar la Ecuacién 5.13a,

De la Ecuacion 5.27,

£
R A

ﬁu=ﬂ-(dw§]

Usaremos el procedimiento de tanteos, variando a, hasta conseguir convergencia;

Tabla 5.1 Valores de a y M, (Ejemplo 5.14)

a =
(cm) M, (kg - cm)
15.00 54084.38
16.00 58140.00
16.50 58693.91

Como la seccidn comprimida es rectangular podemos también usar la Ecuacién 5.25 para encontrar a,

a=d- fdz—z-Mu,fK=ﬁs—Jasz—2~6D‘JUU'1”2{63?5=15.59 em 0.K

Por equilibrio de fuerzas horizontales,

e 6375-1659
AS'F;. =Ka M isadss W—zES,chm

Alternativamente podemos calcular A; con la ecuacion de equilibrio de momentos (Ecuacion 5.13b),

Z
T e ———
H,Lz,&?ﬁ?-‘;-(d—f;)

fe— e, SOWOAP s o
*R-d-%)  4200-(65-166/,)
Verificaremos A min < A1 < Ag max (ACL 10.3)
5.87 cm? 6.50 em?
.ﬂs,,[m=ﬂ.8+mb-d }E*b-d «qsmm=6.50m2 0.K

F)’ N F}"

Acmar =0.025-b-d =4875ecm* 0K =




EJEMPLO 5,15

Deducir el valor del porcentaje minimo de acero para una seccién rectangular. Asumir fer como la resistencia
del concreto a traccion por flexion,

El porcentaje minimo p de acero de traccion debe ser tal que el momento dltimo (M,,) sea por lo menos igual al
momento de agrietamiento (M,,,.) (Figura 5.14).

Momento Gltimo o resistencia de la secelén
- -

T —_—
ﬁu=pm-b-d-Fy*[d—§] =pm-n-b-d2-F,,-[1—%],....,{.'1]
Az min

Momento de agrietamiento
de la seccion sinacero

z

T-:.pr agr
b T . F ) R
Magr = Tagr " Zagr =5 b+ = for -§-h=t—-f—|-—-..‘,,...,......[b]
:i?e: esferzo

promedio

Seccidén no agrietada

Seccion agrietada
: B

e 77 [E): -

. : ' I
| z |

B d = g
h 2 i z-dl—i

e .

r.." '-.. 2 g 4 - Ajm[n [ ] #
e, T

- b—-—f l—--ﬂr—-l

Fig. 5.14 Fuerzas en el concreto y acero inmediatamente antes y después del agrietamiento
Igualando a y b,

a fer b h?
My = Mogr = pouin b+ d? -, - [1 - o—] =& e — e
Por equilibrio de fuerzas horizontales,

Pmin

085 f b a=pum-b-d-F = =

Il

= [ =]

donde m=085-f!/F,....[d]

b+ h?
Pmin ‘b d*-F, . [1 - 5"‘;:‘1] e g Stdefinimos g

Al resolver,

Pmin = T+ ll = ’0-40 giz L [5.34]
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EJEMPLO 5.16

Caleular A, para la siguiente viga: F, = 4200 kg/cm®, f! = 280 kg/cm?®, f, = 30 kg/cm®. b = 30 cm,
d=45¢cm v h = 50cm.
fZ 280 d 45 _fer

=22 01070
E, 4200 =

m = .85 - = =090 . g="—=_—_
i h 50 1= =280

De la Ecuacion 5.34 nos viene,

=m-|1 0.40-L| = 0.0567- |1 1-0.40 DEl
Pmin = M F Hz e \l : : 0.902

= 0.,0015

Agmin = Pmin b -d = 2.05 cm?® (sin factor de seguridad)

El codigo ACI-318-08 toma,

0.0032 0.0033
£, 14
Pmin = 0.8- F{ = f"_ “  Pmin = 0.0033
¥ y
El factor de seguridad resultante seria de,
0.0033 _ S0
0.0015 —

EJEMPLO 5.17

Caleular A, M,,, £, y ¢ para distintos
valores de a, en el tramo (en C) central y e
en la cara del apoyo (en A). Figura 5.15a |
fi =210 kg/cm?®
d="50em

F, = 4200 kg/cm?
Ancho efectivo b, = 80 cm

AB,y DE: Arriba: traccion
Abajo: compresion

BCD Arviba: compresios

Abajo: traccion

ANCHO EFECTIVO DEVIGAS T

b, = Ancho efectiva
Viga interna [ACI 318-08, seccion 8.12.2)
b, menor|b+16-t, L/4, §]

Viga externa (AC) 318-08, seccién 8,12.3)
by menor [b+6-¢, L2, 5]

Fig. 5.15a Viga continua en estudio y definicion de ancho efective (Ejemplo 5.17)
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Valores preliminares

S B0 —_
Al aplicar la Ecuacion 5.14, T el o J
tioa = : I i 10
By =1.05— f/1400 = 0.85 - £, = 0.85
Asm&x =0.025+b"-d = 33.75 cm? 40
4.14 em* £ 0D cm2 'f- 1
—_— o -
S 14 N !
A min = UB"FC"b"‘d :_"F'b*'d < Agpmin = 5.00 cm? = N
¥ ¥
~e— 3 —=

Al aplicar 5.16 nos viene, A
PINE bt Fig. 5.15b Viga T en estudio (Ejemplo 5.17)
—t—
d— ﬂ/ﬁl
ﬂfﬁl
[

&5 = 0.003 -

En el apoyo A. Traccion arriba. Seccion comprimida rectangular de ancho b’ = 30 cm. (Figura 5.15¢). Al
aplicar las ecuaciones 5.10, 5.11 y 5.13;

K=085-fb=085210-30 = 5355 kg/cm

T
Cc - H i i L] - L] -—l———
M, =C, (d—a/2)
40 d—af2
Por equilibrio de fuerzas horizontales, i 1
7 R,
A, =C/F, , 77777 ;
] c
Los resultados se resumen en la Tabla 5.12 e gy
Fig. 5.15¢ Fuerzas en el concreto y acero sobre &l apoyo
(Ejemplo 5.17)
En el tramo C. Traccion abajo. Seccion T. (Figura 5.15d)
e B - .
Al aplicar las ecuaciones 510, 5.11 y 5.13: | ! @
V w2 77777777 ————
Paraa < ¢t = 10 cm (Figura 5.15d) | 1 .
5=
K=085-f-b=085-210-80 = 14280 kg/cm 45 d—af2
|
C=K-a |
— #
My =C.-(d—a/2) - E 3

Fig. 5.15d Fuerzas en el concreto y acero en el tramo cuando a < ¢

Por equilibrio de fuerzas horizontales, (Ejemplo 5.17)

A = Cch_;,'
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Tabla 5.12 Valores de €, 4; y M, En el apoyo A: Traccidn Arriba

[ o A Hq ‘j" > Hu - Mu
(cm) £ C=TkD | (em?) | (kgm) | ¢ (leg.m)
1.50 0.0820 8033 1.91 3956 0.90 3560
2.00 0.0608 10710 2.55 5248 0.90 4723
3.92 0.0295 20992 5.00 10084 0.90 8076
6.00 0.0183 32130 7.65 15101 0.80 13591
B.0D 0.0129 42840 10.20 19706 0.80 17736
10,00 0.0098 53550 12.75 24098 0.20 21688
15.00 0.0055 80325 19.13 34138 0.86 29302
18.00 0.0041 96390 22.95 39520 0.74 29256
18.20 0.0040 97461 2321 | 39862 | 073 29250
20,00 0.0034 107100 25.50 42840 0.68 29185
22.00 0.0028 117810 28.05 45946 0.65 29865
24.00 0.0023 128520 30.60 48838 0.65 3744

Para a < 3.92 tendremos A, < A,y = 5.00 em?®
Para e > 18.80 tendremos £, << 0.004 lo que esta prohibido por norma,

Tabla 5.13 Valores de €, A, y M,, En el tramo B: Traccin Abajo

a = A, M, ¢ M, =M,
{em) Es Ce=T (kD) | (cm*) (kg. m) ¢ (kg.m)
1.47 0.0837 20982 5.00 10342 0.90 9307
2.00 0.0608 28560 6.80 13984 0.90 12585
4.00 0.0289 57120 13.60 27418 0.80 24676
6.00 0.0183 85680 20.40 40270 0.80 36243
8.00 0.0129 114240 27.20 52550 0.20 47295
10.00 0.0098 142800 34.00 64260 0.80 57834
12,76 0.0070 157526 7.51 BB721 0.20 61849
14.00 0.0061 164220 39.10 70615 0.90 63553
16.00 0.0050 1748930 41.65 73471 0.73 53560
18.00 0.0041 185640 44,20 768112 0.71 53869
19.00 0.0037 180995 45.48 77353 0.68 52281
20.00 0.0034 196350 46.75 78540 0.67 52249

Para @ < 1.47 tendremos A; < A, gy = 300 em?
Para a = 10 cm tendremos A, > 0.025 b - d = 33.75 em® (ACI 313-08 Seccion 21.5.2.1 lo que esta prohibido por norma).

Paraa = t = 10 cm llamaremos... d; = Ag = My = My, g=¢ ... = £ = 10 cm (Figura 5.15¢)

a,=(a—1t) ... De 5.10, 5.11 v 5.13, ! .

t=10 1 | c
K, =0.85-f - b, = 0.85-210 - 30 = 5355 kg/cm [ [ 0 e T

. 1
Ceo = a'ﬂn'---Muo=Cca'{dﬂ_auf'r2} d, d g
°"7
Por equilibrio de fuerzas horizontales
1 —

Aso = CeofF, ... Totales A = Agy + Agqe 2 5 Ta

7 i v = 30 -
M, = M, a=¢ + M, 5. Los resultados se presentan en la Tabla 5.13.
Fig. 5.15e Fuerzas en el concreto y acero
en el tramo cuando a >t
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rvaciones

La capacidad resistente del ala {a = t = 10) es tan grande, alin en este caso de ala pequefia, que en la
prictica es muy dificil que ocurra @ > t por lo que siempre vamos a tener seccién comprimida rectangular
sobretodo en el caso de vigas continuas, tritese de mini-vigas Te, de losas nervadas, o de grandes vigas de
puentes,

EMPLO 5.18
35cm, By = 0.85, d =50cm, f/ =280 kg/cm?, F, = 4200 kg/cm?, { = 0.50 (Figura 5.16a)
Calcular el drea de acero para M, = 38984 kg + m TITF
Para A = 17.85 cm?, calcular M, e 7
) o E i
3 5.83 cm? o s
ASHIIH = (8- 'F— Fy b-d - AI'ITI-I::I‘I. = 583rm? 1 i e
R A PR
Asmax = 0,025+ b+ d = 43.75 cm?
e R
De5.10, K=085-f/+-b=0.85-280-35=8330kg/cm Fig. 5.16a Seccitn transversal
(Ejemplo 5.18)

Debido a que es una seccion rectangular, f; = 280 kg/cm® ¥ {nax = 0.5, usaremos la Ecuacion 527 para
verificar si tenemos armadura sencilla o doble,

d=50cm> 230 M, ~pag 20008100 . - Armad i
= cm 5 f;:"b_ > m— cm o rmadura sencilla

El valor de a lo calcularemos con la Ecuacidn 5,25,

a=d- Ja2—2-Myp = 50— Jsuz —2-38984-10°/ . = 1045 cm

Calcularemos A, usando la Ecuacion de equilibrio de momentos 5.13b,

M, _ 38984-10°

= = 20.73 em?
B (d=9/3)  4200- (50 — 1045/,

Ag =

Verificaremos los célculos anteriores usando la Ecuacidn de equilibrio de fuerzas,

T Ce
—_— _ B330-10.45 =
A Ka » A= 2200 =2073cm* O.K

Haremos una segunda verificacion usando la Ecuacion aproximada 5.28b vy obtendremos,

_ 38984 - 10°

=

= = 2122 cm?* (2% mis acero)
'd 4200+ %50

ool =~
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Parte b)

Partiendo de la Ecuacidon de equilibrio de fuerzas horizontales.

Ce T
Ka=4,"[;

De la parte a) sabemos que con A; = 20.73 cm? tendremos { < 0.50 - f; = F,. Como la cantidad de acero
en b es menor, estamos seguros que f; = F,, y no tendremos necesidad de hacer tanteos para encontrar a.
También sabemos que ¢ = 0.90.

Usando la ecuacion de equilibrio de fuerzas horizontales nos viene,

Ad.-F 17.85 - 4200 Seccion Deformacionas unitanias Fuerzas
a=— ="+ _  =900cm transversal
K 8330 7 I = p.oo3 ™

De 5.13a (Figura 5.16b),

Ce
r———

o a
M‘“=K"-a-({I—E)=833{]*9'[5[}—9;’2t

M, =34111kg-m ! . .
La curvatura,
=35 =
; 0.003
@ = 2,007 = =333-1071 Fig. 5.16b Deformaciones unilarias y fuerzas en la seccién.
c g (Ejemplo 5.18)

Solucion Alternativa
Pudimos haber usado la ecuacién aproximada 5.28a obteniendo,

M,=A,F-7/8-d=23279938 kg - cm = 32800 kg + m (4% menor - conservador) =

EJEMPLO 5.19
Seccion en forma de T idéntica a la del Ejemplo 5.17.{ = 0.75 BT
Calcular, i, e, 10
A uae |
b) A, para M, = 70000 kg -m by o
¢) M, para A, =36.55cm?, d=50cm I e e
2) Aparsi{=0.75 __
Pmax = i " Poal o - e I
Puede escribirse en funcion de dreas comprimidas S i

{Ecuacion 5.20c) asi,
Fig. 5.17a Seccidn transversal

: = de los ejemplos 5.17 y 5.19
"']"c maE = ( 'Ac bal s %
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En condiciones balanceadas tenemos,

Seocidn Deformaciones
Thai = Cepeu tramguersal unitarias
o a0 - e =5
As pai ! — s 0.003
Poal =5 7 10 V.~ o o | | i
b-d 1 i A 0
Asbat : // ;//Z Aopar =155 ot =3
Poat*b-d-F,=085-f -4, 4q] : i 1 d =50
|
Por relacion de triangulos (Figura 5.17b),
e a002 d = 0.60-(50) = 30 s T '
= s ST o | =1y g T = £
bal = 5003 + 0.002 e ge o
De la Ecuacién 5.8. nos viene. Fig. 5.17b Area comprimida balanceada (sombreada)

y deformaciones unitarias (Ejemplo 5.19)
Qpar = By * Cpgr = 0.8B5- 30 = 255 cm

Debido a que apq > t = 10 cm, tendriamos una seccion comprimida en forma de T. (Figura 5.17b). En
condiciones balanceadas,

Appat = @—10 = 25.5 - 10 = 15.5 cm

Ag.bal

Acpar = 80-10 + 15.5 - 30 = 1265 cm?
Acimax = ¢ Acpg = 0.75- 1265 cm® = 948.75¢cm?
Siendo A oy > b -t tendriamos @y, > t e igual a,

948,75 — (80 - 10)

Qonax = 30 = 4.96

Dnax =

Este es el maximo valor de a para poder disefiar con armadura sencilla.

Tr
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b) A, para M, =70000kg-m,y para{=0.75

Del problema 5.17 tenemos paraa =t = 10 cm
Tabla 513

Asg=r = 34{'?‘?’!2,]\1‘ gst = 64260 kg -m

Faltan por resistir, 70000 — 64260 = 5740 kg - m

Secci6n resistente, b, = 30 ¢m v altura atil d, = d — t = 40 cm. (Rectangular, Figura 5.17¢) De  5.10,
K,=085-f+b=085-210-30 = 5355 kg/cm. Al aplicar la Ecuacion 5.25 nos viene,

a{;,:d— ’dz__EMuJIfK= 4D_J:]_DZ_25?40'102"’5355=2Tﬂm{ Romax

& Armadura Sencilla

De la Ecuacion 5.11.
C..=K,-a,=14866 kg

Por equilibrio de fuerzas horizontales,

C., 14866 g
A, -—y =200 354 cm
Table 5.13

Acero total en traccion, A; = Agq=; T 450 = 34 + 354=3754cm?

Tmngy:r:.al Cantribucion del ala Contribucion del aima
et 80 . 1278
L . — i 77 142800 —————- m——
to iz /W Pz L _1 . 14866
¥ lessdg 1 T s M
| + ] |
= 50 — 10,2 2, h, =2.78
e - T : = f_f - 38.61
37.54 cm® 2 o
- S .3‘4"11‘ 1 1 3541rcm 1
142800 14866

30
Fig. 5.17c Fuerzas en el ala y alma (Ejemplo 5.19, parte b)

¢) Calculo del momento para,
A, =3655> Agqe =34cm? & a>t=10cm ¥ M, > My g=r = 64260 kg - m
A, = 3655 — 34 = 2.55 cm?

Seccion de altura atil d, = 40 cm y ancho b, = 30 cm, aplicando la ecuacion de equilibrio de fuerzas
horizontales (Figura 5.17d),

T, = C,, = 4200 - 2.55 = 10710 kg

De Ia Ecuacion 5.11 nos viene,

E.=K,:a, ~ a;= =2cm y a=q,+t=12cm

T8
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Tgm i Confribucidn del ala Contribucion del alma
1 e .l_lz 142800
w270 77778 <2 LTl e
£ I | F— i
20 - s0-10/2 " 4~ 49 a:}'=2du_a?a=39
36.55 om? 3tem? ! l 2.55 em? !
142800 : 10710
— A - S 30—

Fig. 5.17d Fuerzas en el ala y alma (Ejemplo 5,19 pante ¢)
Por equilibrio de momentos (Figura 5.17¢), aplicando la Ecuacion 5.13a,
o a, 2
My =C.o[d, - ?] = 10710 - [«m ~3| = 417690 kg - cm

M, =4177 kg -m

Tabla 5.13
My =M, + My g=r = 64260 + 4177 = 68437 kg-m

Calcularemos £; con la Ecuacidn 3,16 para seleccionar ¢ con la Ecuacion 5.19,

c

d— 50 — 12/0.85
&, = 0003 - [22P1) _ 0003 |20 22/088] _ ) 0076 > 0.007 - ¢ =090
a/B, 12/0.85
[

¢-M, =M, =0.90-68437 = 61593 kg - m
Observaciones

Esta seccion para traccion arriba, es decir sobre los apoyos intermedios (Tabla 5.12), tiene un méximo
momento posible M,, = 29250 kg -m v para traccién abajo, en la mitad del tramo, con a = ¢t = 10 ¢m se
tiene M,, = 57834 kg - m (Tabla 5.13).

En vigas continuas el valor del momento en los apoyos intermedios es mayer que en los tramos, en cambio,
la seccién resistente (zona comprimida) es pequefia en los apoyos b, - a ¥ grande en los tramos b - a, razdn
por la cual en una viga bien disefiada, es muy poco probable que ocurra a > t, es decir que exista seccidn en
T propiamente dicha. Més ain, la existencia obligatoria de acero A en la zona comprimida de vigas
disminuye el valor de a.

En nuestro ejemplo con a = t = 10 cm tenemos M,, = 57834 kg - m en el tramo, con 4; = 34 cm?® (Tabla
5.13). En una estructura aporticada para el caso de tramo externo tendriamos en el primer apoyo interior, mas
o menos M, ~ 81000 kg - m (aproximadamente 1.4 veces mayor que en ¢l tramo) actuando en una seccion
resistente de ancho b, = 30 cm que requiere mas de 50em® y 25cm?® en tracciéon y compresion
respectivamente, valores que son excesivos para la seccion transversal en estudio. m
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EJEMPLO 5.20 {
K =8330kg/cm i g s
=280 kg/cm?® ' T =
E, = 4200 kg/cm? | A
b=35cm R
d = 45 cm Requerido por razones constructivas (Figura 5.18). 4 : . 4
d'=5cm i
=050 ©oE s
A;para M, =52180 kg -m | ., HAg=2

LT I ¥
5.02 cm? & 28 om?
’
Asmin = u,ﬂ-"’?-b -d 2%'”"‘ % Agmin = 5.25cm? Sy e
¥ ¥ Fig. 5.18a Seccidn transversal (Ejemplo 5.20)

A max = 0.025-b-d = 3938 cm*
* C(Calcularemos My, A v Gmax

De la Figura 5.4 sabemos que,

e 0.003 el 0.003
P (0.003+¢,) (0.003 +0.002)
De la Ecuacion 5.8,

*45 = 0.60-45 =27 cm

Qpar = fy * Cpgy = 22.95cm
Como la seccion comprimida es rectangular, de acuerdo a la Ecuacion 5.21b,

Qax = € * Gy = 0.50 - 2295 = 1147 cin

Seccitn Deformaciones Fuerzas
Transverzal Unitarias
1 = p.ooz ™
l e - F 1 Ce max
/A" % 2 / Ll.mu = 1147 i.r:""” - 1
45 o ﬂmﬂx
4 —
T2
1 As..z 22.75 c:n’ !
— £ — Tma:

— 35 —

Fig. 5.18b Deformaciones unitarias y fuerzas en el concreto y acero bajo condiciones maximas (Ejemplo 5.20)

Por equilibrio de fuerzas horizontales (Figura 5.18b),
Tnax = Clmax

Ag Py =K @uay =~ Ag =8330:11.47/4200 = 22.75 cm?

Por equilibrio de momentos (Ecuacion 5.135)

80
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Tmax=Cmax

My= Ag-F - (d= Gmax/2) = 22.75 - 4200 - (45 — 11.47/2) = 3751770 kg - em

M, =37512kg-m < M, -~ Armaduradoble
Calcularemos Ag; v AL,

M, = M,— M, =52180 — 37512 = 14668 kg - m
Al aplicar la Ecuacidn 5.32b para calcular las dreas de acero,

M, 14668 - 102

A = —_— =
27 F - (d—d)  4200-(45-11.47/2)

= 8.89 cm?

Acero total en traccion,
A, = A, + A = 22.75 + B.89 = 31.64 cm?

¢ Calcularemos Ag ........Cqgx = @max/By = 11.47/0.85 = 13.50 cm
Por relacion de tridngulos de la Figura 3.18¢ 6 por la Ecuacion 5.18,
£ = (Cmax —d") 1 0.003 /gy = (13.50 = 5) + 0.003/13.50 = 1.889 - 103
Aplicando la ley de Hooke al acero en compresion,

fi =€ -E;=1.889-107%.2.1-10% = 3967 kg/em® = Fo. OK

Seccian Deformaciones F
Transversal Unitarias i
=03 T
I Z;
[ ] ' = | ; --1—..
A. = 9.24 cm® £
. Car = 13.50 _ :
(4]
I'j_ AMIRY
2
Ag = BB9 e
[ _l—-_
— e — Tl

Fig. 5.18c Deformaciones unitarias y fuerzas en el acero en compresion y traccion (Ejemplo 5.20)

Aplicando la Ecuacion 5.32b de equilibrio de momentos (Figura 5.18¢),

M, 14664 - 107 g el R
A‘r H— —_— = =9, 2 ‘ R,
S d-d) 3697 -(45-5  orem = I Pozaem® |
s | e
b i
1 s
IS | G —
Fig. 5.18d Aceros totales
{Ejemplo 5.20)

a1
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Solucién alternativa para el cileulo de M,

Debido a que es una seccion rectangular pudimos haber verificado la necesidad de armadura doble con la
Ecuacién 5.27 y caleular d,,,;, para armadura sencilla, en lugar de hacer la comparacioén entre M, y M,,;

d=485cm < d, =230 M, TP L —
= £m o — L= f:__"-b_ . 280-35 = H 04 rmuadura dople

Estimaremos Agy con la Formula 5.21a multiplicada por £,

Prmax

2

A.S'I. — ﬂ.5 = [LBS 5 kbﬂ-i 'ﬁ-l_ b F
¥

3

Phat
Por equilibrio de fuerzas horizontales nos viene,

_ Ay -F,  22.75-4200
Gmax =4 = " g33p

Al aplicar 5.13b nos queda,

4200

= 1147 cm

280
-b-d=05- 085-0.60-085-——-35-45=2275cm?

M, = Ag - F, - (d — ®max/,) = 22.75 - 4200 - (45 — 11.47/2) = 3751200 kg - cm

M, =37512kg-m O.K. ®
EJEMPLO 5.21
Con los datos del problema anterior calcular

a) El valor del M,,” negativo (traccion arriba) si,
Ag=4#6+4#8=1140+ 20.24 = 31.64 cm*
A, =2#6+2#8B=570+10.12 = 15.82 cm?

b) Con la cantidad de acero indicada calcular M, * positivo

¢) Calcular la relacién entre M,, v ﬂTfu"

Nota

La altura Gtil d se mide desde el centroide de las & barras en traccion Ag.

a) El valor del M,,” negativo (traceion arriba)

Seccidn
transversal

35

Deformaciones
unitarias

H

L ] L] * @
| L ] L] & @
31.64 cm?

BNNNN\NE ’

15.82 em? i

——

D

e @
- . ¥

.15.82cm® *,
s
5 o

Fig. 5.18a Seccién transversal

{Ejempla 5.21)
Fuerzas
T
-

i i
a d—d

i
2

I

I
@=s

|

|

Fig. 5.19b Deformaciones unitarias y fuerzas en el concreto y acero para momento negativo (Ejemplo 5.21)
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Por equilibrio de fuerzas horizontales,
Cc+C.=T

Asumiremos en valor de ¢ y luego a usando la Ecuacion 5.8,

a=p-c

Para el acero en traccion calcularemos €5 con la relacion de triangulos de la Figura 5.19b 6 de acuerdo a la
Ecuacion 5.16,

_ 0.003

£s 2 (i =)

El esfuerzo y la fuerza en el acero en compresién lo calculamos con la ley de Hooke,
=6 B SF...T=4f

Las deformaciones unitarias del acero se calcularan con la Ecuacion 5.18, o por la relacién de tridngulos de
la Figura 5,19b,
0.003
g=——:(c-d)

El esfuerzo del acero comprimido con ayuda de la ley de Hooke,
i =By 2 Bycly= f o

Para calcular la fuerza que actiia en el concreto (sobre el drea sombreada de la Figura 5.19b) usaremos las
ecuaciones 5.10 y 5.11,

K=085-f-b=085-280-35=8330 kg/cm

C.=K-a
Los resultados se resumen en la Tabla 5.14,

Tabla 5.14 Valores de T, €, + C,

Asumi 5.8 3.16 18 - 311
Sucmldﬂ [tl ] i E } fr 5 kT ESE . fs 5 Ca' L c{ ] c:‘i‘ C,
5 £
o (kg/em?) | (kg) (kg/em?) | (kg) | (kg)
9.0 7T 0.0120 4200 132888 | 0.0013 2800 44295 83725 108021
10.0 8.5 0.0105 4200 132888 | 0.0015 3150 49833 70805 120638
11.0 2.4 0.0083 4200 132888 | 0.00186 3436 54363 77886 132249

Para c=11cm tenemos C=T

La ecuacion de equilibrio sumando momentos alrededor del acero en traccion (Figura 5.19b) o empleando la
Ecuaci6n 5.33 nos queda,

Cs
M,  =C.-(d—a/2)+AL-f] - (d—d') = 77886 - [45 — F4/,] + 54363 - (45 — 5)
M, =5313326 kg-cm = 53133 kg - m
La curvatura (Figura 5.19b),

_ & 0003 0.003 .
P g2 @, ol

& = 0.0093 > 0.007 -~ fallaportraccion, ¢=090 — ¢ M, =M, =47969 kg -m
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b) El valor del M, (positivo)

Seccidn Defarmaciones
Transversal ; Unitarias Fuerzas
45 == Y 1 = (.003 ~=

" e e e
P (LA .

31.64 em? +
45

2

| * 1582 cm =
’ e £ =_—

T
Fig. 5.19c Deformaciones unitarias y fuerzas en el concreto y acere para momento negativo (Ejemplo 5.21)
En este caso tendriamos (Figura 5.19¢)

A;=4#6+4#8=114+20.24 = 31.64 cm?
A;=2#64+2#8=570+10.12 = 15.82 cm?

Tabla 5.15 Valores de T, €. v C;

Asumido 5.8 .16 4.1 ! 5.

5 SSLIEELT y, T ¢ [FEBLT T o [EILT .
toat || de (kgfem?) | (kg) (kg/em®) | (kg) | e (kg)
5.00 4.3 0.0240 4200 66444 | 0.0000 3 0 35403 35403
5.50 4.7 0.0215 4200 66444 | 0.0003 573 18121 38943 57064
5.80 4.8 0.0211 4200 66444 | 0.0003 675 21357 39651 51008
5.75 4.9 0.0205 4200 66444 | 0.0004 g22 26000 40713 66T13

Sumando momentos alrededor de la Fuerza de traccion T (Figura 5.19¢) o empleando la Ecuacion 5.33,
Ly

M, =C.-(d=af2)+ A5 fi  (d—d') = 40713 - [45 — 5.75/2] + 26000 - (45 — 5)

_ & 0003 0003
Y g & 5%

M," = 2755035 kg - cm = 2755035 kg - m; =5.21-10"*

g; = 0.0205 == 0.007 ~ falla por traccion,
¢) Calcular la relacion entre M, y M,

Por normas, siempre se tendra en los apoyos que la capacidad positiva serd de al menos, J'ln_-fu+ >0.50-M,

En términos pricticos este requerimiento implica que en los apoyos de vigas de porticos en zonas sismicas la
cantidad de acero abajo debe ser al menos igual o mayor que la mitad del acero arriba. Si arriba tenemos 6
barras de 1" abajo deberemos tener al menos 3 barras de igual didmetro, o su equivalente en drea, aunque los
cdleulos sugieran una cantidad menor. En nuestro caso tenemos,

M,  =052-M, O.K...paraA.=1/2-A,

Solucién Alternativa. Calcular M, y M," usando la formula aproximada 5.28a,

M, =A,-F,+7/8-d=3164 -4200-7/8-45 = 5232465 kg - cm —» M, = 52324.65 kg +m
Fi; =A;-F,-7/8-d=1582 -4200-7/8 - 45 = 2616233 kg - cm — Pr_f,,+ = 2616233 kg - m
Compare los resultados obtenidos con los procedimientos aproximados v “exactos™ B
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EJEMPLO 5.22 — 24 —

fi = 240 kg/cm?®

F, = 4200 kg/cm? 1
h=50¢cm 14
d=45cm

B = 0.85 |
a) Para M, = 31500 kg - m. calcular A, 24

b) Para A; = 20.24 cm?, A} = 10.12 cm?, calcular M,," y @

a) Caleularemos M,

Por relacion de triangulos de la Figura 5.20b, - v :
Fig. 5.20a Seccion transversal del Ejemplo 5.22

0.003

= . = 06045 = 27
%ot = G003 + ¢,y 4 = 06 i

Aplicando la Ecuacion 5.8 nos viene: apq = By - Cpop = 22.95cm ... 12 cm < apy < (12 + 14) = 26 cm

transversal unitarias
AL | i
“3 —— 0,003 —~-—
Comt = 27
) 1

£y
Fig. 56.20b Deformaciones unitarias para la condicién balanceada (Ejemplo 5.22)
hal

“ Acpar = 2412+ 40 - (22.95 — 12) = 726 cm?
Acimax =§ " Acpmr = 0.50- 726 = 363 em® ... A, oy = 363 cm? > 24 - 12 = 288 em?

En la Figura 5.20¢ se muestra A, ., como el drea sombreada,

363 - 288
Gnax = ——o—+12 = 1388 cm

Seccidn Deformaciones Contribucién con Contribucion con
Iransversal unitanas b= 24cm b=40cm
s S S e e
i ] 0003 *1 1
16.33 . 1e
1 I
}_ d =
1
- Eg e

Fig. 5.20c Deformaciones unitarias, esfuerzos en el concreto y fuerzas en condiciones maximas (Ejemplo 5.22)
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Al aplicar la Ecuacién 5.8 nos viene,

Paraa=t = 12 cm, al aplicar 5.10 y 5.11 nos viene,
K=085-f'-b,=085-240-24 = 4896 kg_.f'cm wonlpgeg = K-, = 4896-12 = 58752 kg

| Por equilibrio de fuerzas horizontales,

Cca=t _ 58752
F, — 4200

= 13.98 cm?

44:,;1:: _—

Paor equilibrio de momentos (Figura 5.20¢) o aplicando 5.13a,
M, aue = Cogme (d—ay/2) = 58752« (45 — 12/2) = 2291328 kg - cm
My aep = 22913 kg-m
Paraa = 12 cm,

ap = (@mar —t) = 13.88 — 12 = 1.88 cm

MNuevamente usaremos 5.10 y 5.11,

K,=085-f b, =085-240 40 = B160 kg/cm.....Cco = K, - a, = 8160 - 1.88 = 15341 kg
Por equilibrio de fuerzas horizontales,

C.o 15341
Agp =—=——x=365cm?, dy=45-12=33cm

Por equilibric de momentos (Figura 5.20¢).
My, =C.o(d—a,/2) =15341- (33 — 1.88/2) = 491832 kg - cm
M, =4918kg-m
El valor de M, lo obtendremos asi,

Agy = Aggey + Agy = 13.98 + 3.65 = 17.63 cm®.. My = My 4o + My, = 22913 + 4918 = 27831 kg - m

M, = 27831 kg - m < 35000 kg - m -~ Armadura Doble Calcularemos A,z ¥ A con la Ecuacién 5.32b

Ver Figura 5.20d
S BSONE e Fuerzas
M, = M,— M, =35000—-27831 = 7169 kg -m  ‘ransversal unitarias
; d=50 | 0003 i
M, 7169-10° e 0 e | —
Aﬂ_1“5’.r'(r.z'.—c:i',‘;_42{1{!-:‘_45—'5}“4'2'5"”'?i Te=1633 / T
e | S
Acero total en traccidn (Figura 3.20f), ;
Ac= Ay + A4, =17.63 + 426 = 21.90 cm? 1 1
o £ = As -fc;

Fig. 5.20d Deformaciones unitarias y fuerzas en el concreto
y acero (Ejemplo 5.22, parte a)
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Calcularemos la deformacion unitaria de A%
usando la relacion de tridngulos de la Figura 5.20d
o la Ecuacitn 5.18,

0.003 0.003
g=(k-d) s (16.33 - 5) - T 2.081- 1073

El esfuerzo se obtiene con la ley de Hooke,

Fig. 5.20e Distribucién del acero

kg
=g =7 «1073. B B=d3gi—>=. = e
fl=¢l-E, =2081 2110 1~ =k (Ejemplo 5.22)

La cantidad de acero en compresion la calcularemos con la Ecuacién de equilibrio 5.32b.

M, 7304 - 102

A;=f;’-(d—dj=42{m«{45—5)

= 4.26 cm?

b) Aplicaremos la ecuacion de equilibrio, sumando momentos respecto al acero en traccién (Figura 5.20f)

concreto (rectdngule) — concreto (triangulos) -
AL e EE O ) —_—— acera en compresion
bt a 2 —_—
M, = Ccl'(d_-f) + G- (d_gﬂ) + Cs(d—d)
Seccion Deformaciones Areas comprimidas y esfuerzos en el concrelo
trangversal unitarias Fuerzas
B —w=i T
T 1
il
d=2 @ '
s 2 .
' ]
€ - \S & o= | ' -"EL_..J__
—] I} C
|—— [ ]
[ § A = =
0.003 - oy e 0.85 [

Fig. 5.20f Deformaciones unitarias, esfuerzos en el concreto y, fuerzas en el eoncreto ¥ acero para momento negativo (Ejemplo 5.22)
Al descomponer el drea comprimida en un rectngulo y dos triangulos tendriamos (Figura 5.20f).

Para el rectangulo... ... .o . . Agy =24+ Qe Gy = 0.85- f - Ay

Para los dos tridngulos... ... A, = 2 - [a . ;jz] s aben = B vl
Los resultados se resumen en la Tabla 5.16.

Tabla 5.16 Valoresde T, €, .C; ¥ C, (Ejemplo 5.22)

c i & 5 T o I A Gy Cyq Cor Cet Ly +Ea
£ £
(em) | (em) tkg/em®) | (kg) (kg/em®) | (kg) (kg) (kg) (kg)
50 4.3 0.0240 4200 85008 | 0.0000 1] 0 20808 1228 220386
8.0 6.8 0.0139 4200 85008 | 0.0011 2363 23808 | 33283 3144 60346
10.8 9.2 0.0085 4200 85008 0.0016 3383 34239 | 44945 5731 84915
parac=108emEC =T ... .. = 00095 > 0.007 ¢ = 0.90

a7



CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefo

Al aplicar la ecuacion de equilibrio de momentos nos viene,

- 9.2 2
M, = 44945 (45— ==) +5731- (45 -3+ 9:2) + 34239 - (45— 5) = 3408083 kg - em

3 momento resistido

momenta resisitido mametito resistido por por el acero en
por el rectangulo log dos tridngulos compresion
= 0.003 0.003
¢-M, =M, =30673kg-m......@g= =—=277-10"" nm
£ 10.8
EJEMPLO 3.23 - L L
i : s
fi =220 kg/em® ... ..E, = 2.1+ 10° kg/cm?® : s g
F, = 4200 kg/em?® ..E; = 2.1-10° kg/em? A T
h=60cm :
b=30cm S5
A, = 6 cm? 60 :
n=E,/E, =10 . s
Graficar ¢ vs. M para los siguientes puntos, S ® :
a) Agrietamiento: f, =2 -\.I'TE 30 kg/om? . . - =AY
b) Trabajo de la seccién: f. = 0.45 - f/ = 100 kg/cm?* , "o e !
¢) Momento de cedencia: & =&, ¥ & < g, = 0.003 SO B 5
d) M, cuando & > £ ¥ & =&y = 0.003 |

Fig. 5.21a Seccion transversal Ejermpla 5.23
a) Agrietamiento

Usaremos la seceion transformada. El drea de acero equivalente w en concreto descontando los vacios de
concreto desplazados por las barras de acero es,

u=(n-1)-4;,=(10-1)-6 = 54 cm?
El drea total de la seccion transformada quedaria,
A=u+b-h=>54+30-60=1854cm*

El centroide lo calcularemos en referencia a un eje horizontal que dista i /2 cm del borde inferior de la
seccidn, que se muestra como la linea punteada superior en Figura 5.21b,

acera equivalente

concreto en cancrelo
30-60-0 + 54-25
y = = {7
3 1854 D34t

El drea comprimida se muestra sombreada.

La inercia de la seccién con respecto a la linea punteada localizada a h/2,

I'=

+ 54 - (30 —5)% = 573750 cm*

b-h? h 2 30-60°
3-s) -

12 2 12
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Encontraremos | con respecto a §. Aplicaremos teorema de Steiner. I' =1+ A4-5° =~ [=] —A.§5?
[=0I—A-5%=573750 — 1854 - 0.73% = 572762 cm* T
A - 7
h 60 //
Vi =E_p=—2—-—u.?3 =29.27cm 20 ////
F=073 S
_frrl _30-572762 33 ////
Magr = w29 587047 kg - cm :_—_T_—...'_—_".a.-_._-;'_-“-_‘_'.—:.::_'_._l__.__ o
[ ® :
Mo = 5870 kg -m 30 wi=2927 [
v & 54 cm? .'IYE
M SETO0 ¥ = . 1
Yagr = F 7 T 210000572762+ 5_} Sy

b) Trahajo Fig. 5.21b Seccion no agrietada transformada (Ejemplo 5.23)

Usaremos la seccion transformada nuevamente. Debido a que la seccidn se encuentra agrietada no hay que
descontar vacios, El drea de acero equivalente en concreto quedaria, u = (n) - A, = (10) - 6 = 60cm?.

Encontraremos la posicién del eje neutro igualando los momentos estdticos del acero en traccién y el
concreto en compresion (Figura 5.21¢),

x
30-x- G 60+ (55 —x).......resolviendo x = 1297 cm
Saccidn Deformaciones Esfusrzos en Fuerzas
Transversal unifanas el concralo
£ =4750-10"% 100 kg fem?
P 30 ™ ry=1297 — — - - P
777 R = -
/ 7 ;—/ o
Z_[__é S e
d =55 e x
d—x 3

2
I 60 cm 1
Lres T

bt E=IRELADE
Fig. 5.21¢ Seccitn agrietada transformada. Calculo del momento de trabajo para f. = 0.45- £ (Ejemple 5.23)

Encontraremos £; por relacidn de tridngulos,

£ 100
== =4750.10"*
¢~ E. 210000
S % o pwt T BII s g
W= o o RRE s e ammgs =

89
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Aplicando la ley de Hooke al concreto,
fe=&E,=1554.10"%.2.1.10° = 3232 kg/cm?®

La inercia de la seccidn con respecto al eje neutro o de flexion,

b-x® 30-1297°
Iy = 3t (d — x)? = ) (55—12.97)% = 127810 cm*
ferle  100-127810
M. = = = ®
£=T 12.97 915542"";"3 an
e, 475-10"
M, = 9854 kg - wle ETALT o AEEs e
: g m @ = 1397 36.62 - 10
También pudimos haber calculado M, asi,
; o 1297
T=C.=f A =3232-6=19392.. M, = T-[d—g] = 19392 . T§ = 9827 kg -m
para !Ieru;’u kg-m
¢) Cedencia
£, = 6170 10~ 130 kg /em®
= 30 ™ — x=1297 -— f— e —
Ve i C
Nk e
R S
d =55 x
. a-3
. &0 cm® * I
| | T
Ji i &, = 0.002 i

Fig. 5.21d Seccién agrietada transformada para el momento de cedencia &, = &, (Ejemplo 5.23)
Del calculo del momento de trabajo sabemos: u = 60 cm® ... x = 1297 cm .1 = 127810 cm?

Encontraremos &, por relacion de tridgngulos,

F, £ £ X 12.97
= _j-" = ¥ = _C Ly _—E— — e i—
£y = E. 0.002 ... e E; T £y 55 = 1297

0002 =617 -107%

feo=¢g. E.=617-107%.2.1-10° = 130 kg/cm® 0.K
El momento de cedencia vendria dado por,

_ﬂ-'f_lEU*lZ?ﬂlﬂ_
My =% = S = 1277188 kg - om
g Fp 647-107%

M, =12772 kg -m (pyE{d_x)—?—W:‘l-?.S?*lﬂ"‘
También pudimos haber calculado My, asi,
1297
T = F,+ Ag = 4200 - 6 = 25200; My=T~[d—§]=252c-n- o | = 12771kg - m

——
para Hevar a kg-m

20
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d) Capacidad de la seccion M,
4.49

[—— 30 —= " a =449 ' — 0,003 - ? c:
s ¢ =528 7'—§

d =55

£ &,

Fig. §.21e Seccion en condicionas dlimas £, = 0.003 (Ejemplo 5.23)
Calcularemos K de la ecuacion 5.10.......K = 0.85- f - b = 0,85+ 220 - 30 = 5610 kg/cm
Podemos asegurar que f; = F,. Por equilibrio de fuerzas horizontales (Figura 5.21¢)

T

Ce
—— h _As-ﬁ_ﬁ-ézﬂﬂ_ s
Ag fy—ﬂ o eSS e =449cm y c=a/f; =528cm

Por equilibrio de momentos (Ecuacion 5.13b)

My =As F,-(d—a/2) = 64200 - (55 — 4.49/2) = 1329426 kg - cm, M, = 13294 kg -m

ol 0003 o93.10
x—=—"=5§793-10"° =
B> noe
M (ton-m) | : =
. D Entre Cy D (vigas con { < 0,75)
12 ! Pt ety | o g T=A4; F, (constante)
; 1 E I 7 aumenta poco
i I M aumento poco
10 Y ! o ] " .y @ aumenta muche
: Seccion ﬂbrmmdu
gl il bebecainlasparweiaawe L L]
: Ij= ummdm' |
i | i
6 e = - R —
Seccidn mqgr[etada | |
+ | Elrencrete re#stem:ccidﬂ = L
| 1
I & 572762 cm* !
= ——— e —— e —— ]
| i I
| | i
l i i @-107¢
100 200 300 400 300

Fig. 5.21f Diagrama de momento curvatura (Ejemplo 5.23)
Observaciones

= Entre el origen y B: La teoria de la Linea Recta (Capitulo 4) da resultados bastante buenos. La curvatura se
puede expresar,
£¢ M
x E-I
s Mis arriba de B el diagrama de esfuerzos deformacién del conereto se curva considerablemente. El valor en
el punto C es aproximado.

9
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Fig. 5.22 Detalle de una viga en una estructura sismo-resistente
Cortesia de Pablo A. Fargier G
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CAPITULO 6
COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO
A FLEXOCOMPRESION Y A COMPRESION AXIAL

6.1 COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO P |

a) COMPRESION UNIAXIAL @ JE
: e

Se describe ¢l comportamiento de cilindros que se someteran a la
accion de una carga axial P que aumenta desde cero hasta producir la
rotura (figuras 6.1, 6.3).

* Entre el origen y el punto A de coordenadas &= 0.0003 y
f = 0.30- f.. el diagrama es recto. La deformacion £’ transversal
es pequefia en comparacion con el acortamiento longitudinal y £ e
por lo tanto el volumen V del cilindro disminuye. (Figura 6.3). . =

» Entre los puntos A y B donde f = 0.7 a 0.8 - f., el diagrama se P
curva, el mddulo de elasticidad disminuye v las deformaciones
transversales £’ siguen  siendo mucho menores que los
acortamientos longitudinales: El cilindro disminuye de volumen B

Fig. 6.1 Cilindre sometido a compresién axial

- -1
hasta llegar a un valor VB = V" = !
= A partir del punto B, las deformaciones transversales £° aumentan ~— 1‘
considerablemente, El volumen de los cilindros aumenta por o
encima de V", el diagrama esfuerzo-deformaciones tiende hacia la :
horizontal v E, disminuye rapidamente. |
1 ¢
£

e En el punto C se alcanza el maximo esfuerzo f, para una : .
deformacion de dos milésimas (0.002). A partir de B se inicia el | |
descascaramiento del concreto. Més alli del punto C las o
deformaciones aumentan considerablemente mientras  los “‘r——-—-""
esfuerzos disminuyen hasta alcanzar la rotura en el punto D. El
volumen del cilindro alcanza su valor inicial. En D se tiene,

W Fig. 6.2 Cilindro sometido a flaxo-compresion
Deformacion Gltima = 0,003 a 0.004

Esfuerzo [ =080a0.90-f,

) FLEXOCOMPRESION

Los cilindros se someteran a la accion de una
carga P con una excentricidad e Figura 6.2, Entre
el origen y el punto B el diagrama (Figura 6.3) es
idéntico al de compresion axial,

El punto C sube y se desplaza hacia la derecha, es
decir que aumenta el esfuerzo méximo y la
deformacion que lo acompafia en un 20 9% y 50 %
respectivamente.

Fig. 6.3 Graficas de esfuerzo deformacion de
cilindros en compresion axial y flexo-compresion
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¢) MICROGRIETAS (ENSAYOS DE STURMAN, SHA Y WINTER 1965)

Cilindros de concreto sometidos a compresion axial y a flexo-compresion, de los cuales, al alcanzar un cierto
valor de la deformacion, se cortaban rodajas circulares de 3.8 milimetros de espesor y 15 cm de didgmetro a
las que se les tomaban fotografias con rayos X v se observaban las grietas con un microscopio estereoscdpico
de cuarenta aumentos.

s  Hay dos tipos de microgrietas: de adherencia en la superficie de contacto entre agregado y mortero y de
mortero, a través de la pasta cemento-arena.

*  Aun antes de aplicar carga y a causa de la retraccion, existen grietas de adherencia.

= Al alcanzarse el punto A (Figura 6.3) para un esfuerzo comprendido entre un cuarto ¥ un tercio de f
(fa = 0.25a0.33 - /), se produce un aumento considerable de grietas de adherencia que coincide con
el inicio de la curvatura del diagrama esfuerzo-deformacion.

e Entre A y B aumentan las grietas de adherencia y se inician las de mortero. En el punto B
(f =0.7a 0.8 - f) hay un incremento notorio de grietas de mortero que se unen a las de adherencia,
formando grietas continuas. Esto se corresponde con el aumento considerable de deformaciones
(ensanchamientos) transversales y también con el valor de la fatiga maxima del concreto bajo cargas
permanentes durante largo tiempo (= 0.75 - f7 aproximadamente).

Diagramas Combinados
En la Figura 6.4 aparecen los siguientes diagramas,

1 = esfuerzo (o) vs. deformacion (acortamiento) longitudinal £,
2 — esfuerzo (@) vs. deformacion (ensanchamiento) transversal £
3 — esfuerzo (o) vs. deformacion de volumen Vol.

I I I I
1.00- f! | | Vol i f — I
| l 3 l | [
| £—Z | | | )/
0.80-f _ | | | B | |
| | : | I
— A
0.60- f | i | | i
| I | | I
o | I | I |
L A
I A
. / [T S
== | | | | =
| | | I | |
| | | I I |
1 | | I 1 |
0.0006 0.0003 0 0.0003 0.0006 0.0009 0.0012

Fia. 6.4 Diaaramas Esfuerzo — Deformacion combinados

A medida que aumentan las deformaciones, se forman mas microgrietas continuas (van produciéndose
fallas fragiles) que disminuyen la capacidad resistente del cilindro, ya que las cargas se transmiten a lo
largo de las zonas no agrietadas y estas disminuyen con el aumento de la deformacion.
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A FLEXOCOMPRESION Y A COMPRESION AXIAL

Cada vez quedan menos caminos para resistir las cargas hasta llegar a la rotura, debido a una “sucesion
continua de fallas fragiles en microzonas”. Esto explica la llamada ductilidad del concreto, fendmeno
completamente diferente al que se produce en materiales dictiles,

Microgrietas en flexocompresion

Cilindros sometidos a compresién con excentricidad pequefia, tal que produzca un esfuerzo grande de
compresién (en el borde mds préximo a P) y uno pequedo de traccién en borde més alejado de P,

A partir del punto B de f=080-f ., las grietas de mortero aumentan gradualmente (no tan
aceleradamente como en compresion axial).

d) COMPRESION TRIAXIAL (RICHART, BRANDTZAEG Y BROWN 1928, 1929)

Ensayos de cilindros sometidos a compresion axial variable que aumenta desde cero hasta la rotura v bajo
presion lateral constante (Figura 6.5).

El esfuerzo de rotura £ y la deformacién iltima aumentan con el incremento de la presion lateral, de acuerdo

con la formula indicativa, i

P =f + 410 f Donde f es la presion lateral confinante. 300;————}——-— | |

Por esta razon es recomendable confinar el
concreto mediante el zunchado o en su defecto,
usando ligaduras a poca separacién. Asi |
mejoramos de resistencia y capacidad de

deformacion del concreto

kg kg 4007
Curval = f = Um v f2F 2= 250 ey

kg . kg o= ——d——— -
Curval = f = 33E.....,ﬁ__ = 400 — - I I :

kg . kg ' ' [
Curva2 = f = ?Sﬁ--- «fe' = 600 . 0002 001 0.02 003 ¢

Fig. 6.5 Diagramas de compresidn triaxial
kg kg -compresion uniaxial fL = 250 kg/cm?-

Curva3 = f = 1385-;-.‘:......,@" = 780 =3

6.2 COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS BAJO CARGA AXIAL
2) COLUMNAS CON ESTRIBOS

Ensayos realizados en columnas cuadradas, unas de tamafio natural (prototipos) v otras de dimensiones
pequefias (modelos), por Roy v Sozen (1965) en la Universidad de Illinois. Se observaron las etapas
siguientes,

e Etapa 0A donde f, = 0.80- f' y & = 0.0015

(Para probetas prismaticas de 5” por 5” de seccién y 25" de altura, unas sin acero, otras con estribos pero
sin acero longitudinal y otras con acero longitudinal y estribos (Figura 6.6).

Las deformaciones longitudinales (acortamientos) v las transversales crecen linealmente con el aumento
de carga. El tramo OA es casi recto. La relacion entre deformaciones longitudinales & vy transversales £ es
aproximadamente igual a 7 y el volumen disminuye hasta su valor minimo V. Cerca del punto A se




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

-

producen grietas visibles con lupa. Esta etapa es comin para i
todas las columnas tengan o no acero, & ——9 |

o |
Etapa A.f:'.i donde B es el punto de maxima carga (columnas con sior - 1
acero, Figura 6.7) g
Las deformaciones £ aumentan con la carga P a una rata . °
creciente y el diagrama se curva y sube hasta alcanzar P E )
maximo a una deformacion aproximadamente igual a tres Fig. 6.6 Seccién transversal de
milésimas (0.003). Para las probetas sin acero el valor de P probeta cuadrada

maximo corresponde a una deformacicon igual a 0.002.

Las deformaciones transversales & crecen considerablemente v cerca del punto B se tiene & = /2. El
volumen aumenta por encima de V. Las ligaduras tratan de impedir, a partir del punto 4. el aumento de la
seccion transversal v comienzan a trabajar. Entre A v B el acero longitudinal alcanza la deformacion de
cedencia &,, el esfuerzo F, y comienza a ceder. Las ligaduras ceden cerca del punto B v se produce el
descascaramiento del concreto.

Etapa BC entre la carga méxima ¥ la rotura 6 sea entre &narima = 0.003 ¥ £41pime = 0.003

A partir de B al aumento de deformaciones corresponde una disminucidn de la capacidad de carga y el
diagrama se curva hacia abajo. El descascaramiento se profundiza en una zona relativamente pequeiia,
entre ligaduras, causando una disminucion del drea resistente de concreto hasta producirse la falla a lo
large de planos inclinados. A veces se rompen las ligaduras de la zona estrangulada. Las barras
longitudinales se pandean entre ligaduras (Figura 6.7).

La deformacion altima &, es mucho mayor que 0.003 em/cm y puede llegar a 0.04 y mds. Roy v Sozen
{1965) proponen la fdrmula: ez = 0.75-p-b/s Donde, g5y = deformacion correspondiente al 50%
de la carga maxima. p = % de ligaduras o estribos al volumen. b = lado menor de la columna,
5 = separacion de las ligaduras. La presencia de ligaduras o estribos a separaciones adecuadas, al
confinar el concreto, aumenta la ductilidad, es decir, la capacidad de deformacion v con ella la de
absorcion y dispersion de energia. En el diagrama, un aumento de ligaduras ocasiona incremento de
Exitima ¥ disminucion de la pendiente BC,

& 3/8" 3 l

A i Fa =085 f A + 4y -F

— 57 _ o I | i ! I I [ | e
. 0.01 0.02 i 0.04
Ligaduras 1/4” 0.003 L

Fig. 6.7 Diagramas esfuerzo deformacion. Columnas con ligaduras, compresion axial
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b) COLUMNAS ZUNCHADAS

Por zunchado se entiende una espiral continua de una barra (3/8 ¢ 1/2" 6 5/8") que envuelve a las barras
principales. Se usa principalmente como refuerzo transversal en columnas circulares (Figura 6.8). La espiral
comienza a trabajar cuando en la columna se alcanzan acortamientos unitarios del orden de 0.0015.
iniciandose el descascaramiento el cual continga al aumentar la carga P, hasta que todo el recubrimiento
desaparece. El zunchado impide el ensanchamiento de la seccion transversal a todo lo largo de la columna
produciendo un confinamiento muy efectivo (Figura 6.8).

¢ El zunchado a separaciones pequefias produce un aumento considerable de la deformacion dltima, que
puede aleanzar un valor de aproximadamente 0.015.

¢ Para porcentajes altos de zunchado, la carga dltima es ligeramente mayor que el valor de P,
correspondiente a columnas sin zunchar (con ligaduras). Esto ocurre Gnicamente si el efecto de
confinamiento de la espiral es mayor que la disminucion de la capacidad causada por la pérdida del
recubrimiento. El lector interesado en ampliar el tema se le invita consultar a Ferguson, Breen y Jirsa
(1988).

Zunchado fuerte

Zunchado ACT

Lig udurasx S~

___I_ 2

085 f - A, {Concreto solo)

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 10°%.¢

Fig. 6.8 Columnas a compresian axial
Siendo (Figura 6.8),
Ac=w-D*4 - A, =mu-DS>/4 - Age = Area total del acero longitudinal.
Setiene, B, =0.85.f' ‘A, + A, - B ks M weweri e e )
Se tiene también: B} = 0.85-f Ay + Ay B+ P oo (D)
Donde P, = Es el aporte del zunchado.

Para descontar vacios sustituya F, por iy, — 0.85 - f

a7
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6.3 ESTRIBOS vs ESPIRAL 0 ZUNCHO

oo i 8 F

N Ee E

. VA p =
N =
NA o

Fig 6.9 Ligaduras y espirales

* (Cada ligadura es efectiva confinando en su plano, la zona de las esquinas, donde se producen fuerzas hacia el
centro de la columna. Esta efectividad aumenta cuando se tienen varias ligaduras yuxtapuestas, En todo caso,

el efecto del confinamiento no es continuo o mejor dicho, no es uniforme a lo largo de la columna (figuras
6.9 y 7.20).

= Ligaduras circulares (aros) producirdn, en su plano, una fuerza uniforme hacia adentro, pero discontinua
longitudinalmente.

e Una espiral continua con un paso no mayor de 8cm logra confinamiento uniforme, horizontal y
verticalmente (figuras 6.9y 7.1).

s Sean,
a, = Area del zuncho (cm?)
f = Estfuerzo confinante (kg/cm®)
s = Paso de la espiral (cm)
Por equilibrio de fuerzas horizontales se tiene (Figura 6.9),
| fiDyig'= 2-a;+Fy & [ =2 apFf(Dy«s)uiiiviiivwa(a)

El porcentaje al volumen del zuncho es igual al volumen de la espiral por vuelta: 7- D,, - a; dividido por
el volumen de la rodaja de concreto de espesor s con diametro igual a D,, iguala (x- D, * - s/4), es decir,

p, = 4+a5/(Dy - s) Sustituyendo en la ecuacion (@) nos queda,.........f = 050 p, + F,
Pero como tenfamos, f' = f'+ 4.10-f ... Luego, P, = 410-f-A = 2.p_+F, - A,

En el caso de ligaduras de drea a;, a separacién s y de dimensiones a, b, tenemos,

Vaol. del estribo
_2-(a+h)-a; _2-(ay/s):(a+bh)
s~  a-bh-s = a-b
Vol. de concreto

Para igual porcentaje, la capacidad confinante de ligaduras se supone aproximadamente igual a la mitad
de la correspondiente espiral continua.

El uso de concretos de alta resistencia en columnas de estructuras sismo-resistentes ha ganado popularidad en la
(ltima década. Se recomienda a los lectores interesados en profundizar el tema consultar a Matamoros (1999).
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CAPITULO 7
COLUMNAS

7.1 DEFINICION

Las columnas son elementos estructurales casi siempre verticales que
trasmiten cargas a las fundaciones. Las barras de acero se colocan en la
periferia de la seccion en cuantias preferiblemente por el orden del 1.0 al
2.5% (Figura 7.1). Las cargas verticales permanentes y variables (muertas
y vivas), la accion del viento o del sismo producen en ellas flexo-
compresion y a veces torsién. Cuando su relacion de esbelteces es mayor

gue un cierto valor dado por las normas, hay que tomar en cuenta la
influencia del pandeo.

Fig. 7.1 Columna Circular

En el caso mas comin, las acciones se trasmiten a las losas vy sucesivamente a las vigas v a las columnas v si estas
fallan, causarian la falla de aquellas y las de columnas de pisos superiores. Por esto su célculo y disefio debe hacerse
cuidadosamente para las combinaciones de carga mas desfavorables y utilizando factores de seguridad altos.

Los elementos cuya carga axial exceda,

se calcularan como columnas. Elementos con cargas axiales menores se calcularan como vigas (Capitulo 5).
7.2 TIPOS DE COLUMNAS DE CONCRETO

» De concreto en masa
s Compuestas: acero estructural en forma de perfiles embebidos en concreto.
= De concreto armado:

Sin zunchar (con ligaduras, o estribos).

Zunchadas (con espiral -las mejores-).

Las secciones mas usadas son de forma rectangular o cuadrada v poligonal o circular. (Figura 7.2)

Acero de
~| refuerza
a—— —X—E‘-- ——priveipal
]
i
1
|
\ |
|
|
Estribos |
T
b
Columnas
zunchadas

Fig. 7.2 Columnas de concreto rectangulares y circulares
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

P
7.3 ARMADURA —
Mu
a) TIPOS DE ARMADURA 3
Principal ey - & -

Compuesta por barras verticales de diametro igual o mayor que
1/2" colocadas lo mas cerca posible de la periferia y repartidas
convencionalmente a distancias no mayores de 30 cm.

unitarias
T-.
>
-
i =
o=
L

deformaciones

Las barras dentro de la columna pueden estar sometidas a traceion
o compresion y en algunas tendremos barras a compresion y
traccién dependiendo la magnitud de la excentricidad de la carga.

Transversal
En forma de estribos o zunchos, colocados en planos horizontales
a distancias pequefias, rodeando o abrazando a las cabillas
principales ¥y manteniéndolas en posicién (figuras 7.1 v 7.2).
Resisten corte ¥ producen confinamiento del conereto. En zonas
sismicas se colocara acero transversal en la zona com(n columna-

viga. T P:sJ-;THI-

b) PORCENTAIJES DE ACERO Fes Il :
14

corte lomgitudinal de la columna

Los porcentajes de acero a utilizar deben estar comprendidos entre
los valores méximos y minimos establecidos en las normas A.C.L. o

= L

COVENIN. La cuantia minima (drea de acero dividida por el drea z J

de concreto) es del 1%. Si bien las norma permiten disefios con S | 7 i

cuantias de hasta el 6% recomendamos disefiar columnas grandes & b

con cuantias inferiores al 3.0% y preferiblemente al 2.35% 3 _ | Z

especialmente en edificios aporticados localizados en zonas =1 __j;_i__ﬁ__ﬁ._rf / \

sismicas. - |

| ‘ L._-_ dl

7.4 ECUACIONES DE EQUILIBRIO L St ]

3
. d.‘ : =l

Fig. 7.3 Fuerzas que actdan sobre la celumna

Sean (Figura 7.3),

A, = Area comprimida del concreto (¢m?) -sombreada-

x. =Distancia del centroide de A, al de la columna

A; =Area de las barras de la fila i

d; = Distancia de A; al borde mds comprimido. El valor miximo de d; se define la altura atil
x; = t/2 - d; es la distancia de A; al centroide de la columna. Puede ser positivo o negativo
¢ = Profundidad del eje neutro

&, = Deformacion unitaria Gltima del concreto (0.003)

&; = Deformacion unitaria de la fila { acero. Puede ser positiva o negativa

fi = & - E;. Esfuerzo en la fila i de acero -Ley de Hooke-. Puede ser positivo 0 negativo

Ag = Area total de acero longitudinal

F; = A; » f; =Fuerza en la fila de acero ¢

A = Area de la seccion transversal

C.=085-f! b-a=K:a=Fuerza de compresién en el concreto

La dimension total de la seccion transversal de la columna a lo largo del eje la viga (plano de flexion) es igual a ¢
& h 6 D. Las ecuaciones de equilibrio pueden escribirse (Figura 7.3),
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ilibrio de fuerzas verticales,

. EF;
. e —
P = E‘; = 085-f!-A, + ZAE -fi |7.1a)

Contribu | T e T
L clon del concreto Contribucion del acera

*or equilibrio de momentos alrededor del centro de la columna,

M
MU=E“=MC+M5=CC-X,_.+ZF5.--IE [7.2a)

i la columna es simétrica nos viene.,
Sic= t;z =R/ =Co= EF; = 0-5i no se descuentan los vacios -espacios acupados por el acero ppal -
.5 DIAGRAMA P, vs. ¢

El momento M, puede expresarse en funcion de la excentricidad de la carga asi......#, = Pore 6 e=M /P
carga P, y el momento generado por la excentricidad producen,

1) Compresion que resisten el concreto C. v el acero en la zona comprimida.
2) Traccion que resiste el acero restante.

curva asinttica0 — 1 — 2 — 3 — 4 — 5 — 6 (Figura 7.4) es el lugar geométrico de los pares de valores P, y e que
en fallar la columna,
* A medida que aumenta la excentricidad e disminuye el valor de P, necesario para producir la falla.
* Parae =0 lacapacidad de carga es maxima: P, = P,.
* A medida que e aumenta a e, €, €3 = €y etc., la carga dltima disminuye a ... P,, P, P; = Py, hasta
llegar a cero cuando e = o (pura flexion, caso de una viga, Capitulo 5) y también,
I) Disminuye ¢ y por lo tanto C, y F,. Para ¢ = ¢, se tiene F, = 0 y para valores de ¢ menores que ¢y,
F; se vuelve negativo. Lo cual explica que en este rango y para una misma curvatura, a medida que el
area de acero aumenta, la capacidad de carga disminuye, aunque esto no ocurre con M,.
2) Aumenta el valor del angulo ¢ o sea la curvatura v por lo tanto dism inuyen los acortamientos y
aumentan los alargamientos.

L S L
—
Py
. &
"1
Py~
e
P 5
P ]
— 5
GTM‘ r.l 1 -Fll 3 6
. : Pnl

5
2 4
:
E
Z
= K
B2
£l
2 ].
1
-E"o
g [
T
3

Fig. 7.4 Diagrama de P vs ¢ 101
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Observaciones

El maximo momento M, que puede resistir una columna ocurre para ¢ = Cparanceado- L@ méxima carga axial que
puede resistir una columna P, ocurre cuando M, = 0 es decir para una excentricidad e igual a cero,

M,
e=—=10

Py

Si e = 0 y descontamos los vacios de concreto desplazados por las barras de acero nos viene,

P,=085-f/-A+Ay-(F,—085-f) (73]
P, max = coef P,

coef = 0.B0 columnas sin zunchar ... coef = 0.85 columnas zunchadas

El coeficiente refleja la reduccion de la resistencia a compresion del concreto bajo la accién de cargas sostenidas
en el tiempo y la posibilidad de ocurrencia de excentricidades (0 momentos) no previstos en el disefio.

El valor de 0.85:f/ en la Ecuacién 7.3 fue derivado en base a ensayos experimentales realizados en la
Universidad de lllinois (ver Hognestad, 1951),

7.6 TIPOS DE FALLAS

M, = P, - e Tracciona y alarga el lado izquierdo A y comprime acortando el lado derecho B de la Figura 7.4. En el
borde B los efectos de F, y M, se suman y en A se restan.

a) FALLAS POR TRACCION

En las fallas por traccion (¢ < Cpgq @ < Gpgp .. Py < Ppgy) €n el acero se alcanza g = &, en las barras mis
proximas al A, y en el concreto (en B) la deformacidn de acortamiento es menor que &, (0.003). La falla final se
producird cuando el acero mds préximo a A alcance £ > &, y en el concreto se tenga &, = 0.003. Si se define,

£; = Acortamiento del acero méds comprimido debido a B,.
£; = Alargamiento del acero mas traccionado debido a flexion M,,.

La falla se inicia cuando se cumple &, — &, = £,; es decir que si se disminuye B, también lo hara M,, (aumento
de la excentricidad) y si B, aumenta (desde cero) aumentara M,,.

b) FALLAS POR COMPRESION

En las fallas por compresion (¢ > Cpgy ...@ > @pgy .. Py > Ppgy). En B el concreto aleanza su deformacion
tltima (0.003) antes que en el acero mas traccionado en las cercanias de 4 llegue a €,. La rotura se produce en
B donde los efectos de P, y M,, se suman. Llamando,

£5 = Acortamiento en B debido a flexién M,,, tenemos, B
& + & = 0.003 (condicion de falla) y por lo tanto cuando P,
disminuye, M,, aumenta y viceversa.




COLUMNAS

7.7 DIAGRAMA DE INTERACCION M, vs. P,

La curva sombreada ABC (Figura 7.5) denominada Diagrama de Interaccion es el lugar geométrico de los
alores del momento y de la carga axial que rompen la columna. En el punto A de M = 0 0 y P, = P, la falla es de
‘compresion pura. En €, que corresponde a B, = 0 la falla se produce por flexién pura y M, =M,.

Desde A hasta B las fallas son por compresidn y de B hasta C por traccién,
Entre € y D hay flexotraccion y en el punto D tenemos pura traccion,

Tcl:“lst’ﬁa

La columna es capaz de resistir cualquier combinacion de valores M y P que estén sobre la curva ABC o dentro

de ella (zona 0ABC). La inclinacién (cotangente) de las rectas que pasan por el origen, mide el valor de la
excentricidad,

= M, /P,

Para distintos porcentajes de acero tendremos una familia de curvas paralelas a OABCD. La curva 04'B’
corresponde al caso p = 0 es decir a la colaboracion del concreto sin acero.

B

Po = axial

Prax = coef - Py

Fu

Fig. 7.5 Diagrama de Interaccién M, vs &,
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7.8 COLUMNAS RECTANGULARES

. h=t <258
Son las mas empleadas en la = | -
construccion debido a la sencillez de su I
forma v a la facilidad del encofrado. = - i
l—- / - il i
La relacion entre su lado mayor hé t v | y /
menor b debe cumplir (Figura 7.6), . . /
® RO / b
t<25-b Tl /
L Lo |
b>04-t | I / |
; | / .
Siendo el 4rea de concreto comprimida ' =/
A.(sombreada, Figura 7.6). xe=(t-ayz
— ] —
A.=b-a Fig. 7.6 Columna rectangular
C.=085-f'-b-a=K-a [7.4]
X = (t—a)/2 y M.=Cex, [7.5y 7.6]
Sustituyendo en las ecuaciones 7.1a y 7.2a,
Ce EFy
ﬁu=m+zﬂsi'ﬁ el
Mg M
M,=K-a(t—-a)/2+TAy-f x (7.2b]

Para fallas por compresion F; = ¥ A;; - f; es positivoe (@ > apg).

En columnas con acero simétricos se cumple que para ¢ = t/2 resulta Z F; = 0, y en fallas por traccion puede
tenerse £ F; = 0, 6 negativo.

a) VALORDEa 6 DE ¢

Siendo.......K" = f8, - K. Tendriamos de la Ecuacién 7.1b al despejar el valor de a,

e BA
K K
Para Y F. mayorquecero  a < P /K ... < B /K" ... ... ... Falla por compresion
Para T'F, igual a cero a=PB /K ......c=B/JK ......Fallaportraccion
Para Y'F. menorquecero a > P /K .........c = B, /K" ... ...... Falla por traccion

Siendo agy el limite entre la falla por compresion y traccion podemos concluir que el valor de a esta
comprendido entre P, /K v @y
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Por otra parte (con la excepcion que puede presentarse en fallas por compresion para valores de f;' mayores

que 500 kg/cm?), se cumple .

A

e>x..05ea..e>(t—a)f2 ~a>t—2-e }"_'F—'l
b) ACERO UNICAMENTE EN BORDES (Figura 7.7) A, | AL
| L]

Por equilibrio de fuerzas verticales nos viene. T
.
Pi=K-a+4;-(ff+f) e | Ay i
Al aplicar la ecuacion de equilibrio sumando momentos alrededor I i r
del centro de la columna nos queda, I\l\ jl

_ o K-a(t—a) A (f =) (d-d = | :
| say
l . T As ki

T

—_——

s

Fig. 7.7 Columna rectangular con acero de
refuerzo en los bordes

Donde f; puede ser + 6 - segin tengamos compresion o traceion
As R (=)

L

respectivamente.

¢) AREA DE REFUERZO REQUERIDA EN EL CASO DE ACERO UNICAMENTE EN LOS BORDES

para que el acero en compresion fluya en el

Empezaremos por definir ¢,,;, como el minimo valor de ¢
instante de falla en que se tiene . = 0.003 en la fibra mas comprimida (Figura 7.8). Asumiendo que las

secciones planas permanecen planas se obtiene,

Crnin =i Cmin — di
0.003 £y : Para acero de F, = 4200 kg/cm?
A se tiene,
Cmin =3+d" ¥ @Qpin = By i
0.003-d'
17.7]

Cmin = 50503 — £
. v
Fig. 7.8 Calculo de € pin
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Para valores de a comprendidos entre @y, v @,,;, tenemos, ‘

ﬁ,:—ﬂ':Fy A YE=0 v
La ecuacion de equilibrio de fuerzas verticales 7.1¢ puede

ag = .-, = === l
P,=C.=085-fl-b-a=K-a \:r

a=PB,/R ——=

escribirse asi

La ecuacion de equilibrio de momentos nos queda, | B8

(t=a)
™)

En este caso particular podemos calcular directamente de h
la ecuacion anterior el valor de A, = AL ; conocidos B, y e. i

[7.2¢]

As-Fy-(d—d’}=Fu-(e-

En otros casos podemos asumir un valor de a entre a; ¥
P,/K y calcular A.. Sustituir este valor en M, [7.2b] v
compararlo con el dato, repitiendo el procedimiento hasta
que dos valores consecutivos de M, sean iguales. (Ver
Ejemplo 7.1). -

d) ACERO TRANSVERSAL DE CONFINAMIENTO

En los extremos de las columnas es posible, pero indeseado, 1 1
que durante un sismo se formen articulaciones plasticas. _
Por ello se les debe colocar acero transversal (A,,) que =
confine el concreto para aumentar su resistencia vy |
compensar la pérdida de capacidad axial debido al = |—
Fig. 7.9 Estribos de confinamiento

desprendimiento  del recubrimiento y para aumentar la
capacidad de deformacidn Gltima del concreto. Normas ACI
318-08. Seccion 21.4.4 (figuras 7.9 v 7.10). Sean,

z=009.-=
Fy

Para la Figura 7.10 con estribos y ligaduras
de 3/8" tenemos (drea 0.71 cm®)

Flexiom sobre efe débil
Ay =4-0.71em? = 2.84 cm®

[7.8a] ACI21.3 he=40—-2-r—d,..h=40cm...bh = 60 cm

10 A
dan2 () 25 he-[--1]
2 Flexién sobre eje fuerte
Ay = 2071 cm® = 142 cm?

Apn22z-5he he =60 =27 —d, ...k = 60cm..b = 40 ¢m

[7.88] ACIZ214

s = Separacion de estribos ¢ ligaduras i T 60 7
h. = Distancia ¢ — ¢ ligaduras=(h = 2 - r - d,;) =
d, = Diametro ligaduras o estribos = 3 /8" 6 1/2" | - -
7 = Recubrimiento neto Ilgaduras ["' B
A, = Areanicleo=(b—=2-7)+ (h=2-7) i II ,
| L= [;L. h, 50 cm o ﬁi;
L f? L—J“ !/éé -;A’
A una distancia L, la separacion debe ser, Lt -2 ae

5 < 6 (Dimetro acero ppl.)
s<[h/4 b/4)

s=10cm

A
Si i > 1.30 manda la Ecuacion 7.8a
Tt

he=60-2-r—d, _|

Fig. 7.10 Definicidn del acero trasversal de de confinamiento A,
Wer Ejemplo 7.4
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La Ecuacion 7.8 debe verificarse en ambas h=t=680cm
direcciones (Figura 7.10). En zona sismica se
recomienda que todas las barras estén agarradas
por la esquina de una barra 0 si no por un
gancho. El principal ingrediente para mitigar

el colapso de una estruciura durante s I
terremotos es abundante y bien detallado ] A NS B v 71' I
acero transversal en columnas (Figura 7.11) = s T :——::::-_szz_&j\
es decir, g i 1[
e Con los ganchos de los estribos o ligaduras 1 e e e M P
doblados a 135 grados, es decir con sus Fig. 7.11 Colocacién adecuada del acero
extremos doblados hacia el centro de la transversal en columnas (los ganchos se
o doblan hacia el centro de la columna)
= Colocado a  separaciones  verticales €
pequefias. = b
| R,
—--|?,l]1 —
EJEMPLO 7.1 e [ — =

Andlisis (figuras 7.11 v 7.12). Datos,

f¢ = 240kgfcm? ... ... F, = 4200 kg/cm?
E, = 2.100.000 kg/cm®

A =4, =20cm®

4‘132 =A;5m=10 cm?

dy =500cm....d; =17.50cm

dy =4250cm...... d; = 55.00 ecm

bt = 2400 cm?....p = 60/2400 = 0.025 2
4
F
Se pide: calcular conocidos los valores de ¢, ¢l momento y la i < fi
B . B E Be
carga Ultima. x, [ X
e Cilculos previos, i 'I’ T T 'I"
F)r = 4200 kgfcmz = Cpgi = 0.6-d I
B, =085....5 = F/E; = 0,002 . 1 i — 2
Apg = 0.85 - Chal = 2805 cm ]
K=085-fb=8160 kg/cm X
Carga axial e = 0, Ce

Area neta de concreto = b+ £ -5 A; = 2340 cm? Fig. 7.12 Columna del Ejercicio 7.1 ¢ = h = 60cm
P, = 0.85- 240 - 2340 + 60 - 4200 = 477360 + 252000 = 729360 kg
Al aplicar la Ecuacion 7.3,
Pymix = 0.80 - P, = 583488 kg
Fumtn = f.‘:' gy :‘_'flﬂ = 57600 kg

* Proseguiremos escogiendo un valor de ¢ y calcularemos en orden

a=085-¢ [5.8]
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Por relacion de tridgngulos,

0003

Bt = (c —d;)..analogaa Ec.5.16 ¥ 5.18 [7.9]

Al aplicar la ley de Hooke nos viene,

ﬁ:EHE'E:EFy

Las fuerzas producidas por cada fila de acero se calculan a continuacién. Sumando los momentos
producidos por estas sobre el centro de la columna nos viene (Tabla 7.1)

t
FJ'=.|43£“_‘F[......II =E_dl ...... M;=F["I['

La fuerza de compresion en el concreto la calculamos usando la Ecuacidn 7.4,

O
C.=085-f -b-a

La distancia entre la fuerza de compresion C. y el centro de la columna (Ecuacion 7.5),

t-a
2

K=

El momento producido por C. respecto al centro de la columna (Ecuacion 7.6)

M.=C,-x
Empezaremos asumiendo,
c=t= 60cm (Figura 7.12)...c..ccc..@ =51 om ... .o .. x. =4.5cm..Al aplicar 74y 7.6
C.=K-a=8160:51 = 416160 kg ... .. .M = C,. - x,. /100 = 18727 kg - m
Tabla 7.1 Fuerzas y momentos producidos por el acero ¢ = 60 em (Ejemplo 7.1)
= 2 .lr - X M;
Fila Ay [em®) dy (em) £ (kw'quj Filkg) () g
1 20 5.0 0.00275 4200 84000 0.250 21000
2 10 17.5 0.00213 4200 42000 0.125 5250
3 10 42.5 0.00088 1838 18375 -0.125 -2297
4 20 55.0 0.00025 525 10500 -0.250 -2625

LF, = 154875 kg ... ZM, = 21328 kg - m
Aplicando las ecuaciones 7.1b y 7.2b obtendremos P, = 571035 kg ... .. M,, = 40055 kg - m

e=M,/B,=007Tm>zx,
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¢ = 55 cm (Figura 7.13)

Tabla 7.2 Fuerzas y momentos producidos por el acero ¢ = 55 em (Ejemplo 7.1)

f.- - X .IH.'
Fila A, (em?) d; (cm) £ (g fen® Filka) (n‘r) g =)
1 20 5 0.00273 4200 84000 0.250 21000
2 10 175 | 0.00205 4200 42000 | 0.125 5250
3 10 42.5 0.00068 1432 14318 0.125 -17890
4 20 55 0.00000 0 o -0.250 0
e
C. = K.a = 8160-46.75 = 381480 kg | Pu
o953 7
TF, = 140318 kg - i i
- d‘ -
x 6.625 - 4 -
M, = C,-—— = 8160+ 46.75  ——— y (i
c & }EE' 100 2 al
kg-m

M, = 25273 kg-m
M, = EM; = 24460 kg -m

P.= C. + IF, = 521798 kg

M, = M, + M, = 49733 kg -m

e = 953cm>x,

Parac = 42.5¢cm

C. = K.a = 8160-36.125 = 294780 kg

LF, = 84000 kg
Ce
M; =EM; = 34897 kg -m Fig. 7.13 Columna del Ejercicio 7.1 ¢ = S5¢m
Tabla 7.3 Fuerzas y momentos producidos por el acero ¢ = 425 cm (Ejemplo 7.1)
- _r: - X, M.‘
Fila Ag (em™) dy (ent) £ (kg fem?) Filkg) []":I:} (kg ~m)
1 20 5.0 0.00265 4200 84000 0.250 21000
2 10 17.5 0.00176 3706 370689 0.125 4632
3 10 425 0.00000 0 0 -0.125 0
4 20 55.0 -0.00088 -1853 -37059 -0.250 9265
x. 11.94
M., = C.+——= 8160-36.125-—— = 3519 kg -m
¢ = L' 700 100 g

P, =C.+ IF, = 378780kg.. M, = M. + M, = 70093 kg-m

e = M,-100/F, = 185cm > x,
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® C=Cpy =33 cm (Figura 7.14)

a=2805cm .. x.=1598cm

€, = 228888 kg ...C, = 11454 kg

P, = C. + IF; = 240342 kg.
M, = 36564 kg +m

M, = 47965 kg -m

M, =M. +M, = 84529 kg -m

e=3517 » x, < i
P3 - (‘_h,; =33cm
Para valores de ¢ < ¢, las fallas son por traccion. =
z
Fy
= I
e c=32cm [___I3 s
a=2720cm..x, = 16.40 cm ] & ;
[T T e
C.= 221952 kg ..M, = 36400 kg -m |
1 |
IF, = 7875 kg ..M, = 48152 kg - m " T_
15.98
P, = 229827 kg ..M, = 84522 kg -m c.

w Fig. 7.14 Columna del Ejercicio 7.1 ¢y = 33 emt
P /K =28165 >a..e=3679>x,

Este valor de M, es ligeramente mayor (en 23 kg - m) que el valor de M,, balanceado.
s ¢c=tfZ2=30cm
a = 2550 cm...x, = 17.25 cm
_ = 208080 kg ... M, = 35893 kg - m
SF,=0kg.. M, = 48562 kg -m
P, = 208080 kg ..M, = 84455 kg -m
B, /K =2550<a. e=4059cm>» x,
« ¢c=24cm
a=2040cm .. x, =1980cm
C.=166464 kg ..M. = 32959 kg -m
$F, = —24938 kg ... M, = 49382 kg - m
B, = 141526 kg ... M, = 82341 kg -m

B/K=1734<a....e=5825cm
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Estos vy otros resultados aparecen en la Tabla 7.4

Tabla 7.4 Resumen de resultados del Ejemplo 7.1

e a IF, M, 02 M, B M, e Bk
{em) | {em) | (ton) | (ton-m) | (ton) | (ton-m) | (ton) | (ton-m) | (cm) {em)
252.0 477.4 729.4 85.39

60 51.0 | 1549 21.33 | 4182 18.73 571.0 40.08 F.o1 69.98

55 | 46.8 | 1403 2446 | 381.5| 25.27 521.8 49.73 9.53 63.95
425 | 361 | 84.0 34.90 | 2948 | 3519 278.8 70.08 18.50 | 46.42
33 | 284 | 115 4797 | 2289 | 3656 240.3 84.53 35.147 29.45
32 | 272 | T8 48,16 | 222.0 | 36.40 229.8 84.55 .79 | 2847
30 | 255 | 0.0 48.56 | 2081 35.89 208.1 84.46 40.58 | 25.50
28 | 238 | -90 49.03 1942 | 3515 1856.2 84.18 4545 | 22.70
26 | 221 | -194 4957 | 1803 | 3417 161.0 83.75 52.03 18.72
24 | 204 | -24.9 4938 |1665 | 32.96 141.5 8234 58.18 17.34
22 18.7 | -291 4886 1526 31.51 123.5 80.37 65.09 16.13
20 | 17.0 | -344 4823 | 1387 | 29.82 104.6 78.06 74.63 12.82
15 12.8 | -52.5 45894 | 1040 | 2458 51.5 70.52 136.82 6.32
1.8 | 101 | -B26 40.81 82.5 20.59 0.0 £1.40 infin. 0.00

Parac = t/2=30cm setiene P,/F, = 0.285y F, /P, = 3.5. El valor minimo de B, es de 57600 kg y para
Cinimo = 15 setiene B, = 51500 kg. =
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EJEMPLO 7.2

Analizar la columna del Problema 7.1 para flexion en la direccion FY.

En este caso,

Chal = 0.60 - d= Zlcm

pg = 085 -cpg = 1785 cm ... Gy = 12.75 cm

K =085 f-b=12240 kg/em
Los valores de 2, Pz, ¥ Prin SON iguales a los del Ejemplo 7.1.
Repitiendo el procedimiento del problema anterior tenemos,

e c=40cm

a=340cm...... x.=30cm

Tabla 7.5 Fuerzas y momentos producidos por el acero ¢ = 40.0 cm (Ejemplo 7.2)

Fi My

. 2 : fi 7
Fila | As(em?®) | d; (em) Es (kg/em?) | (kg (m) (kg - m)

1 20 5.0 0.00263 4200 84000 | 0.150 12600
2 10 15.0 0.00188 3938 39375 0.050 1969
3 10 25.0 0.00113 2363 23625 -0.050 =1181
4 20 35.0 0.00038 788 15750 | -0.150 -2363
b 162750kg ¥ 11025 kg - m

s ¢ =21 cm Balanceado

a=179cm......x. = 1108 cm

Tabla 7.6 Fuerzas y momentos producidos por el acere ¢ = 21.0em (Ejemplo 7.2)

Fita | As ) | duem) | & |l gy | Gy | g
| 1 20 5.0 0.00229 4200 84000 0.150 12600
2 10 15.0 0.00086 1800 18000 0.050 900
3 10 250 -0.00057 -1200 -12000 -0.050 600
4 20 350 -0.00200 -4200 -84000 | -0.150 12600
¥ 6000 kg ¥ 26700 kg - m
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Tabla 7.7 Resumen de resultados da Eiemplo 7.2

€ a K M, [eE M, B M, e BJIK
{cm) (cm) (tomn) (ter-m) | (ton) | (tom- m) | (ton) (ton - m) {cm) {cm)
40 34.0 162.8 11.03 416.2 12.48 578.9 23.51 4.06 473
35 29.8 138.0 13.50 364.1 18.66 5021 3216 B.41 4.0
30 255 105.0 16.80 3121 2263 417.1 39.43 9.45 3441
25 213 58.8 21.42 260.1 24.38 318.9 45.80 14.36 26.1
22 18.7 21.0 25.20 228.9 24.38 249.9 49.58 19.84 20.4
21 (bal) 17.9 6.0 28.70 218.5 24.20 2245 50.90 2267 18.3
20 17.0 0.0 26.78 208.1 23.93 208.1 50.70 2437 17.0
18 15.3 -14.0 26.95 187.3 23.13 173.3 50.08 28.90 14.2
16 13.6 -31.5 2717 166.5 21.97 135.0 49.14 3841 11.0
15 12.8 -42.0 27.30 156.1 21.26 114.1 48.56 42.58 8.3
12 10.2 -68.3 24.94 124.8 18.60 56.6 43.54 76.93 4.6
9.64 8.2 -100.4 22,05 100.3 15.95 0.0 38.00 infin, 0.0

Al comparar resultados con los del Ejemplo 7.1, observamos,

* Los valores maximos, minimos y los correspondientes a ¢ = t/2 son iguales en ambos casos (carga dltima).

* Los momentos en el Ejemplo 7.2 son siempre menores en un 60% aproximadamente que los del Ejemplo 7.1
debido a la disminucién de los brazos de palanca de las fuerzas en el conereto yenel acero m.

EJEMPLO 7.3

Graficar los valores de B, vs. M, de los ejemplos 7.1 y 7.2.

B, (ton)
800

700 |—F~e

600

500

Flexion
Flexidn en Y

en.}f’

400 |

300 T |

200 1 ‘ [

100 | i

0 10 20 30 40 50 60 m a0 90
#, (ton - m)
Fig. 7.15 Diagrama de interaccitn para las columnas de los ejemplos 7.1y 7.2
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EJEMPLO 7.4

Calcular las ligaduras por confinamiento requeridos por la columna del Ejemplo 7.1 ( Figura 7.11) (Zona
sismica).

Recubrimiento neto ligaduras,
(03/8) r=3cm. A=40:60 = 2400 cm?

by=b-2r=40-2-3=34cm...... hy=t-2:7=60-2-3=>54cm
Ay = by h, =34-54 = 1836 cm® .. A/A, = 131
Siendo A/4,, mayor que 1.30 manda la Ecuacién 7.8a. Como complemente se hardn los cdlculos con las dos

formulas,
7 B 240
F_:.- = (.09 3200 0.005143

]
del estribo

Flexibtnen ¥, h, =60—-2-3—-1=53cm

z2=10.09-:

10 4 10 A
Ag }—-z-s-h;-(——1)= 0005143 -5-53- (131-1) = 0285 ~» == 028cm

Ash "‘!'F?t
Agp22-5+h, = — 0.005143 : 53 = 0.27 ¢m ... Tomaremos el mayor == 0.28 cm
Flectando en Y tenemos 4 ramas de 3/8" y un drea de 0.71 cm” por rama. -

2.84
Ay, =4:071=284¢cm? ~ 5= T 10.08 cm
| a

Para la flexion sobre el eje X domina s = 10.08 cm
¥

Flexibnen X, h, =40—-2:3—-1=33 cm

10 A
Ash}_-.—.z+5.hc.(

10 Ash
23 A 1)— ?-U.GDSHS §:33:-(131-1)=018-5 - T—U.IE

Ash

A =z-5-h, 2 = 0.005143 - 33 = 0.17 om

En X tenemos 4 ramas de 3/8" y un drea de 0.71 cm” por rama.

B4
| Agp=4-071=284cm? - sS57==1670cm

Para la flexion sobre el eje X domina s = 16.70 cm
Separaciones Limites

s=h/4=10cm..s<b/4=15cm..5s<10ecm ...5 = 6 - Dy(falta comprobar)
Conclusién

Usaremos la menor de las separaciones encontradas § = 10 cm. Estos calculos corresponden a valores
minimos v deben ser comprobados por corte. Ver Ejemplo 8.5 (ACI-318-08, Seccion21.4.5) m
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EJEMPLO 7.5

Se pide encontrar la excentricidad e de P, con relacién a
x. para diagrama triangular, como por ejemplo ¢ = t. fa—
La fuerza total en el acero F; dista t/3 del borde B /2
(como médximo). En el concreto € dista /3, - t/2 de B,

Las dos fuerzas coinciden si se cumple,

t/3=f,-t/2 dedonde §, =2/3

Sustituyendo este valor en,

B, = 1.05-£;/1400 ~ f! =536.6kg/ecm?

Es decir que si f; < 536.6 kg/cm*
Fig. 7.16 Diagrama de deformaciones unitarias y Fuerzas

LF; dista del centro de la columna x, mayor que la {Si8npio 7.9)

distancia x. correspondiente a f; v por lo tanto

tendremos e mayor que x.. En caso contrario f mayor oy aue b gy =
que 536.6 kg/cm?®. Las normas ACI toman £, = 0.65 |

que corresponde a f! = 560 kg/cm® Fallas por S Al
traccion se tiene: f; < 0y M; es positivo, vy P, = C_. o - e

De Fire=C.-x. + M,

40
Terlemos,_ i
e=(C./B) x.+ (EF; /P) x;..luego..e >x. m

EJEMPLO 7.6

Caleculo de Columna con acero en los bordes

wlurgumientos

s a) Excentricidad pequeiia

0.003

f! =280 kg/cm®

F, = 4200 kg /cm?

E, = 2100000 kg/cm?

B, = 290000 kg

M, = 29000 kg - m

Se pide calcular, A, = 4; = A, /2

icorieraien o

e=M,/ B =10cm

K =085-f/+b = 9520 kg/ecm
cp = 060:-d = 21cm

Apar = ﬂ.BS'Cb = 17.85cm
t-2-e = 40- 20 = 20cm

Siendo e = 10 em pequeiio, podemos suponer falla por compresion.

= s ig. 7.17 Di i
B./K =3046cm > aug, Tendremos falla por compresion Flgun?i’tariag ;ra gﬂiaagﬁéﬁﬁﬂ"&agg?m

El valor de & esta comprendido entre 20 cm y 30.46 cm.
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Primer tanteo: @ = 25 ¢m (aproximadamente el promedio entre 20 cm y 30.46 em). Calcularemos £, por
relacion de tridngulos o usando la Ecuacién 7.9

Giing £t
€= 2941cm.. g4 = = +(c-—d{)...d' =¢c-5=2441cm..d; = ¢-35 = =55%¢cm

Acero cerca del borde comprimido. Por relacion de triangulos sabemos que (Figura 7.17)

. 0.003
g o - (24.41) = 0.00249
. kg
fi =&l E,=0.00249-21-10° = szz-a— & f=E ~4200—{C}

Acero proximo al borde en traccion,

0.003

& = 5547 (-5:59) = —0.00057 ... f, = & - E; = = 0.00057 - 2.1 - 10° = =1197 kg/cm*(T)

Fuerzas en el concreto. De la Ecuacion 7.4
C.=K-a=23B000kg....x,=(t-a)/2=75cm
Equilibrio de fuerzas verticales (Ecuacion 7.1b)
B, = 290000 = C. + f!-AL+ fi-A;
P, = 290000 = 238000 + 4200- A} — 1197-A,

De donde,
A, = AL =1732cm?

Sumando momentos alrededor del centroide de la columna,

Eortcr'e ta Azero

o R
E - x,:+f,- x+f3 A x
Brazo de palanca del acero en compresion con respecto al centroide de la columna

£l

h 40
x’=-i--d' T—S—lScm
Brazo de palanca del acero en traccion respecto al centroide de la columna,

h 40
x=——d:-§--35=—15cm

M, = 238000-0.075 + 4200-17.32-0.15 - 1197 - 17.32 - (—15) = 39673 kg - m.
Este valor es mayor que el dato. Para que M,, disminuya aumentaremos el valor de a ligeramente.
Seopundo tanteo: a = 25.5 cm, repitiendo el procedimiento obtenemos,

A, =AL=15¢em? y M, = 29400 kg - m casi igual al dato. m
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s b) Excentricidad muy grande
B, = 87000 kg ..M, = 30940 kg -m ...e = M, /P, = 3556 cm > /2
De la Figura 7.8 para F, = 4200 kg/cm?
Qpin =By " Crin =085-3-d"' = 12.75 cm
P,/K=914cm < cyy =17.85¢cm

La falla es por traccion y ¢l valor de a estd comprendido entre 9.14 y 17.85 cm. En la zona de falla por
traccién P, varia mucho y en cambio M, varia muy poco. Calcularemos A, partiendo del valor de M,,.

Primer tanteo: a = 11em

i
11 0.003 [ ——
E'-—m—- 12.94". oo Egg = = '(C_d!')

Acero en compresion. Siendo @ = 11 em < @y, el acero en compresién no fluira,

_ 0.003
T 1294

£l -(12.95-5) = 0.001484 ... f{ = &/ - E; = 0.00184 - 2.1 - 10° = 3866 kg/cm? (C)

Acero en traceion,

3
1294 (12.95 — 35) = -0.00511

& =

fo = &+E;==000511-2.1-10% = —10740kg/em? = f, = F, = —4200 kg/cm? (T)

Las fuerzas en el concreto,
K-a = 104720kg; x. = (t- a)/2 = 145¢cm

Sumando Momentos,
M, = 104720-0.145 + 3866 - Ag - 0.15 — 4200 - A, - (—0.15) = 30940 kg - cm
As = A, = 13.02 cm?

Sustituyendo en P,
Bo= K-a + f A+ oA,

P, = 104720 + 3866 - 13.02 — 4200 - 13.02 = 100371 kg (mayor que el dato)

Segundo tanteo: Para que P, disminuya escogeremos a < 11. Asumiendo @ = 10 cm y repitiendo el
procedimiento encontramos,

M, =30940 kg -m ... A, = A, =1419cm? ... B, = 87000 kg = dato 0.K. =
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* ¢) Excentricidad grande

¢
= |
B, = 152320kg ..M, = 37180 kg -m = =
g g s v 4 ; y/
e:24.4ﬂm..,ﬁ;,{’?{: 16 cm g /
T, /
apy = 17.85cm “’1 ///
Qin = Pr * Cmin = 0.85+3-d" = 12.75cm = “ | ";
Ver Figura 7.18. El valor de a esta entre 16 cm y B il 7%
17.85 cm y ademas sabiendo que @, = 12.75 o _ .
Tendremos garantia de que el acero en compresion d—d’ =
fluird. También lo hard el acero en traccion. : | 1
Tendremos entonces, | L
AE, Ay F, ?
=R A0 . = =F = 4300 kgfem® | —
s =y e s y r . I I I [
LR =0 : 4 .
X, a
= r £ /2
Eu =a =16cm; x = (t-a)/2=12cm Fig. 7.18 Fuerzas actuando en el caso de

excentricidad muy grande. (Ejemplo 7.6)
c =aff, =18.82cm

Al ser iguales A; y Aj; las fuerzas en el acero son
iguales y opuestas: forman un par que por
equilibrio debe ser igual al para B, y C,.

A Fy-(d—-d) = B - le-x.]
A, = 152320 - (24.4 - 12)/(4200 - 30)
A, =AL=1499cm* =

Nota

En columnas grandes puede calcularse acero A, = AL siguiendo el procedimiento anterior y tomar un area
Ay mayor que 2 - A para distribuir el acero a lo largo de los bordes, teniendo en cuenta que el rendimiento del
acero colocado hacia el centro de la columna es menor que el obtenido al ubicarlo lejos de dicho centro. En la
practica se usan diagramas de interaccion adimensionales para verificar el disefio de las columnas (ver Apéndice
B).

Una variacion de las columnas rectangulares son las huecas que se usan principalmente en puentes y viaductos
con elevacion considerable. El detallado y comportamiento de estas columnas es presentado por Poston, Gilliam,

Yamamoto y Breen (1985),
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7.9 COLUMNAS CIRCULARES

Las columnas circulares o poligonales son las que mejor se
adaptan al zunchado o espiral y tienen gran capacidad
resistente al sismo cuando el paso del zuncho es
suficientemente pequefio.

La cantidad de acero transversal requerida es
considerablemente menor que la correspondiente a
columnas sin zunchar,

En la Figura 7.19 tenemos,

R Radio de la columna

R, = Radio del niicleo = R-r

A, = Area del nicleo

r = Recubrimiento neto del zuncho.

d, = Diametro zuncho (= 3/8"6 1/2")
Dy, = Didgmetro barras verticales

D = Diametro columna (=30 cm)

=

R-—a=R-cos(u)-a=R-[1-cos(u)]

D
R=R-r—de—?”

Fig. 7.18 Columna Circular

Xy = R'-cos(z) Positivo hacia la derecha.
d[ = H — II-
A, =k, - R?

ky = u/180 — sen(u) - cos(u)

xc = kz ¥ R
2+ (senu)?
W i ke
(3 ky)

Estos valores se sustituyen en las ecuaciones de Equilibrio 7.1 y 7.2

P,=085-f;-A.+TAy-fi=F. +F, [7.14d]
'F'?u — F;: A+ XAg-fiox
c E si ﬁ' i [7.2d)
Las ecuaciones 7.4 y 7.6 se pueden rescribir,
C.=085-F -ky-R? [7.48)
M. =F -k;-R [7.68]

Los valores de k, y k; se resumen en la Tabla 7.8
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Valores de ky v kb,
Tabla 7.8 Valores de k, y k; para columnas circulares

a f R ﬁ:, ks ﬂf R k‘.l ks
2.00 314159 0.00000 1.10 177046 | 037092
1.85 3.12067 0.00850 1.05 | 167075 | 0.29753
1.80 3.08287 0.01781 1.00 | 1.57080 | 0.42441
1.85 3.03455 0.03212 095 | 1.47084 | 0.45158
1.80 2.897808 0.04835 0.90 137113 | 047894
1.75 2.91494 0.06618 0.85 127193 | 0.50855
1.70 2.84809 0.08531 080 | 1.17348 | 053437
1.65 277234 0.10553 0.75 107805 | 056238
1.60 269430 0.125869 070 | 097992 | 0.50058
1.55 261250 0.14885 065 | 088536 | 0.61895
1.50 252741 0.17133 0.60 075267 | 084749
1.45 2.43842 0.19463 055 | 070217 | 0B7618
1.40 2.34892 0.21850 050 | 081418 | 070502
1.35 225823 0.24288 045 | 0.52009 | 0.73400
1.30 216167 0.26772 0.40 0.44730 | 076311
1.25 206554 0.29298 035 | 036925 | 079234
1.20 1.96811 | 0.31861 0.30 | 0.29550 | 0.82169
1.15 1.86967 | 0.34480 0.25 | 022666 | 0.85116
0.20 0.16350 | 0.B8073

Valores de.
% = cos(z)
Se resumen en la Tabla 7.9

S_iendo,
Angulo entre barras v = 360/n
n = Namero de barras...minimo recomendado 6

Tabla 7.9 Valores cos(z) para columnas circulares

Fila de acero
n 2 1E‘rﬂ zdﬂ 3ETE 4[11 EIH 61‘& ?mﬂ
8 450 1.0000 0.7071 0.0000
12 30.0 1.0000 0.8660 0.5000 0.0000
16 22.5 1.0000 0.5239 0.7071 0.3827 0.0000
20 18.0 1.0000 08511 0.8090 0.5878 0.3090 0.0000
24 15.0 1.0000 0.9659 0.8660 0.7071 0.5000 0.2588 0.0000
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Walores de,

P,=C.ydeM.parac = Df2 =R
Se resumen en la Tabla 7.10

Tabla 7.10 Valores B, y de M,, para columnas circulares ¢ = R

&= yis P, M,=PE,-x, Y=g

0.85 1.0811- f - R? 0.547 f! - R*100 0.506- R
0.80 0.9975- /- R* | 0.533 f/-R?/100 | 0.534-R

EJEMPLO 7.7

Columna circular. Calcular B, y M, parac = R

. k
fi= 230;—5‘:%....48, — .85 B =30t i A = 2927 43 cm?

P, =1.0811-280-30% = 272440 kg ... .....x, = 0.506 - R = 15.2 ¢cm
M, =272440-0.152 = 41400 kg - m
Una columna cuadrada de igual drea encontramos para ¢ = h/2 — B, = 285500 kg
a) ACERO TRASVERSAL DE CONFINAMIENTO (ZUNCHOS) (ACI 318-08, ecuaciones 10.5 y 21-2)
El zuncho es el refuerzo transversal en columnas circulares. Confinan el concreto y resisten parte del corte.

Siendo,
volumen zuncho por vuelta

Ps = olumen nucleo por paso s

¢ A '
fe = ﬂ.45—fc—- : (=— = 1) pero no menor que ﬂ.’.l2f—c [7.10]

Fy Ay Fy

et ot

del estribo del estribo
Ps €s ¢l porcentaje de acero transversal al volumen. 2

i—-‘— er  —

el |
A R,

_agr2-m Ry
b (- R,* - 5)

= comparar con [7.10]

a, = area zuncho ...5s = paso

_ 2-a;
Ps-(R“_s)
Qs _ Py
5 = 2

smax = Scr”‘

a, minimo = 0.71 cm? (3/8")

Fig. 7.20 Columna circular zunchada
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EJEMPLO 7.8
Datos iguales al Ejemplo 7.7. Se pide calcular la separacion del zuncho. Aplicaremos la Ecuacién 7.10

r=3cm F,=4200kg/cm2 0.12f!/F, = 0.008

280 [ /30v2 I
s e (—) ~1)=000704 — domina 0.12% = 0,008

4200 \\27 3
a 0.008
?’ =27-——=0108 parazuncho de3/8"
L 6.57 6.0
S_ﬂ.lﬂa_ .57 cm usar s = (.00 cm

Falta comprobar por corte.

Nota
En columnas circulares con mas de seis barras principales siempre se tiene flexo-compresion simple (basta
con tomar como eje de las X a la recta que pasa por el punto de aplicacion de B, y el centro de la columna).

EJEMPLO 7.9
Andlisis columna circular, Datos, g

D=50cm..f! =280 kg/cm®

R =25cm .. F, = 4200 kg/cm®
r=3cm.. 4=1963.44 cm?

E, = 2100000 kg /cm®

12 Barras de 3/4" ... Ay = 34.2 cm?
p = 1.74 %, Zuncho de 3/8"
R,=25-3=22cm

R = 25-3-d,-d,/2
R'=20.10cm

x; = 20.095 ... v = 360/n = 30°
x; = 20.095 - cos 30° = 17.40

X3 = 20.095 - cos 60° = 10.05
x4 =0
Xe = —Xg ...x,E, = _xZ ...x-; = _Il

dy=R-x1=491ecm d,=7.597cm

dy = 1495 cm dy = 2500 cm
ds = 35.05 cm de = 42.40 cm
dy = 45.10 cm Fig. 7.21 Columna circular (Ejemplo 7.9)

Siguiendo el procedimiento del Ejemplo 7.1, se obtuvieron los resultados siguientes,
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Parac =50...a=425cm..k; = 2.846 ..k, = 0.085

Tabla 7.11 Fuerzas y momentos producidos por el acero ¢ =

50.0 cm (Ejemplo 7.9)

COLUMMNAS

Parac=25..a=213cm.. k; = 1.272 ...k, = 0.507

Tabla 7.12 Fuerzas y momentos producidos por el aceroc =

Fin | Al |t | & | gl | g @ | grem
1 285 4,905 0.00271 4200 11970 20.095 240537
2 5.7 7.597 0.00254 4200 23940 17.403 416628
3 2.7 14.8525 | 0.00210 4200 23840 10.048 240537
4 8.7 25 0.00150 350 17955 0.000 0
] 5.7 35.0475 | 0.00090 1884 10739 -10.048 -107899
6 57 42403 | 0.00048 957 5458 -17.403 -04054
T 2.85 45085 | 0.00029 618 1761 -20.095 -35385

I 95761 659454

250 cm (Ejemplo 7.9)

Fila A, (em?®) d, (cm) £, ( kgf:'m;} ( :& {;:1) ( k;‘f‘m)
1 2.85 4.905 0.00241 4200 11870 20.085 240537
2 57 7.597 0.00209 4200 23840 17.403 416628
3 5.7 14,9525 Qo021 2532 14432 10.048 145008
4 5.7 25 0.00000 0 0.000 ]

5 L 35.0475 | -0.00121 -2532 -14432 -10.048 145008
6 57 42.403 -0.00209 -4200 -23940 -17.403 416628
7 2.85 45.095 -0.00241 -4200 -11970 -20.095 240537
z 0 L 1604346
Parac = 15..a=128cm ..k, = 0632 ..k, = 0.699
Tabla 7.13 Fuerzas y momentos producidos por el aceroc = 15.0 cm (Ejemplo 7.8)

Fila | As(em®) | d(em) & (ki ,{imz: Filkg) o) {k;f'cm'!
1 2.85 4.805 0.00202 4200 11470 20.095 240537
2 5.7 7.597 0.001458 3108 17723 17.403 308430
3 57 148525 0.00001 20 114 10.048 1143
4 57 25.00 -0.00200 -4200 -23940 0.000 0
5 57 35.0475 | -0.00401 -4200 -23240 -10.048 240537
& 5.7 42.403 -0.00548 -4200 -23940 -17.403 418628
T 2.85 45.095 -0.00602 -4200 -11970 -20.085 240537

E -53984 z 1447811
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Tahla 7.14 Resumen de resultados del Ejemplo 7.9

€ a E M fet: M, £ M, e
(em) | (em) kg) | (kg-m) | (kg) | kg-m) | (ko) | kgom) | (em)
50 425 95761 6595 423356 029 519118 15624 301
45 383 85787 7826 383602 15118 4509388 22944 4.89
40 34.0 71864 89213 338395 20132 410260 29351 7.15
35 29.8 53916 11006 289839 23461 343755 24467 10.03
30 255 | 29984 | 13388 | 230606 | 24777 | 269590 | 38164 | 1418
27.5 23.4 14755 14803 214332 24635 229087 39538 17.26
25 213 0 16043 189199 23980 189189 40003 21.14
225 18.1 -12125 16338 164382 22787 152268 29105 2568
20 17.0 -25525 16168 140107 21083 114581 37251 3251
17.5 14.9 =37722 15444 116548 18949 TBB2T 34393 43.63
15 12.8 -53984 14478 93945 16423 39961 30901 .33

descontandoe
vacios

P,=085-f/-A+A,-(F—085-f)
P, =0.85-280-1963.44 + 34.2 - (4200 — 0.85 - 280)

P, = 602800 kg

cal. zunchades

P = 0.85 - B, =512379 kg
El mismo ejemplo anterior pero con 12 barras de 7/8" .. A, =46.44cm?* = p =2 36%
Tenemos que parac = 30 cm vy ¢ = 20 cm se obtienen los siguientes valores,

30 cm

I

Parac

]
o
[

239600 + 29985 - 46.44/34.2 = 280322 kg

=
I

24777 + 13387 -46.44/34.2 = 42955 kg-m

Parac = 20 cm

P, = 140107 - 25526 - 46.44/34.2 = 105445 kg
M, = 21083 + 16168 -46.44/34.2 = 43037 kg-m

Compare con los valores de la Tabla 7.14 =
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El diagrama de P, vs M,, quedaria,

IB, , (tom)

COLUMNAS

e

500

400

S

200

100 t

5 10 15 20
M,

25

{tom «m)

30

35 40

Fig. 7.22 Diagrama de interaccion de la columna circular del Ejemplo 7.9

7.10 COLUMNAS OCTOGONALES
Area (4) = 0.82842 - D?

Lado = 0.41421:D

A=2-L-D

Valores limites para el analisis f; = 0.85,
c=03446-D

iy
a=085¢c=029291-D

Area comprimida,
A=a*+aL=a(a+L)...(a)

4, =0.2071-D% = A/4

Compresion en el concreto € = 0.85- f - 4,

I_

0.2929 -0

—

0.414-D

0.7071-D

—

Fig. 7.23 Columnas Octogonales

125




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Momento del concreto
X =D/2-2-a/3 «eree (b)
x; = (D-a)/2 R (%)
M, =085-f-(a®x; + a+L-x;) ..M, =085~ f-0.069 - D?
C; =085-f-(0.2071) - D ...x, = 0.333:D = D/3 -« +eeve(d)
€, =085-f-(025-4A)=02125-f/-A soeem (&)
Casos para analizar la columna,
e =03446-D - a < 0.2929-D  utilizar las ecuaciones (a), (b), (c)
2)0.3446-D = ¢ = 0.8391-D -+ 0.2929-D =a 07071 D
A los valores correspondientes a ¢ = 0.3446 - D se les sumara,
C.=085-f'(a-02929)-D....x=(0.7071-D - a)/2...M.=C,.-x
Enelcaso c=D/2 ; a=0425-D (f! = 280 kg/cm?®)
P,=085-f-(0.2071 + 0.1321)-D? = 0.85- f/ - (0.3392) - D*
P,=0348-f'-4A
7.11 COLUMNAS CON DOBLE EXCENTRICIDAD
a) GENERALIDADES
Consideremos una columna rectangular de eje longitudinal
z con seccion transversal en el plano xy sometida a una
carga ;.

* 5ie,=0- laflexion actia en el plano OYZ y el

mismo valor de F, romperd la columna con e, ¥
(Figura 7.26).

Myxo = Py €y

e Siey=0= la flexion actia en el plano 0XZ y la

carga P, rompera la columna para una excentricidad
e, (Figura 7.26).

Myyo = Fi-en

2 N %
« La misma carga P, puede romper la columna A o
actuando con dos excentricidades e, y e, menores

quE €45 Y Eyq-

ﬁuyzﬁu'ex ﬂux=ﬁu'3y

c
Fig. 7.24 Columna con doble excentricidad
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b) VOLUMENES DE INTERACCION DEM - P

En la Figura 7.26 se muestra el diagrama M- P contenido en el plano 0YZ (de e, = 0). Para el caso de flexo-
compresion-biaxial el diagrama estard en un plano vertical comprendido entre 0XZ y 0YZ, segiin sea el valor
de la relacion ey /ey Asi cuando tengamos e, = e,, ¢l diagrama M- P estara en un plano vertical bisectriz de
0OXZ y OYZ o sea a 45 grados.

Todos los diagramas M- P convergen a un punto de coordenadas z = P, y x = y = 0 donde P, es el valor de
la carga axial de rotura y al dibujarlas se obtiene una superficie parecida a la de un trompo invertido con la
puntaen el eje de lasz (z = B,).

Por ejemplo, para un B, constante los valores de e, y €, que producen la falla en una columna rectangular se

muestran en la Tabla 7.15 y Figura 7.25 (indicativos). Cualquier punto sobre el drea sombreada de la Figura
7.25 es considerado como seguro.

Tabla 7.15 Pares de excentricidad que
producen la falla en una columna

(Indicativos)
€x Ey
ey, =30 0
25 4
20 8
15 13
10 17
0 €y, =23
Las intersecciones de los planos Fig. 7.25 Pares de excentricidad que producen
horizontales (P, constante) con la superficie 'a falla en una columna (indicativos)
del sélido, curva ABC, A;B;C, varian en su 21 B
forma con el valor de P, y no pueden 2
expresarse con una sola ecuacidn, v

En la Figura 7.26 tenemos,
OV = capacidad axial

oc = jEu.yo F=0 ('ﬁ; = 0)
O0A =M, 14 puo P =0)

VCC,C' - Diagrama = Capacidad A= :
ﬂu_yﬂ = 'F_)u -8y VS, Fu — (ey o 0) g =10 ___.:\

VAAA' — Diagrama = Capacidad Ay
Myxo =F, e, vs. B, = (e, =0)

VBB B' = Diagrama = Capacidad

parae, =e, (45)
MI&\"

¥

Fig. 7.26 Volumen de Interaccidn para columnas con doble excentricidad
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¢) ECUACIONES DE EQUILIBRIO
Figura 7.27. Coordenadas x" — y'
e,'e," Coordenadas del punto de aplicacion P,
X. ¥ Coordenadas del centroide de A,

c; Distancia perpendicular de la barra al eje
neutro

x;",¥;' Coordenadas de las barras

Fy =4, f; Fuerzaen labamai [7.1e]
P,=0.85-f A, + IF; [7.2¢]
Myyo=085-f-A.-x. +EF-x' [7.2f)
Mo =085 f Ay +2F; - y;'

El drea comprimida de concreto puede ser de
forma de tridngulo cuadriltero o una figura de

cinco lados, para el case de columnas
cuadradas o rectangulares.

085-f -4,

Fig. 7.27 Ecuaciones de equilibrio
Columna con doble excentricidad

d) METODO DE LA EXCENTRICIDAD EQUIVALENTE

Si actuando con dos excentricidades e, , e, la carga P, produce la falla de la columna, existe un valor e,
para el cual la misma carga rompe la columna siendo e, igual a cero. Este valor se llama “excentricidad

equivalente” que corresponde a un punto del diagrama VCC,C’ (ver figura diagramas M- P). Es evidente que
€' es mayor que e,.

Las normas espaiiolas utilizan la expresion simplificada de Jiménez-Montoya, Garcia-Menseguer. Moran-
Cabré (2001),

tI
ex'=extfey = (7.11)
:
Se asume,
e, Iy
g, ity
Siendo,
) PT-I'
Poe =085 f -ty by oo sivunnns ¥ = =
PDC
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El valor de £ lo encontramos en la Tabla 7.16,
Tabla 7.16 Valores de f§ para el método de la excentricidad equivalente
v 0.1 0.2 03 0.4 0.5 0.8 0.7 0.8 0.9 1.0
B8 o7 0.8 0.8 0.9 0.8 0.7 06 0.6 06 0.5

(Para v menor que 0.5 la falla es por traccion).
q p

EJEMPLO 7.10
ty=60cm..ty, =50cm..rec=5cm..e, =24cm..e, =20 cm ... f, = 240kg fcm?
P, = 244800 kg ... F, = 4200 kg/cm’...P,, = 0.85 - 240 - 60 - 50 = 612000 kg

v = 244800 kg /612000 kg = 0.4

De laTabla7.15, = 0.9
=3 50
ex'=24+09 2520 =456cm

Calcularemos el acero para B, = 244800 kg v e,'= 45.6 cm utilizando el procedimiento del Ejemplo 7.6,

para F}.-—' 4200 kg,"cmz

cp=06-d ¥ ay = 0.85 - Cp = 2B8.05ecm

"=a=24.-:m

= | am

2805 cm < a < 24cm
x, = (t-a)/2= 18cm

Qi = 0.85-3 +d” = 12.75 cm .- acero en compresion cede ya = 24 cm

Al aplicar la ecuacion de momentos nos viene,
F:u B [&x' _xl_']

A — = i& 2

$SF @) 3218 cm

A; = A, =3218 cm?

Usaremos 5 filas de acero,
Ay = A =253 cm? (S#8) ... A, =4, = 10.12cm? (2#8).... A =57cm?(2#6)

Que corresponde a una cuantia del 2.33% valor mdximo recomendado. m
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¢) METODO PARME, NIEVES Y GOUWENS (1966) M. /M,

] 1-f M M,
Para un valor dado de F, la columna es segura si se ﬂﬁ'_q *H ==1
cumple (Plano ABC, Figura 7.26), SRR S
Meek
u llo
[ ] [ ”] <1 (712) e
M, xo M yo 09T Parma
log(0.5) 0.8 S
og(0. 8T ¥
st 1281 | ..
og 07T / f=07
Donde f varia entre 0.5 y 0.9 (en la Figura 7.28) 0.6 -+ \\
f=05 i
Los momentos actuantes altimos son, O e R e
= . \
Muxtpu'ey"“"Mu}r=Pu'ez ll'l"
\

Las Capacidades de la columna bajo P, 4
M, xo — Capacidad a flexién bajo B, con una sola

excentricidad e, (e, = 0)
My.yo — Capacidad a flexion bajo P, con una sola

excentricidad e, (e, = 0) 0 o -

: 05 0.6 07 08 L0
f) METODO BRESLER (1960) Myy /¥y
Fig. 7.28 Diagrama de interaccion para un valor dado de P,

1 1 1 D

1
PH.X}" Fuxo Pu,;.ro ﬁ:

P, xy — Capacidad axial con dos excentricidades e, y e, (biaxial)
F — Capacidad axial con una sola excentricidad e, , (e, = 0)
ﬁ . xo — Capacidad axial con una sola excentricidad e, , (e, = 0)
P, - Mixima carga axial con gy =g, =0

EJEMPLO 7.11

Para la columna del Ejemplo 7.1y 7.2. M,,; = 70.09 ton - m, M,, = 50.70 ton  m. Calcular el valor de B, ,,,
Del gjemplo 7.1 sabemﬂs_ que B, = 583.5 ton. En las tablas 7.4 y 7.7 encontramos,
B,yo=3788ton y P, = 208.1 ton. Tendriamos de la Ecuacion 7.13,

: : + ST [ X + : : ] 5.73-107% = P,, = 1745t
o i = g5 = = =o./3- == — !
Bow Waye  Powa Bl P 13788 & 2081 535S xy o .

g) METODO MEEK (1963)

Meek aproxima las curvas de la Figura 7.28 con dos rectas,

Ll ) 7 ] [ ua’ﬂ] [7.14a]
Mu.ya] Myx My xo
My | 1=

. o1 8 ] [ wye [7.14b]
Hu,yo f‘ Mux u.xn

LA

[Hmo B

]+
"'_fu,xo
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Las columnas con doble excentricidad se disefiaran preliminarmente utilizando el método de la excentricidad
equivalente y luego las comprobaremos con las ecuaciones de Meek utilizando el valor de § calculado con el
método de Gouwens. A los interesados en el tema se les recomienda consultar el trabajo realizado por el Profesor
Joaquin Marin de la Universidad Central de Venezuela quien presenta una propuesta muy original y de facil
aplicacion para el disefio de columnas con doble excentricidad (ver Marin, 1980).

h) METODO DE ALBERT GOUWENS PARA EL CALCULO DE g

Sean,
Cz‘f"*tvt FE=A,F,=p-ty-t,-F r,d=f£=p-£t TZ:‘_‘_
c g ety s st " Oy by Py C. [ Z.
Si @ = 0.50 - Py = 0.485 + 0-03/ [7.15a]
Si w < 050 - fys = 0545 + 0.35 - (0.5 — w)? [7.154]
Si 7025 B = fas +0.20- (r — 0.25)/(0.85 + w) (7.16a]
Si r<025-8=p5+(025-17)-(0.85- m‘)’z) [7.165)
§ es minimo para r = 0.25 y se cumple f = S,
EJEMPLO 7.12 40
_
Columna cuadrada con doble excentricidad. Datos, i. | p /%
| f',‘r |
f.; - 23“ f(g;'t:ﬂlz _."""—e' ! -
F, = 4200 kg/cm? o ——f——= T -
E, = 2100000kg fem? - AT
P, = 133280 kg * i
Ex=Ey=1I.EOm . — _T-J_"'
K =085-f b = 9520 kg/cm
Foc = K - t, = 380800 kg Fig. 7.29 Columna cuadrada can doble

excentricidad. Ejemplo 7.12
Método de la Excentricidad equivalente

P

U=PN

=035
En la Tabla 7.15 § = 0.90.

t 40
e’ =e . +f-e, -r_—"= 1180 +0.9-11.80 - 7= = 22.42 cm
¥

Cilculo de A, = AL. (Ver Ejemplo 7.6. caso de excentricidad grande)

Calcularemos ayy

Gpat = Py - Cpat = 0.51-d = 0.51-35 = 1785 cm ... .. B, /K = a = 133280/9520 = 14 cm

El valor de a estara entre 14 y 17.85 cm

Qmin =3-085-5=12750cm -+~ el aceroen compresion cede
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El brazo de palanca entre C. y B, (Figura 7.18).

X
(t—a)
2

= 2242-13 =942¢cm; d-d'= 30cm
Por equilibric de momentos (Figura 7.29),

Pule—-—=

—[ t=a

A, = AL = = 133230-9.42/[4200-30} = 997 cm? . A, = 19.94 cm?

Usaremos 4 barras de 1" con 4, = 4; = 10,12 ecm® — p = 1.27 %. 0K
* Comprobacion por el método de Meek-Gouwens
Primero debemos encontrar el valor de M, ,, = M, ., del diagrama de interaccion que corresponden a
B, = 133280 kg actuando con una sola excentricidad. Para ¢ = 16.47 cm, tenemas que la capacidad de la
columna viene dada por,
P, =133276 - M, ;o = M, = 30077 kg-m — e =M, ,,/B, = 2257 cm
My = Py - €, = 133280 0.118 = 15727 kg - m
Myy = P, - e, = 133280-0.118 = 15727 kg - m
Cc = f ~te-t, = 448000 kg .....C; = A, - F, = 85008 kg
w=F/C. =019 < 0.50
r=P/C, =030> 025
De la Ecuacitn 7.15b nos viene,
w < 0.50 + B = 0.545 + 0.35- (0.5 — w)*
Pos = 0.545 + 0.35-(0.50 - 0.19)* = 0.5787

La Equacion 7.16a arroja,
r=025 8= fiae + 020 —025)/(0.85 + w)

0.20 - (0.2975 - 0.25)

B =05787 + (085 + 0.19) = 0.58784
(1-p)/B = 0.70
Debido a que e, = e,, y a la simetria de la columna,
M o 0 ineuze _ 1 g
Mu:.r Mu.yo
Al aplicar la Ecuacion 7.14b,
M M, 1=
[_tr:l+[_u}-]_ ﬁEl
Mu.xa Muyn B

15727 15727
30677

30077 33[}??] 070=089<1 O.K
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*  Andlisis “exacto™

En este caso particular es relativamente ficil analizar la seccidn cuadrada tomando como eje xx una diagonal
sobre la cual se encontrara la carga B, actuando con (Figura 7.30).

e = ||e:_.¢2 +ey? = 1dl-e,

Diagonal = 40-VZ = 5657 cm =t

Andlisisentrea = t/2 y 20 cm

Tabla 7.17a Datos para en andlisis
{Ejemplo 7.12)

Ag d; X

5.08 7.070 21.22

1012 28.29 0

5.06 49.50 21.22

A. = a?- 085-f....085-f = 238 kg/cm?
x, = 28.285- 2-a/3

e ¢ =32cm
By

s,

a = 085-¢ = 2720cm

X = 10.152¢cm ... A, = 739.84 cm?

Tabla 7.17b Fuerzas y momentos
en &l acero (Ejemplo 7.12)

o fi 2 Fi M P m— i
(em) | (kg/cm?) | (kg) | (kg-m) : H ‘ ‘ | 0.85 - f!
e !
2493 | 4200 21252 | 4509 5
2 -
3715 | 731 7402 0 % Z-a
-17.5 -3445 -17433 3698

Fig. 7.30 Columna cuadrada con doble excentricidad
z 11220 8207 Fuerzas en el acero y en el concreto (Ejemplo 7.12)

Concreto 176082 17876

P, =11220 + 176082 = 187303 kg

M, = 8207 + 17876 = 26083 kg - m

26083 - 100
- W =1392cm
e
Ex=ﬂ‘yﬂ -\Ti= 9.84 cm
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s ¢c=30cm
a=2550cm.. 4, = 650.25 cm? ... x.=11.285¢cm
C.= 154760 kg ..M. = 17465 kg ...F, = 4176 kg

M;= 8905kg-m.. B, = C.+ F. = 158936 kg

M,= M, + M, = 26370 kg -m s = 1660 cm
e
e,=e,,=\l—l,§=11.?3cm |
Tabla 7.18 Resumen de resultados del Ejempla 7.12
£ a F M, L. M, P, M, e gy =8y
(em) (em) (kg) (kg -m} Cheg) (kg - m) (kg) (kg -m) {cm) (cm)
40 340 32354 6115 2509562 16050 201915 22165 7.6 5.4
38 az3 27004 6555 240810 16970 268515 23525 88 6.2
36 306 22961 T045 220283 17811 243244 24656 1041 7.2
34 289 17436 7892 198580 17827 218016 25519 11.8 84
32 272 11220 8207 176082 17871 187302 26078 139 9.8
30 25.5 4176 8905 154760 17465 158936 26369 16.6 11.7
28 238 -649 017 134813 16741 134164 25759 19.2 13.6
26 22.1 -8603 am7 116242 15753 110638 24770 224 15.8
24 204 -11383 a7 85046 14545 87563 23582 288 19.0
22 18.7 -18214 9017 83226 13165 65012 22182 344 241
20 17.0 -27054 8881 58782 11660 41728 20541 49.2 34.8
7.12 COLUMNAS ESBELTAS B,

Sean (Figura 7.31),

e

e T

L. = Longitud efectiva=k - L,
L, =Altura libre de la columna
r = Radio de giro = /I /4

e = Excentricidad de P

y = Deflexién por pandeo.

e e

f—r

©

a) ESBELTEZ 14
L
1] 0
: Le Pl
Relacion — BE
. I I
I I |
| B bl
* En columnas de esbeltez pequefia L7 |
el valor del momento es, : i
|
¥
My=PF-e L !I'.

Fig. 7.31 Columnas esbeltas




COLUMNAS

Las columnas “largas” de esbeltez grande (mayor que 22 por ejemplo), se pandean aumentando la accién
del momento M; = B, - y (momento secundario o de segundo orden). En total tenemos para una columna
esbelta,
M=56M,=P,:(e+y)=6-P,-e
De donde,

=£e+:ﬂ ¥

] =1+=
e

Una columna corta sometida a la accién de una carga P que actia con excentricidad e falla cuando la
carga alcanza F,,, 0 sea en el punto D de la recta 0FD (Figura 7.32). No hay pandeo.

Una columna larga donde la carga se F, | AB=P-e
aplica con una excentricidad inicial igual
a la anterior, falla en el punto € de la
curva 0C.

BC=P-.y
AC=M'

Si la esbeltez es demasiado grande la falla
s¢ producird en C'. Para que esto no dilesrs=a
ocurra se limitard el valor de la esbeltez
L.fr < 100,
(-]

En el método aproximado de calculo que S
veremos aqui (A.C.L. 10.12 y 10.13),
procederemos en la forma siguiente,

Las columnas esbeltas se disefiarin
para resistir una carga B, v momentos
amplificados (M,,,,), ¥ su estimacion a M,

:epe?de de ; I"’_ libertad  de Fig. 7.32 Diagrama de interaccion B, s f,
esplazamiento del portico, ¥ el efecto de la esbeltez

i) En pérticos donde existe la posibilidad de desplazamiento lateral apreciable (los mds comunes)
Los nodos de los extremos superiores de las columnas se pueden desplazar respecto a los inferiores

Los extremos de las columnas se disefiaran para los momentos amplificados siguientes (ACI 10,18 y
10.19),

Mampis = Mins + 85" My oo . Mamp 15 = My s + 85 » My [7.17]

Mamp 15 = Momento amplificado en el nodo inferior

Mgmp1s = Momento amplificado en el nodo superior

M Momento en el nodo inferior de la columna producido por cargas que no generan
apreciable desplazamiento lateral

Mins = Momento en el nodo superior de la columna producido por cargas que no generan
apreciable desplazamiento lateral

M, = Momento en el nodo inferior de la columna producido por cargas que si producen
desplazamientos lateral importantes

M5 = Momento en el nodo superior de la columna producido por cargas que si producen
desplazamientos lateral importantes

8, = Factor de amplificacién de momentos en porticos con desplazamientos laterales

importantes

Los subindices (ns) y (s) hacen referencia en inglés a los términos “nonsway” y “sway”, que en
espariol corresponde a “sin desplazamiento®™ y “con desplazamiento™, respectivamente.
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ii) En Porticos con desplazamiento lateral despreciable (restringidos)
Por ejemplo aquellos edificios que poseen muros de corte o diagonales cuya rigidez lateral es mucho
mas grande que la de los porticos en estudio, siempre y cuando el entrepiso los una al conjunto
porticos/muros o porticos/diagonales y se cumpla la hipotesis de “diafragma rigido”, En este caso el
desplazamiento relativo entre los nodos superiores e inferiores de las columnas seria pricticamente
nulo. La amplificacion de momentos se hard con la Ecuacion 7.18 (ACI 10,113,

Mﬂmpns = Bys - My [7.18]

M, = el mas grande de los momentos en los extremos de la columna
s = factor de amplificacion de momentos en pérticos con desplazamientos laterales despreciables.
El valor de M, debe ser igual o mayor que M3, = B, - (1.50 + 0.03 - £) (ACI 318-08, 10.10.6.5)

crm

b) VALOR DE &

i) Podrticos con posibilidad de desplazamiento lateral apreciable (ACI 10.21),

(1 _ P ) z1 [ 10.19]

0751 er (£}

g, =

La sumatoria indica que se deben sumar las cargas axiales y las criticas de pandeo de todas las
columnas del nivel en estudio. El cdlculo de P, se hard con los valores de k para pérticos con
desplazamiento lateral permitido. La version del 2005 del codigo 318 exigia que el valor de 8. fuese
mayor que cero y menos que 2.5 para evitar la posibilidades de pandeo bajo cargas verticales,

1

o L
8; = X TP -0 < 8 <250

0752 Py

Es importante destacar que el valor de X Py, ¢,y corresponde al caso de carga més desfavorable bajo
cargas verticales que generalmente corresponde a (1.2 - CM + 1.6 - CV)

ii) Porticos con desplazamiento lateral despreciable (ACI 10.12 y 10.16)),
Con

e =
(l”m_PET)

M, : El menor de los momentos en los extremos de la columna. La relacién M, /M, se tomara positiva
si el miembro flecta en curvatura sencilla v negativa si se lo hace en curvatura doble (Figura
7.34). Sisecumple Mz jpin > Ma = CM =1

M
=1 [720) ..o Cu=0.6+04- (M‘

) =04 [7.21]
2z

El calculo de F,, se hara con los valores de k para porticos con desplazamiento lateral impedido.

Se recomienda a los lectores interesados en profundizar el tema del comportamiento y disefio de
columnas esbeltas consultar a MacGregor, Breen y Pfrang (1970) v el trabajo clisico de Yura (1971)
sobre la longitud efectiva de columnas en pérticos con desplazamiento lateral apreciable, enfocado a
estructuras de acero, pero que es conceptualmente extensible a las de concreto. En este trabajo se
concluye que “El pandeo en porticos con desplazamiento lateral apreciable ex un fendmeno que
involucra a un piso o nivel entero™ y se enfatiza el concepto de columna dependiente. Es decir para que
una columna falle por pandeo con desplazamiento en un nivel dado, deben pandear todas las columnas de
ese nivel. Razon por la cual en el denominador de la Ecuacion 10.19 aparece ¢l simbolo de sumatoria (£)
indicando que se consideran en el analisis por esbeltez todas las columnas del nivel en estudio.
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¢) VALOR DE P, (EULER)

El 040-E.-1 Pearga sostenida mayorada
P=mt-—— [722] ... Bl =——=< 8 [723].......8, = ( 2T A )
e {F.: . Luz] (1+54) ba Peargatora mayorada

En pérticos de edificios comerciales y residenciales con desplazamiento lateral restringido el valor de By
es cercano a 0.70 — 0.80. En porticos con desplazamiento lateral permitido cuando se verifique la
combinacién de sismo o viento se puede asumir £, = 0. Observe que el valor de §aumenta con el valor

de P,/Fy. El término 040y (1+ f,) refleja la reduccion de la carga del pandeo debido al
agrietamiento del concreto y a las cargas sostenidas.

d) LONGITUD EFECTIVA

En el caso de apoyos “ideales” como articulaciones o empotramientos el valor de k en la expresion
Le = k- L, tenemos (distancia entre los puntos de inflexion) segin el tipo de apoyo inferior y superior
los siguientes valores de k (Figura 7.33),

Empotrado v libre k=2.. ... ....Empotrado y articulado k = 0.7
Articulado y articulado k = 1.................Empotrado y articulado k = 0.7
Empotrado v empotrado k = 0.57
I /T I | I i
L
L,=07L
1 —_
L L | L L, =057L
i_II _'
x__\‘
g My ! 1 1 7/
==

Fig. 7.33 Longitud Efectiva

En las estructuras reales formadas por vigas y columnas en particos o reticulados no es tan sencillo
determinar el valor de k ya que se producen giros en los nodos y ademas estos pueden desplazarse. El
incremento del momento debido al pandeo depende de (Figura 7.33),

* La rigidez de las vigas K. al aumentar disminuye la rotacion de los extremos de las columnas y sus
deflexiones.

* La rigidez de las columnas K.: al aumentar disminuyen sus deflexiones, pero aumentan los momentos
M, v M, vy el valor de L,.
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* La forma de la elastica (Figura 7.34), si es de curvatura simple el valor de P - yen el centro de la
columna se suma al promedio de los momentos (M, + M) /2. Si la eldstica es de doble curvatura, el
valor maximo de P - y (menor que el anterior) se sumaa = My /2 da = M, /2. (Ver Figura 7.33).

= El desplazamiento horizontal, que aumenta los valores de y e incrementa el momento debido al pandeo.
Asi ocurre en estructuras de nudos desplazables.

» El efecto de la fluencia del concreto, gue aumenta con el tiempo de aplicacion de las cargas
permanentes y se toma en cuenta a través del coeficiente 5.

P o
Y i \
— .
=
— E: =
|
— L Py 7
i + = I_ 'E“ /
= - '—r I
— = F
] '
_ f \
A H A
K___,/ \___.a;

Fig. 7.34 Deflexiones y diagramas de momento para columnas
flectando en curvatura sencilla (izquierda) y doble {derecha)

e} VALORDE L, =k - L, ....L, = Altura libre de la columna

El valor de k es menor que 1 para pdrticos fijos ¥ mayor que | para el caso de nudos desplazables
horizontalmente y puede calcularse con la férmula de Furlong ¢ encontrarse graficamente en el dbaco de
Jackson — Moreland (Figura 7.35) en funcion de los valores de ¥en los extremos de la columna. Mientras
mayor sea el valor promedio de ¥ mayor seri el valor de k. Si la columna en estudio estd unida al nodo a en
su parte inferior y b en su parte superior, calcularemos ¥4 y ¥{p) respectivamente,

columnas
(E.-1,/L)
070-X '
Eb;:arfrﬁ'}= b Ec lrg L"
0353 (B 1,/1),
wvigas
- El término del numerador es la sumatoria de E (Ig ,"L]c de todas las columnas que concurren al nodo,
- El término del denominador es la sumatoria de £ (I,/ L],. de todas las columnas que concurren al nodo.
- Ladistancia L es medida de centro a centro de las juntas.

[7.24]
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. k o o k ¥y
50.0 = ] o
100 o 100.0 = 10.0 =100.0
50 3 50.0 3 —50.0
ey 40.0 7 0 —40.0
T 30,07 40 —30.0
20 200 7 - 20.0
4 10,0 = =10.0
1E T EB
;—g = 7.0 — 7.0
08 | 6.0 7 — 6.0
L i 5.0 7] L 5.0
06 4.0 o — 4.0
0.5 7] B
nd - 3.0 = 3.0
03 - = -
al 240 2.0
- 1.5 &
0.2 =
I i 1.0 — 1.0
01 T — 0.1 B
i ——0.5 =i i o — 10 L
Particos fijos o con nudos no desplazables Particos con nudos desplazables

Fig. 7.35 Abacos de Jackson-Moreland

Fdrmulas de Furlong (1971).

*  Nudos fijos, k=07+005(¥, +¥,) =1
k=085+005 ¥ . <1

} El menor [7.:25a]

Mudos desplazables, k=00-005%)-J1+¥, si¥,<2

[7.258]
k=09 - J1+¥, si¥ =2
Donde,
G + )
Y =%

Siun extremo esta articulado k =2+ 0.3 -¥.— W Es el valor en el extremo restringido

Valores de k para porticos desplazables caleulados por la Formula de Furlong se resumen en la Tabla 7.19.
Valores grandes corresponden al caso de pisos inferiores de edificios altos donde se tienen columnas grandes.
Valores pequeiios de k se obtienen para pisos superiores. En extremos empotrados de tomara % = 0.2. En
extremos articulados se tomard ¥ = 10 en los dbacos. Los valores de k que se obtienen con la formula de
Furlong (nudos desplazables) son casi iguales a los dados por el dbaco de Jackson — Moreland. Un poco
mayores para % pequefio y ligeramente menores para ¥ grande,
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Tabla 7.19 Valores de k para pérticos desplazables calculades por la Farmula de Furlong

iy k e k ¥ ke

0.5 1.194 20 1.559 8 2.700
05 1,227 22 1.610 9 2.846
0.7 1.258 2.4 1.660 10 2.985
0.8 1.288 26 1.708 M 3118
0.9 1.318 28 1.754 12 3245
1.0 1,344 30 1.800 13 3.367
1.1 1,368 32 1.844 14 3.486
12 1.394 34 1.888 15 3.600
13 1.418 36 1.830 16 3.711
1.4 1.441 38 1.972 18 3.923
15 1.463 4.0 2012 20 4.124
1.6 1.483 4.5 211 22 4316
1.7 1.503 5.0 2.205 24 4.500
1.8 1.523 6.0 2.381 26 4677
1.9 1.541 7.0 2.546 30 5.011

f) COLUMNAS QUE REQUIEREN CORRECCION POR ESBELTEZ

Segin las normas ACI 318-08. en edificios de nudos desplazables debe tomarse en cuenta el efecto del
pandeo cuando (ACI 10.6),

Le S 22 [7.26a)
=

En el caso de estructuras con nudos no desplazables, el efecto del pandeo debe tomarse en cuenta si (ACI
10.7),

=l 34—12-E (7.26b

T M, 268]

o
debe asumirse s 40
M, /M; es positivo si el miembro se flecta en curvatura sencilla y negativo si la flexion es en curvatura doble.

g) SIMPLIFICACIONES

Si definimos el radio de giro para columnas rectangulares... ... ... r=03-¢t, k = 120. Por otro lado si
tomamos como minimo una altura de entrepiso L, = 2.20m .......L, =k L, =220k
L : 220 - k
il 22 nosviene..... r=03-t= TEE 10+ k...t =3333-k=100-k/3

Y si t es menor que este valor es necesario considerar el pandeo. Tabulando esta expresion obtenemos
(aproximando por exceso, Tabla 7.20).

Tabla 7.20 Valores minimos de ¢ &n cm requeridos para ignorar los efectos de esbeltez para L, = 2.20m

f 1.2 1.3 1.4 1.5 1.6 1.7 1.8 2 24 27

t 40 45 50 50 35 &0 &0 70 80 80
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EJEMPLO 7.13

Disefiar las columnas del portico de la Figura 7.36. Datos (ver Tabla 7.21).
Columnas interiores: 40 cm x 30 cm ... ... ... exteriores: 30 cmx 30cm ... ... .Y =030+t =9 cm
Ba=080.... fl=240kgfem? .. ..E. =2.0- 105 kg/cm?.

Se analizardn dos casos de edificios distintos pero con el mismo portico para comparar resultados,
a) Asumir que el portico puede desplazarse lateralmente (Sway). Combinaciones de carga a estudiar,

L2-CM+16-CV (RS) iV i 12 - CM+ CV 25 (5)

b) Asumir que el pértico forma parte de una estructura que contiene muros de corte en el perimetro por lo
que el desplazamiento lateral de este estd restringido (Nonsway). En este caso la combinacion las
fuerzas laterales inducidas por el sismo serdn resistidas casi en su totalidad por los muros perimetrales
por lo que el disefio del portico quedara dominado por, 1.2 - CM + 1.6 - CV.

S 6.0 -t 6.0 |
i -;:.._A;___v-_:.-!.__.L ........... S R b e G S et el Nivel 2
) e
0.40
= ! ; :l
L --;,‘-- 0.30 0.30 L = 0.30 l-'i-
i | -
I ,1--1---‘——1--. ------ T P o e e o i ---"--%_-'-'1-'--:---I"---'I---“-"";‘.--'-“L_'":-*-'—"----"-r--:'--l'-—--{, M
1 D I [E 7l
i 0.40 ' &
o i H !
o i ; i
; E-
'@z vy, 7
4 B c
Fig. 7.36 Pértico del Ejemplo 7.9
Columnad-D Columna B — E
1.2-CM + 1.6 - CV (ns) ...casos (a) v (b) 1.2-CM + 1.6 - CV (ns) ... casos (a) v (b)
Fe=30ton.. My4mg =2 tonm .. Myp uy = 6 ton-m Py =70ton.. Mygmsy =2 ton - m...Myg (nsy = 1 ton-m
12-CM +CV £ 5 (s) ...solo para caso (a) 1.2-CM + CV + § (s) ...solo para caso (b)

P, =35ton. My s =10ton -m..Myp 5y = 12 ton-m Py =65t0n .. Myg oy =9 ton =M .. Myg oy = 10 ton - in

Tabla. 7.21 Rigidecas relativas para el partico del Ejempla 7.14

: b hét I E.-l, L I/t A r=03-t
Miewbre: | g (em) @) | (gomt) | (em @) [ @) | @om
Columna BE 40 30 S0000 1.80-10 300 300 1200 g
Columna AD 30 30 67500 1.35.10" 300 235 900 g
Vigas 30 40 160000 3.20-10" 500 287 1000 12
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a) El portico puede desplazarse lateralmente (Sway). Combinaciones de carga a estudiar,
1.2-CM+CV+5 (s)

Preliminarmente asumiremos k = 1.20 para verificar si necesitamos considerar los efectos de esbeltez
(Ecuacion 7.26a).

Le

Ly=260cm....L, = 12+ L, =

31Z2em.....— = 3470 > 22 - considerar efectos de esbeltez

Los momentos debidos a la combinacion de carga 1.2 - CM + CV + § (5) se pueden descomponer segiin
se muestra en la Tabla 7.22.

Tabla. 7.22 Momentos debidos a 1.2-CM + CV =5 (s) del Ejemplo 7.13

Momentos Momentos
Carges que no producen resultantes de resultantes de
desp!ﬂzﬂml_eﬂfﬂ Eﬂrgﬂf gL EGTFGI que
e na producen pradicen
R desplazamiento desplazamients
et lateral lateral
apreciable apreciable
nx [
Columna | Momentas Curvatura RZ-EM RN ins) 5 (s) LZ-CM +CV +5 - (s)
{ton-m) {tan - m) {ton-m)
B—E My doble 0.5 e 90~
Mg 1.0 1.0 10.0 ™
M, 05¥ 9.5 10.0 >
A-D i) dable
Mup 1.0 11.0 ™ 12,0 ™

Los vectores + “ indican el sentido del momento en los extremos del miembro

e Valoresde W y k. Aplicaremos la Ecuacion 7.23 y usaremos las formulas de Furlong (Tabla 7.19).

- 6.0 T &0 -
. - Ly » 2 o M j z
I/l = 267 T/l = 267
=
o Ig/L = 225 1| tgrt =300
I _D70-(225+225) 00 (B00HB00 .
Ml 0.35-(267) L% T 0.35- (267 4+ 267) Jo| Nivet 1
D I fL = 267 {|E /L = 267 L
=
o | 1
I,/L = 225 ] 1,1 = 300 |
r | wy=0.20 ¥, =0.20
Vi v Vi
A Wagyy  ¥o B Yagm  ¥aim c
s—— e Tabla7.19 e ———
3.37 + 0.20 225 4+ 0.20
WM=—=1.?(_]—0F.{:§E Wy=————=123 - k=140

A 2

Fig. 7.37 Calculo de k para las columnas del piso inferior (Ejemplo 7.14)
s Cargas criticas de pandeo. Ecuacién 7.22 (Tabla 7.23).
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Tabla. 7.23 Cargas criticas de pandeo (k calculado para porticos desplazablas)

0.40- £, - I
E.-l Ef =2 8 L PE- B, (s)
Columna o 1+ k ¥ | Py = == (tan s

(kg - em?) (kg-mz'gd (em) | T = Geogye o) (tom)

BE 1.80-10" 4.00 - 107 1.40 | 260 =300 65
AD 1.35.10" 3.00- 10" 1.52 | 260 =190 35
CF 1.35-10" 3.00-10° 1.52 | 260 =190 35

£ 680 135

¢ El factor de amplificacién de momentos viene dado por (Ecuacion 7.19),

1 1
85 = e T, MEE ot
“075-L P, 0.75 - 680

* Los momentos amplificados se resumen en la Tabla 7.24,

Tabla. 7.24 Momentos amplificados para el caso de desplazamiento lateral permitido. Ejemplo 7.13

Momientas Momentos
resultantes de ri:?‘h::m;dg
cargas que 5 rgdu:m Filtigit
no producen d J Momentas de disefio ial
P PO T esplazamiento axi
% laceral
mmi.-af” apreciable
b {amplif icados)
ity 5
1.2-CM + CV = (ns) 5.-5 = (5) T fa
Columma Mamentos R ‘{t‘m‘ s 1Z-CHM 'i"_tg: +m5; () | ¢ony
My 0.5 1.36 - 8.50 ™ 12.42
B-E 2 65
Moe 1.0 1.36 - 11.0 13.86 ™~
el . L'l el
p— My 0.5 1.36 - 9.50 13.42 35
Myup 1.0~ 1.36 « 11.0 1596
* Verificaremos que no exista la posibilidad de mecanismos de piso bajo cargas de gravedad,
, 1
s 8; =
Tabla. 7.25 Cargas axiales para el caso de carga 1 Z Pionsy
12-CM + 1.6 CV. Ejemplo 7.13 D075 'E_Pcr
Columrna fu (ns) Fer sy 1
(ton) - = 1.34
BE 70 g 130 :
AD 30 0.75 - 680
CF a0 o
£ 130 BE0 0<d<2....0K

+ El disefio de la columna se hard con los diagramas adimensionales del Apéndice B, tomando el mayor de
los momentos en los nodos de las columnas (Tabla 7.26),

Tabla. 7.26 Momentos de disefio en columnas y cuantias de acero requeridas

Momentos
: b h=t Carga Ere _ M,
Columna deﬁmeﬁa (em) e i N= ST M Ty v Columna
_EmE
B—E 13.95 40 30 65 0.23 0.16 C2 p= 2%
A=D=C—-F 1586 ~ 30 30 35 .12 0.25 Cl p> 3%
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Observacion
Las columnas externas, aunque con carga axial baja requieren mas del 3.0% en acero principal, lo que

consideramos excesivo. Seria prudente redisefiar la estructura en estudio ¥ aumentar las dimensiones de
las columnas y quiza de las vigas para buscar un disefio con cuantias inferiores al 2.5%.
b) Asumir que el portico no puede desplazarse lateralmente — 1.2 - CM + 1.6 - CV (ns)

Los momentos debidos a la combinacion de carga se resumen en la Tabla 7.27,

Tabla. 7.27 Momentos para el caso de desplazamiento lateral impedido. Ejemplo 7.13

Columna Curvatura Momentos 12 2H ;;ﬂé:}l’ ) {r,;un)
_ M R
B & E d bie wl 30
@ i 1.0
. Mo 0.5~
A=D doble Mup 1.0~ 7

¢ Verificaremos si es necesario considerar los efectos de esbeltez,

L,=260cm..=10-L, = 260cm..r=9¢cm *}i =__=2888

L
limite para =i para ignorar la esbeltez es: 34 — 12 - ki | v 3 =12 — =28
r M, 1.0

28.88 > 28.00 -~ considerar esbeltez
= Calcularemos el valor de k para particos arriostrados con los abacos de Jackson-Moreland, (Figura 7.34),

Columna AD =CF =¥, =02 ... ¥ =337T-hk=073
Columna BE 2P =02 .. =22=2k=071

+ Estimaremos el valor de CM con la Ecuacion (7.21). Los cdlculos se resumen en la Tabla 7.28

Tabla. 7.28 Calculo del factor CM. Ejemplo 7.13

M
Columna M, M curvatura CM=06104- FI
BE-E 5 1.0 < doble 0.80
A=D=C=F 0.5 1.0 doble 0.80

» Los factores de amplificacién caleulados con la Ecuacidn 7.20 se resumen la Tabla (7.29)

Tabla. 7.29 Calculo del factor §,,,. El valor de & es estimado para pérticos con
desplazamiento lateral impedido Ejemplo 7.13

mE-f
= e cM
Columna fkgl-?i:'mz} k {::i} Per s) (k- Ly)? P:':‘ri:? cM Gy S ——=p—2]
(tan) 1= mﬂ-—p‘-
BE 400-10° | 0.71 | 260 = 1158 70 0.8 0.87- 1.00
AD 3.00-10° | 0.73 | 280 =822 30 0.8 0.84— 1.00
CF 3.00.10° | 073 | 260 =822 30 0.8 0.84— 1.00

Todos los factores encontrados son igual a la unidad por lo que no hard falta amplificar los momentos.

144




COLUMNAS

* El momento de disefio minimo permitido viene dado por Ms . = P, - (150 + 0.03 - £)

1 domina
== M2 min(BE) = 70 - (1.5{} + 0.03 - 30) H m =1.68ton-m > 1.00 ton - m

1
= My iningapy = 30+ (1.50 + 0.03 - 30) v 0.72ton-m < 1.00ton-m

¢ En la Tabla 7.30 se resumen los momentos de disefio para el caso de desplazamiento lateral impedido v
disefio de las columnas con ayuda del Apéndice F.

Tabla. 7.30 Célculo de los momentos amplificados y disefio de las columnas para el caso
de desplazamiento lateral restringido. Ejemplo 7.14

Momentos
] h=t Carga _ R _ My
Columna de disefio ten (cm) dial N= [T M= m Columna
Hum -ﬁﬂ: * Mz
B-—E 188 40 30 70 024 0.02 CZp=1%
A=D=C=-F 1.00 30 30 30 0.14 0.02 Clp=1%
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7.13 DISPOSICIONES DE SEGURIDAD PARA COLUMNAS

El factor ¢ lo calcularemos dependiendo de la deformacién unitaria en la fila de acero mas traccionada de

acuerdo a la Figura 7.38.

Fig. 7.38 Disposiciones de

o =065+50-¢g

¢ — 050+ 015 —
= e
075 | zunchadas >~

$=048+83-¢

seguridad para = T |
columnas ACI 318-08,9.32 065 estribos =023+025-—
I 2o Falla por
rzfnp‘:'f;;;n AEEEEN traccion
£ = 0.002 £ = 0.005

Para mayor informacion sobre los factores ¢ v su obtencidn consultar a Mast (1992) y Nowak y Szerszen (2001).

EJEMPLO 7.15 Construir ¢l diagrama de interaccion usando los factores ¢ para la columna del Ejemplo 7.2.
Los resultados se sintetizan en la Tabla 7.21.

Tabla 7.31 Calculo del factor ¢ para la columna del Ejemplo 7.2

c & ¢ P M, #-B, ¢ My
{cm) {ton) {ton - m) (L) (ton - m})
40 -0.0004 0.85 578.8 23.51 3763 153
35 0.0000 0.65 502.1 32.16 326.4 208
30 0.0005 0.65 417.1 39.43 2711 256
25 0.0012 0.65 3189 45.8 207.3 29.8
22 0.0018 0.65 2459 49.58 1624 322
bed | 0.0020 0.65 2245 50.9 1459 331
20 0.0023 0.67 2081 50.7 1388 338
18 0.0028 0.72 173.3 50.08 1239 35.8
16 0.0038 0.78 135 49.14 104.7 381
15 0.0040 0.81 114.1 48.56 926 39.4
12 0.0058 0.20 56.6 43.54 50.2 39.2
9.64 0.0079 0.80 0 38 0.0 342
Prom) 800
700 (==
““H.
e
O il
Py e |= 583 \5‘\
500
Fig. 7.39 Diagrama de \ Cualguier combinacitn de
Interaccion del Ejemplo 7.2 - | B, ws. i, carga £, v M,, que entre
incluyendo ¢ 37 e 533 Y Ap— \\ en el drea sombreada
- ;///4 R vs. o, \ es considerada aceptable m
200 //////) 2 i}
/ / J
Y O
| //// !
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CAPITULO 8

CORTE

8.1 DEFINICION

Esfuerzo cortante v es aquel que actia en el plano de la seccion transversal tratando de desplazarla con relacién a
las secciones proximas a ella. Puede presentarse solo (corte puro), pero casi siempre acompafiado por flexion o
torsidn, con o sin fuerza axial. El concreto resiste esfuerzos de corte puro que pueden alcanzar 0.30 - f.

8.2 CORTE POR FLEXION EN VIGAS NO AGRIETADAS

VLY

L 2, c
3 | . = o e
lﬁ' ' o F3 5 |
& el " et a .:""" &,
E3 i T i =T
@ M M 4+ dM "0 oV —w-dx
e 4 4w i
o 1 i =t
[ £
v e . d i
/// . T —e !
T g L a o« | THdT
P 4
1 1
| TR

Fig. 8.1 Corte en vigas no agrietadas

Consideremos una viga simplemente apoyada sometida a carga uniforme w con seccién transversal de ancho b,
y altura Gtil d (Figura 8.1) En las secciones 1 y 2 distantes dx se tiene,

Seccion 1 — momento M = Corte: V
Seccion 2 = momento M +dM  C4+dC =T + dT Corte: V —w-dx

Tomando momentos con relacion al centro O y siendo z el brazo de palanca del par resistente, tenemos,

Vedx=dM =dT -z - (a)
Y por equilibrio de fuerzas horizontales,

dT = v (by, - dx) - (b)

Donde by, - dx es el drea donde actiia v. Sustituyendo (b) en (a),

- —1 .b - " st o e—
Vedx=v:b,-dx-z v D)

Y siendo
¥ ¥V

z=fg=d nosviene v

“Owid Gy d

En esta ecuacion v es el esfuerzo cortante unitario en la seccion de ancho by, y altura til d donde actiia un corte
total exterior igual a V. También puede obtenerse utilizando la ecuacion general del corte:
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Wi} { 4
= - = —

= by D) 7] (bw - 2)

v

Donde [ es ¢l momento inercia de la viga v @ el momento estitico respecto al baricentro de la seccion.

Observaciones
En la ecuacién (a) se desprecia el término de segundo orden w - dx - dx/2 — 0.
Las normas utilizan la ecuacién v = V/(b,, - d) para calcular el corte en vigas, losas, etc.

En el caso de una viga homogénea las trayectorias de los esfuerzos principales aparecen en la Figura 8.2. Las de
traccion en linea continua v las de compresién punteada, cruzan el eje neutro a 45°. Supondremos tracciones
positivas v también el esfuerzo cortante que tiende a rotar el elemento en sentido horario.

Esfuerzos Esfuerros
conanes normales

""'l.l:"'
P O L
o

? 1._'} =P

—
i o
Ty ﬂ-"!;—l L
P

neufro - 5,
i §

= . . :
b) Elemento localizado en el eje neutra c) Elemento localizado mas abajo del eje neutro

Fig. 8.2 Trayectorias principales de esfuerzos en vigas no agrietadas
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En el elemento localizado més arriba del eje neutro la inclinacion de los ejes principales sobre los cuales actian
gy ¥ 0 con corte igual a cero viene dada por (circulo de Mohr, Figura 8.2a),

tan 28 = =

gy /2

En el eje neutro por definicion se tiene a, = 0 y sustituyendo en (a) (Figura 8.2¢)
Oy = —0, =V
tan28 =0 . =45

En el ¢je neutro el esfuerzo de corte es igual (tiene el mismo valor) que la traccion principal oz, Se dice que el
esfuerzo cortante mide la traceién diagonal,

8.3 CORTE POR FLEXION EN VIGAS AGRIETADAS
El agrietamiento se inicia cuando el esfuerzo principal o es igual al esfuerzo de rotura del concreto a traccion

fer. En vigas de concreto armado las grietas se producen a 90° de las trayectorias principales de traceion (las
lineas punteadas en la Figura §.3), inicidndose abajo y propagindose verticalmente. Dichas grietas,

Esfuerzo cortante

. en viga agrietada
| | | | |
y ey oy ' v ¢ 4 !
e T
o " \f.- I d
N e s B fE = _. ?l
\"‘-\-._\__ —- - —— :l
|
Fig. 8.3 Agrietamiento en una viga de concreto armado

s Disminuyen la capacidad resistente del concreto a compresion v a corte ya que al subir reducen la zona
comprimida.
= Aumentan la traccion en ¢l acero longitudinal en el punto donde se inician. (Seccion §.4a)

En las vigas de concreto armado el esfuerzo cortante varia como se indica en la Figura 8.3. Es nulo en los
extremos y médximo en el eje neutro y en la zona de traccion es constante e igual al maximo, va que asumimos

que toda la traccién la resiste el acero.

En la zona de compresidn g, disminuye con el aumento del esfuerzo de compresion por flexion (a,.). En la zona
de traccion, donde el concreto no se ha agrietado, ¢, aumenta con el valor de g,.

* En las secciones donde V/M es grande (en los apoyos extremos de vigas simplemente apoyadas) las grietas
se inician abajo y son producidas por la traccion diagonal,
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En las secciones donde V/M es pequefio (en el tramo) las grietas se inician a nivel del acero a traccion, a

causa de la traccion debida a la flexidn v se desplazan hacia arriba, disminuyendo la seccidn il b, - d de
concreto y debilitando su resistencia. Las grietas se inician verticalmente y se inclinan al acercarse al eje
neutro, el cual cruzan a 435 grados, hasta ser detenidas en la zona de compresion,

8.4 COMPORTAMIENTO DE VIGAS SIN REFUERZO TRANSVERSAL
Viga sin armadura a corte (Figura 8.4), Siendo,
P, = Carga que produce el agrietamiento

B, = Carga altima que produce la falla
a = Luzde corte

Corte = V =P entreelapoyo y P V =0 entre cargas
M a M
Mupse 2 M=Pa=V-a a=F y Ezﬂ

Ensayos realizados por Leonhardt y Walther (1962) en vigas con acero de traccidn sin armadura transversal bajo
la accion de dos cargas P separadas 36 cm y con las siguientes caracteristicas,

by=1%cm....d =27cm....... h=32cm

Tabla 8.1 Caracteristicas de los ensayos en viga sin refuerzo transversal (Leonhardt y Walther 1962)

Luces (m) 09 1.44 1.88 252 3.08 36 4.14 4568

a/d 1 2 3 4 5 6 7 8

Arrojaron los resultados siguientes,

s Lacarga P, que produce el inicio del agrietamiento varia muy poco con a/d. Es casi constante.
= El valor de P, obtenido en los ensayos es un poco menor que el calculado por la teoria eldstica.
» La carga que produce la rotura o falla final £, puede ser igual a P, y hasta vez y media mayor,

e El valor de P, aumenta con la resistencia del concreto a la traccién (fi) ¥ con el porcentaje de acero de
traccion. Los valores a/d y b/d al aumentar ocasionan un pequefio aumento de F,.

e Para valores de a/d comprendidos entre 3 v 7 puede ocurrir que F, = B, produciéndose una grieta que
atraviesa diagonalmente toda la altura de la viga. En este caso tenemos la llamada falla por traceidn diagonal.
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» Otras veces la grieta iniciada por F, sube y penetra hasta detenerse en el eje neutro dejando sana una parte del
concreto de la zona comprimida. Asi la viga es capaz de resistir, a través de un mecanismo nuevo, un
incremento de carga hasta llegar a F,,. Este caso se produce para valores pequefios de a/d cercanos a 3. Otras
grietas se forman antes de producirse la falla final. Entre ellas hay especies de voladizos empotrados en la
zona de compresidn de la parte superior, unidos abajo en el extremao libre por el acero.

En el caso de B, mayor que F, la rotura puede producirse,

# Por falla del concreto en la zona comprimida, la cual se reduce al subir la grieta aumentando los esfuerzos en
el concreto comprimido hasta que se produce el aplastamiento. Es la falla de compresion por corte. Ocurre
para valores de a/d comprendidos entre 3 v 7.

 Cuando se destruye la adherencia entre el acero y el concreto y se produce una compresion diagonal capaz de
transmitir la carga P desde a hasta el apoyo (si hay buen anclaje del acero longitudinal). Esta falla de
adherencia por corte ocurre para a/d < 2. (informacion adicional es presentada en ASCE-ACI 426, 1973).

a) MECANISMO RESISTENTE DESPUES DEL AGRIETAMIENTO INICIAL

c
<
4 &
g = 'l
]
Fal]
| & ! \
CZZLIIL LA o
D
é'/ﬁf “'i z-cot@ [~

£

Fig. 8.5 Mecanismos resistentes al corte en vigas sin refuerzo transversal (sin estribos)
La diferencia entre B, v F; la resiste el mecanismo indicado en la Figura 8.5 mediante,

V. = Corte resistido por el concreto sano de la parte superior,
V¢ = Componente vertical de la friccion entre las caras de la grieta.

V4 = Corte resistido por la accion de espiga o efecto de pasador del acero A, a través de la grieta.
Por equilibrio, V = V, + V; + ¥y - (a)
De la Figura 8.5 se tiene My > M,. En la seccidn vertical B que no es atravesada por grietas se obtienen la
siguiente ecuacién de equilibrio,

Mp =Cg-z..porestitica: Mg =V-x5 ~ V-xp=Cg-2

EB=T3“.,.,V'IB = TB"Z aer (b)
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La ecuacion de equilibrio en la seccion agrietada A — B — € — D obtenida sumando momentos respecto a Cy

s,
Ty-z4Vy-z-cot@=V x5.... ...ydespreciando (Vy-z-cot@)....... Ty-z=V- xg..(c)

Sustituyvendo b en ¢,

Lo que indica que la traccion en la seccion A aumenta de Ty a Tz una vez ocurrido el agrietamiento. Esta
demostracion es valida para vigas con y sin refuerzo transversal y tiene importantes implicaciones en el
detallado del refuerzo (ver Seccion 9.5 y Ejemplo 9.1). Por esta razon el codigo ACI 318 exige que las barras
longitudinales se extiendan més alla de donde son necesarias por flexion una distancia mayor a: 1) la altura
util de la seccion (d) v 2) doce veces el didametro de la barra.

b) CORTE QUE RESISTE EL CONCRETO

Numerosos resultados de ensayos experimentales indican que la resistencia al cortante unitario del concreto
v, puede expresarse en proporcion a la raiz cuadrada de f. y también depende del porcentaje de acero de
traccion, segiin se indica en la Figura 8.6, la carga axial (Figura 8.8) v del valor de,

d v d
a M
= p}ﬂl!ﬂ &
Yratta = E b, -d cadafpunto reprdsenta -]
el esfuenzo vpap, depna vige . . b »
sin estribos oy * o
ensavafa en el labgratorioc . w s s "
018 P 3 : :
.~ - ™ aa® = 2 “ :
e ! i .
5 :’ 25 - ~ -
-
0.50 o = =
el g e g ®
L] f. W ==
- - ﬁ.
1]
; -
0.25 L

0.005 0.010 0.015 0.020 0.025 0.030 0.035 0.040
-
B perd
Fig. 8.6 Relacion entre la cuantia de acero en traccion y la resistencia a corte del
concreto en vigas sin estribos (ACI 426-1978)

En vigas donde P, > P, con cuantias de acero (p) bajas la profundidad del eje neutro cerca del instante de la
falla es bien pequefia v hay poco concreto sano para resistir el corte lo que explica la reduccion de v, en
esta zona. En estos casos las grietas por flexion suben y se detienen al encontrarse con la reducida zona
comprimida. Las grietas en su parte inferior se ensanchan significativamente reduciendo asi contribucion de
Vy a resistir corte lo que explica la tendencia de la Figura 8.6. Lo contrario ocurre si (p) es grande con la gan.
Las normas ACI establecen que el corte total que resiste el concreto viene dado por la expresion

E‘; =1 bw sl Ve = 0.53 - f; [8.1] ACT 11.3

La definicion de b,, se muestra en la Figura 8.7,
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O alternativamente,

10
——

> d
vfzo.S-\{E+1?6-pwvl{‘«M

: d
=093 [fi oo WV, -— setomard <1 [8.2] ACt 115
i U

¢ El empleo de la Ecuacion 8.2 es muy laborioso v la diferencia con los resultados de la Feuacién 8.1 es
bastante pequefa cuando se disefian las separaciones de estribos.

* El valor de v, es mayor para valores pequeiios del momento M,,. como por ejemplo en la zona proxima a
apoyos simples o en los puntos de inflexion y disminuye en secciones donde M., es grande como en los
apoyos interiores de vigas continuas. En este caso hay dos acciones destructivas debidas a V ¥y M,

¢ La presencia de torsién por encima de un cierto limite T, > Tagriee /4 disminuye el valor al cual ocurre la
falla por corte (ver Seccion 10.3 y la Figura 10.11).

La compresion axial N, ayuda a resistir el corte y el valor de V. aumenta (Figura 8.8),

=053 /7 (1+ i’ 8.3] ACI %‘-.—‘
V. =W T 14[]_'!13 [8.3] AC! 11.4 — "

La resistencia asignada al concreto no excederi

v, 093,/ 1+ Mo [8.4] ACI 11.7
35-4,
Nota: Si N es la traccion axial (negativa) podemos calcular v, asi, B
by
v =053 Jf[1+ Ny 8.5] ACI 11.8 Fig. 8.7 Definicion de b,
35-4,
1.30 - e
- s -' -
L2 ‘i‘h),
" P
ralla 1. g
B obyd g - N 7 i

0.75

L] -
L L} i
Ec.83 v ﬁ": H f:'

0.50 -T:"""} s

L

L] .

0.25

Ec.B5

105 70 0 -35

35
P kg
Ay [Im_E
Fig. 8.8 Influencia de la fuerza axial en la resistencia a corte del concreto (AC| 426 -1978)
La resistencia al corte que aporta el concreto la asumiremos segin indica la Ecuacién 8.6,
W=v.-b,-d [B.6]

Informacion adicional sobre el comportamiento de vigas sin refuerzo transversal se encuentra en Sozen.
Swoyer v Seiss (1959),
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8.5 COMPORTAMIENTO DE VIGAS CON REFUERZO TRANSVERSAL

Usualmente se colocan estribos verticales en U, cerradoes (lo més usual como se muestra en la Figura 8.7),
inclinados o barras dobladas.

Resultados obtenidos de ensayos en vigas con estribos indican,

» La carga F; que produce el agrietamiento no aumenta con la presencia de estribos. El comportamiento
de la viga previo al agrietamiento es el mismo que en el caso de elementos sin refuerzo al corte (seccion
8.4). Los estribos no trabajan en esta etapa.

= Una vez que se produce el agrietamiento, el refuerzo transversal cruza (cose) las grietas y colabora con
el concreto y el acero longitudinal a resistir la accion de la traccion diagonal. Colocados a separaciones
pequefias s < d/2 impiden que las grietas penetren en la zona comprimida y se ensanchen lo que
mejora la friccidn entre las caras de la grieta.

s Al impedir que las grietas suban y disminuyan la zona sana de concreto, contribuyen a incrementar la
capacidad V.

s Colaboran con la fuerza Vy al servir de soporte a las barras principales, sobre todo a las situadas en la
esquina de un estribo.

s La miaxima separacion de estribos para evitar falla siibita corresponde a un esfuerzo a traccion v’ =

3.5 kg/em? y viene dado por,
by - s by s [8.7] ACI 1113
Aymin > 020 fF7 - Y e Aymin =350 ——
5, B
gs:h:iba est:iba

En donde A, ;, es la minima cantidad del refuerzo a corte (drea del estribo por nimero de ramas -ver
Figura 8.12-) colocada cada separacion s.

Los estribos,
=  Resisten parie del corte total.

*  Son los elementos mas importantes en una seccidn de conereto armado. Falta de estribos o su detallado
inadecuado es la causa més frecuente de colapso de estructuras en terremotos.

e Impiden la falla sibita por traccién diagonal, siempre ¥ cuando satisfagan una cuantia minima y una
separacion adecuada.

o Impiden, que una vez iniciadas, las grietas suban y asi reduzcan el drea de concreto capaz de resistir
compresiones.

= Los estribos cerrados confinan el concreto, resisten torsion ¥ aumentan la ductilidad de la seccion.
e A la fecha no ha sido posible determinar con exactitud la distribucion de la fuerza cortante entre,

1) Los esiribos.
2) La zona de compresion y el acero longitudinal.

e La contribucion de la zona de concreto a compresion y la de los estribos para resistir el corte estan inter-
relactonadas, es decir que no son independientes.
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* Las recomendaciones de disefio por corte que se desarrollan en este Capitulo son las sugeridas por el
ACI. El procedimiento es sencillo, ha demostrado ser seguro y econémico. En el Capitulo 11 se expone
la metodologia de los modelos de puntal y tirante Gtil para el disefio de zonas discontinuas v que fue
incorporada al Cédigo 318 de la ACI en el 2002,

* La estimacion de la resistencia al corte en elementos de concreto armado ha sido tema de amplia
discusion y a la fecha no existe consenso sobre el procedimiento més adecuado para disefiar un
elemento de concreto armado sujeto a fuerzas cortantes. A los lectores interesados en metodologias
alternativas para el disefio de corte se les recomienda consultar las investigaciones lideradas por Bazant,
basadas en la mecénica de la fractura, Bazant y Kazami (1991), el trabajo liderado por Collins y sus
colaboradores sobre la teoria de los campos de compresién, Collins y Mitchell (1991), Vecchio y
Collins (1986), y el de Hsu (1993) que han ganado aceptacién. También se recomienda consultar los
mds recientes trabajos de Choi, Park y Wight (2007), Tureyen y Frosch (2003) y Sagan y Frosch (2009).
Un excelente resumen sobre diferentes metodologias disponibles para disefiar por corte se presentan en
el reporte ASCE-ACI Comité 445 (1998).

Segin la metodologia de disefio recomendada por el ACI, si las acciones exteriores producen en una seccién
cualquiera un corte I, /¢ y el concreto resiste V. debera colocarse refuerzo transversal para resistir,

7y
Val
K= [E] - para corte ... .. ... ¢ =075 [8.8]

Mediante el uso de,

Estribos verticales: (en general perpendiculares al eje del elemento estructural.) Son los mas utilizados.

Estribos inclinados en la direccién de las trayectorias principales de traccion. Tienen mayor rendimiento que
los estribos verticales, pero son més dificiles de colocar y resultan ineficaces en zonas sismicas donde cambia
la direccion de la traccion. Barras dobladas, en combinacién con estribos.

Investigaciones resientes indican la posibilidad de usar coneretos con fibras que ayudan a resistir parte del
corte (Parra-Montesinos 2006 y ACI-318 secciones 3.5y 11.4.6.3)

a) ANALOGIA DE UNA VIGA DE CONCRETO ARMADA CON UNA CERCHA

Segtin la analogia de la armadura (Figura 8.9) propuesta por RITTER una viga agrietada diagonalmente y con
refuerzo transversal se comparta como una cercha en la cual se tiene (ver Park y Paulay, 1975),

»  Cordén superior: el concreto situado por encima del eje neutro sometido a compresién.

e Corddn inferior: el acero de traccion.

=  Diagonales a compresion: el concreto sano entre grietas.

e  Diagonales a traccidn: las barras o estribos inclinados.

*  Tirantes: los estribos verticales.

Cordén Diagonal de
superior compresion
ety 2

=, !

Cardbn inferior Tirantes
Fig. 8.9 Analogia de la armadura
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b} CORTE RESISTIDO POR ESTRIBOS O BARRAS DOBLADAS
En la Figura 8.10 tenemos una viga con acero transversal v grietas diagonales inclinadas con la horizontal,
donde,

¥, = ¥, = V. Es el corte que actia en las barras, y

a, + F, = Capacidad resistente a traccion por barra de drea a,

Fig. 8.10 Corte resistido por barras dobladas o estribos

Deduciremos V; . Sean,
32d=0+a
Z43=90-60—-«a
¢ = Distancia perpendicular entre barras
s = Distancia horizontal
a, = Area de una barra que cruza la grieta

De la Figura 8.10,

F-5ena
c=s5-sena=¢e-cos{W—-~0—-a)=e-sen(f+a) ~ e=———
( ) ( ) sent + o
La fuerza normal a la grieta por barra T;,
T
=
N T
I'_'[]'\;E‘;ia
wvigea
Y sustituyendo e,
T b S5-5ena
— u - o el
A senf + o
Y su componente vertical,
Ty=Ts-cos8 =a,-F,-sena
Sustituyendo T,
sen(d + a) sen(d + a)

v =a ..siendo V,=ve b d...Y,=a, F,-

v Y h.s cos@ " +[5‘-c056‘}
| Siendo sen(@ + @) = sena - cos 6 +sen @ - cosa. Para 6 = 45

sena + cosa . VZ
| B’E=ﬂu'Fy'd'T ________ Sig=a=45 ......Vs=a,,-F,,-d-T----~--~harrasa45°
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Para estribos verticales donde por lo menos existen dos ramas, los mas comunes encontrados en la practica,
{Ver Figura 8.12 para la definicion del niimero de ramas),

Se define.... A, = a, - (# ramas del estribo)

d A,-F,

=4,-F— = s= . [8.9]
=4, F}r p 5 7 d

A, = Area del estribo multiplicada por nimero de ramas verticales que cruzan la grieta (Figura 8.12). El
término d/s en la Ecuacion 8.9 es el nimero de estribos que atraviesa la grieta si la inclinacion de estas es 45
grados con respecto al eje del elemento.

8.6 DISENO DE ESTRIBOS
Los estribos deben ser disefiados para resistir,

K=W-V (F—E‘— E‘)
== H—E—{”S |8.10]

a) ZONA NO SISMICA, SECCION CRITICA

La seccion critica en la que calcularemos el corte de diseiio (¥, = Vygseno)- La separacion de estribos se
caleulard con las ecuaciones 8.9 v §.10,

* Se calculara una distancia d de la cara del apoyo como se muestra en la Figura 8.11b. Debe cumplirse
que el elemento que se disefia produce compresion en los apoyos y que las cargas se aplican cerca del
borde superior del elemento en cuestion.

* Se calculard en la cara del apoyo si el elemento produce traccion sobre este (Figura 8.11a). Debe
cumplirse una o més de las condiciones siguientes,
La viga o losa tienden a separarse de sus apoyos.
Las cargas se aplican cerca del borde inferior del miembro,
Existen cargas concentradas a una distancia menor a d de la cara del apoyo.

Ty

T i

d
Simae = MENOT que [2— ; 6U£ml

Vdissﬁo

(a) {b)

Fig. 8.11 Secciones criticas para el caloulo de [V, = Vyicoaa ) 2ona no sismica
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b) EN ZONA SISMICA

158

Calcularemos el corte de disefio usando las ecuaciones de estitica y basados en la méxima demanda probable
de corte en los extremos de la viga 0 columna para garantizar que esta falle por flexion y no por corte (ver
Blume, Newmark y Corning, 1963). Esta se calculard asumiendo que el extremo izquierdo v derecho de las
vigas (inferior o superior en el caso de columnas) alcanzan su resistencia a flexion. La fuerza de traccion en el
acero la calcularemos asumiendo un esfuerzo de 1.25 - F, para considerar el incremento en la resistencia a
flexion de la viga originada por el endurecimiento del acero (Ver Ejempla §.4).

* Comience comprobando que el corte maximo en el miembro (¥, msx) sea menor que ¢ - 5 - v, (ACI
11.5.6.9). El término v, lo obtendremos de la Ecuacion 8.1,

¥
um&xf"i’:ﬁumaxgs-prgz.ﬁE"v‘?E
g

Y si no se cumple aumente la seccion.

e Calcule V. con la Ecuacion 8.6 y el corte que debe resistir el acero con la Ecuacion 8.10,

r PR "ﬁ:—'ai\
NS
S il _-.1L1I.' ,.'1_1: 1-'.'-
En estructuras sismo-resistentes Sozen (2004) [~ ~ 7. 3 B R BN
recomienda, 1 2 A S

b | I. ; -_.I _'-:-. -1 o ..- '.I

ke ool el
o < 75 — I | S |

S cm? T { R R s
.!..-- s .JI 1 T \!.::..._-.l.'_'.-' --!"-‘:--‘..-i ;

b, < 30cm b, > 30cm

2 ramas 4 ramas

Fig. 8.12 Detalles tipicos de estribos

» Escoja el didmetro v nimero de ramas de los estribos. Como minimo 3/8” (o 1/4" si las cabillas
principales son de 1/2") y dos ramas (Figura 8.12). Cuando se trate de vigas anchas, con by, > 30 cm
es conveniente utilizar estribos de mas de dos ramas.

Con la Ecuacion 8.9 calcule s,
Ay E
s=d-——
V
Calcule las separaciones en la seccidn critica y en secciones sucesivas, las cuales deben satisfacer las
maximas establecidas por las normas. Es decir que como separacion de disefio se tomard la menor entre
la calculada y la establecida en el cadigo.

En ningiin caso se tendrd,

B D U .
3.5-bw"""}'"' 020-F, - by, [8.7] ACI 11.13

* En una longitud critica L, = 2 - h medida a partir del borde del apoyo o a ambos lados de una seccidn
donde pueda producirse una articulacion plastica (Figura 8.13) colocaremos estribos cerrados (Figura
8.13c). E1 ACI 318-08 en su Seccion 21.4.5.2 obliga a usar ¥, = 0 si se cumple simultineamente,
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1) El corte producido por las fuerzas sismicas es mayor que el inducido por las fuerzas de gravedad
— se cumple para casi todas las columnas

2) Lacarga axial B, es menor 0.05 - f{ - Area — se cumple para casi todas las vigas
La resistencia al corte del concreto se deteriora rapidamente bajo la accién de cargas repetidas (Wight y
Sozen, 1975, y Popov, Bertero y Krawinkler, 1972) por lo que el autor recomienda asumir V. = 0

siempre que se calculen estribos a lo largo de L, en zonas de alta sismicidad y para el calculo de estribos
en columnas.

V=7,

La maxima separacion de estribos a lo largo de L, es, (AC] 21.3.3.2), (ver Tabla 8.2).

d o est. @ppl
Smixzh = MENOT que |- 24 d, 8. 5}: 30cm

Tabla 8.2 Maxima separacion de estribos en la longitud critica L,

estribos - Yo barras Sia barras Siinn
de (24-d,) principales (8- D) principales (8-Dy)
(pulg) (enm) Dy (pulg) (cm] Dy, (pulg) {em)
154" 15 172" 12 ¥ ig 20
ye” 23 &i8" 13 118" 23
! 3 g 15 1w 25
587 - e 18 138" 28
I
|
Ly=2-h T'rame central L,=2:h [
1 }
—|
|
1
Em Ak el T e A Ty v 7 S |
Scm 5 <5 d d 5 < 8 I
max Smax = 3 60 cm = 30cm max |
Mp.mil &n Eramo cenirel |
Vi
(e} Maximas separaciones de estribos !
e—
> 64, & }
= TEom N T T = 3o T5ecm
\‘)’ﬁk L@. . @ - _\}f&m ra
A | &
d ol LR
| o
| proe e
:’; it T P

S

{a) Estribos cerrados

1|t

. |

(b) Estribos abiertos (solo en tramo central)

Fig. 8.13 Detalles lipicos de estribos en zona sismica
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Recomendacién: Es comprobar cada uno de los valores maximos en la zona, Observe que para
estribos de 3 /8" (los mas usados) S30ime = 23 cm y para barras principales de 5/8" S;50me = 13 cm.

Fuera de la zona critica L, en el tramo central pueden utilizarse estribos abiertos 6 cerrados. La separacion de
estribos en el tramo central (Figura 8.13),

5 Ty 30U, 5 Ty 23w,
d d
Smix = MENOT que 5 60 cm, Y 30 em

s Poriltimo dibujaremos los estribos acotando debidamente. Las medidas se hacen por fuera.
MNotese que, aun en zona sismica, pueden utilizarse estribos abiertos en el tramo central de las vigas.

* En zonas de empates, de corte o doblez de barras, se colocarin estribos adicionales.
Observacion
Los estribos a separaciones adecuadas con los ganchos anclados dentro del nicleo de la columna son los
elementos mds importantes para evitar la falla por corte, la més peligrosa e indeseada de todas. Muchisimas
son las estructuras que han colapsado en terremotos por la colocacion inadecuada de estribos en obra.

8.7 CORTE EN LOSAS

En losas no se coloca acero transversal de corte dadas las dificultades constructivas, Por esta razon debemos
disefiarlas de manera que se cumpla (en la seccion critica),

Yy

3 =hS % 29=075
a) LOSAS APOYADAS EN VIGAS. Ver Capitulo 12.
ACT 318=08
Seccion
8.13.8
v, =053 - Jf! (macizas)..........v,= (1.1) -053 - JfI (nervadas)

b,, es el ancho del alma del nervio (en losas nervadas usuales es igual a 10 cm).
b) LOSAS SOBRE COLUMNAS (ZAPATAS DE FUNDACION)

La carga se transmite a través de la columna o pedestal de lados &, y t; (siendo ¢; el menor) y la falla tiende
a producirse a lo largo de planos inclinados a 45° como en la Figura 8.14. Se comprobaran dos casos,

Viga Ancha
Igual al caso de corte en zonas no sismicas calculando V, como la carga que actiia sobre el drea sombreada
de la Figura 8.14a una distancia d del borde de la columna o pedestal y siendo by igual al lado de la

fundacion. La capacidad de la seccidn se verificard con la Ecuacion 8.6.

Punzonado

Considerando la accion en dos direcciones con un valor de v, mayor que el anterior, debido a que la

presencia de compresiones perpendiculares aumenta el valor de la carga F, necesaria para producir el
agrietamiento.
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Sean,

ve =(142-6)-053 - JfF [811) aci 1133

t
5= t—l <1.....t, lado menor.
2
Ve =(1+p")-053-/f [8.12] ACI 11.34
e a, - d
by
20 columnas interfores
ity = 1 15 columnas exteriores
10 colummnas esquineras
Ve = (2) 053/ f¢ (8.13] ACI11.35

{a) Wiga ancha (b} Punzonado
v. =menorde [v, Vs vl ik B4 Gt ot mopatas o pses de rdadite

Se debe satisfacer,
Carge que actua

gabre la zona
sombreada B.14b

e ———
Vudi‘sa‘ﬁo-‘f"ﬁ <
b,-d ~ ¢

Siendo b, = 2-(t; +t; + 2 -d) el perimetro de la seccion critica situada a d/2 del borde de la columna o
pedestal, que se obtiene asumiendo una superficie de falla con caras inclinadas a 45 grados.

EJEMPLO 8.1

Calcular estribos de B hacia C 10000 kg /m
I

f! =240 kg/cm?
b=30cm e
h=55cm 4,
d =50cm e ud i
M, = 40000 kg = 1 Traccidn arriba
My, = 30000 kg - m Traccionarriba B Fig. 8.15 Viga del Ejemplo 8.1

[
S U
1

6.00m

e "'.I..I
xTecn .

Entre x = 0 y x = 1.3 tenemos 5 cabillas de 1" con 4, = 253 cm? v p= 0.0169
a) Para v, = v, ... Aplicando la Ecuacion 8.1,
Vecre = 053+ [f7 = 0534240 = 8.21 kg/cm?

Vecte=v.-b-d = 12316 kg
Por equilibrio de momentos,

U+IM,=0......— 100006 -3 — 40000 + 28000 + V,;, - 6 = 0
10000 - 6 - 3 + (40000 — 30000) (40000 — 30000)
Vip = = = 10000 -3 + z = 31667 kg
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La expresidn de fuerza cortante en funcion de x nos queda,
V. = 31667 — 10000 - x
Verificaremos que no se exceda el corte maximo permitido por normas,

Vums/® _ 43333.7 kg
b-d ~—  30-50

= 2815 kg/cm?® <5-v, =41.05 kg/cm®* 0.K

La seccidn critica en este caso en que la viga se apoyva (produce compresion en la columna) dista d = 50 cm
del borde B.

Vi eritico = 31667 - 10000 - 0.50 = 26667 kg

¥
%‘“‘“"’ = 35556kg paracorte ¢ =075
Calcularemos el corte que debe resistir el acero usando la Ecuacidn 8.10,
Vu ETitico
Vs critico = 35 Saia V. = 35556 — 12316 = 23240 kg
35556
By, = 30.50 = 23.70kg/cm® <3 v, = 24.63 kg/cm?

bred

d d
= Sjpaxy = Menor de [E, 60 t’.'ﬂ‘].:l = E =25cm
Al aplicar la Ecuacién 8.9,

Escogemos estribos de 3/8” y dos ramas, luego A, = 2-0.71 = 1.42 cm® y calcularemos la separacion
para la seccion critica. (Para barras de 17 estribo minimo 3/8").

smé);
A, F, 1.42 - 4200 WL
s=d- 7 =50- 53240 =1283cm < 25cm

Si este valor de 5 hubiera sido muy pequefio, < 8 cm, tendriamos que usar estribos de %" 6 mas de dos
ramas.

En la Tabla 8.3 aparecen los valores para distintas secciones.

b) Para v, = v, yqr . Usaremos la ecuacion 8.2

= 1.0
—d
Vevar = 05y +176 - pu Yy 5= < 093 T Vovar = Vepar*b-d
u

Los resultados se presentan en la Tabla 8.3.
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Tabla 8.3 Separacion de estribos usando ¥, oo ¥ Vi yor (Ejemplo 8.1)

Asumiendo V. constante Asumiendo V. variable
¥ iy [Vl My Ve cte V; o Ve var V; 5 S
i [ (kg) | (kg | (kg-m) | (kg) *ka) | (om) (kg) (kg) em) | (com)
0.50 | 0.0189 | 26667 | 35556 | 25417 123186 23240 12.8 14052 21504 138 25
075 | 0.0169 | 24167 | 32223 19062 12316 19507 15.0 14540 17683 16.9 25
1.00 | 0.0169 | 21667 | 28889 13333 12316 16573 18.0 15337 13552 220 25
1.25 | 0.0189 | 19167 | 25556 8229 12317 13239 | 225 16908 8648 34.5 25
1.50 | 0.0169 | 16667 | 223223 2223 12316 2207 0.1 - - - 25

Distribucion de estribos: El primer estribo se colocard a 5 em del borde B

Para V. variable primer estribo a 5 em del borde B (Figura 8.16)
+ 6 Estribos 3/8" 14 cm.......... X, = 5470 = 75¢cm

+ 5 Estribos 3/8" 20cm... ... x; = 75 + 100 175 cm
+ 5 Estribos 3/8" 25cm.......... xy = 175+ 125 = 300 em
Total hasta centro viga = 16 estribos de 3 /8"

Para V. constante primer estribo a 5 cm del borde B

+ 7 Estribos 3/8"alZcm....... %2 = 5 + 60 = 77cm
+ 2 Estribos 3/8" a 15 cm.......x3 = 77 + 30 = 107 cm
+ 3 Estribo 3/8"al18cm.. ... x, = 107 + 54 = 161l cm
+ 2 Estribos 3/8"a20cm.........xs = 161 +40 = 201cm
+ 4 Estribos 3/8" a 25 cm... ... xs = 201 +100 =301cm

Total hasta centro viga = 18 estribos de 3/8"

Detalle estribos

Usaremos estribos cerrados en la zona proxima al apoyo y abiertos los restantes. Para un recubrimiento
neto de 2.5 cm tenemos ganchos de 6 - d, = 6 cm (minimo).

by =25¢cm ; hy=50cm

Para estribos cerrados: L = 2-(25 + 50 +6) = 1.62m

Para estribos abiertos: L = ... R [

La diferencia es de 0.25m o sea de 0.14 kg por estribo. (Los estribos cerrados pueden contribuir a
resistir torsion). =m

e 3/8" @ 0,14 m () 0.20m 2. 3/8" @ 0.25 m (5) %I
~ W

el et i — == |
D.05m  0.14m ©.378 @ 0.20 m (5] 0.25 m |

Fig. 8.16 Estribos por corte asumienda I vanable. Ejemplo 8.1
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EJEMPLO 8.2

Zona no sismica. Vigueta apoyada en la parte inferior de una viga principal.

. Seccion
Viga Principal eeibi
'\\.\- 1
y |
b=20cm. f! =240 kg/em?, d =30 em, — !
; g st e Carga ult b t
Fy = 4200 kg/cm?, Vyp = 13600 kg, ~ Potencial |* * - L Dt
w, = 6000 kg/m. Estribos de 3/8" ZR. '\\ . l i l ‘ ¢ l l l
Seccidn critica: en el borde, ; \‘! P T S P .
« I a Rl ¥ Tl | i 0.30'm
Vieritico = 13600 kg = Vi, max |‘| . _]IL i 7
G el Vi T, W VA 0 O N P Tt (O

N

Al aplicar la Ecuacion 8.1 nos viene, e, R R R T R
e 3,/8"@ 0,075 m. e. 3/8"@ 0.075 m. . 3/8"@ 0,15 m.

ve =0.53-/f! = 053240 =821 kg/cm?, 0.50m
£ - g
Fig. 8.17 Vigueta del Ejemplo 8.2

V.=v.-b-d = 4926 kg

Verificaremos que no se exceda el corte maximo permitido por normas,

' =18133
1, 13600 kg /(0.75
Dy critico = HEZMI = 20 ggé ) =30.22 .‘cg,’cmz < 5.p, =41.05 kg/cm® O.K

d d
Vy eritico = 30.22 kgfmz >3-y, = 2463 kgff.‘ﬂ‘lz = Smay = Menor [E. 30 Cm] —'i'z =750 cm

Ve = Vucritico — Ve = 18133 — 4926 = 13207 kg

Stix

Ay - Fy 2-(0.71) - 4200
=) . = . = a 4 .
s=d T 30 13207 1354¢cm > 750 em
Seccion para x = 0.50 m (medido a partir de la cara del apoyo)
l,-" 10600,/0.75
¥, = 13600 — 6000 - 0.50 = 10600 kg ..V, = ﬁ— V.= 14133 — 4926 = 9207 kg
10600/(0.75 d
B, = ———-’{(——l = 2355 kg/em? <3-v. = 24.63 kg/em® = spu, ===15cm.
20-30 2
o g B A go iom T
s=d- 7 = 9207 = 1943 cm .00 cm

Al disefiar la viga principal debe tomarse en consideracion que las viguetas “cuelgan” de aquella, transmitiéndole
una fuerza de 13600 kg por cada vigueta.

Distribucion de estribos 3/8" de dos ramas (Figura 8.17).

El primer estribo lo colocaremos a 3.50 cm del borde hacia el tramo + 4 estribos a 7.5 cm (dentro del apoyo).
Usaremos estribos separados cada 15.0 cm en la parte central de la viga. m
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EJEMPLO 8.3 :

Zapata de fundacién.

Pedestal de 30 cm x 30 om
Pmuerm = 50 ton

Potpa = 20 ton

fi =240 kg/cm?

Oadm = 3.2 kg,"cmz

F, = 4200 kg/cm?

Dimensiones de la zapata: Calcularemos las
dimensiones usando la carga de servicio

Peervicia = 50+ 20 = 70 ton

70-10°
3.2

= 21875 cm?

"lcunmem =

Siasumimos una zapata cuadrada de lado [,

\_ Reaceién del suelo
L = \Aconcacto = 147.09 em ~ 150 em e
” e Fig. 8.18 Zapata de fundacién. Ejercicio 8.3
La zapata se disefiara usando la carga (ltima ? a4

Fi=12-50+16-20=92¢ton
La reaccidn del suelo sobre el terreno en condiciones ultimas,

61=20—U-=409kgj5m2{133-6 0K
T 150-150 ; LY s

¢ Acero por flexion. Se calculara en la seccion del borde de la columna. para un acho de 150 cm (Figura 8.19)

vuelo
ancho <3
— f0? 602
My = 0y 150 - — = 409150 - —— = 1104300 kg - cm

M, = 11043 kg - m M,/¢ =M, =12270 kg -m

La altura minima para disefiar con armadura sencilla, aplicando la Ecuacion 5,26,

M, 1227000
A = 2.30 - i 2.30 - 50375 = 1435 om

Asumiremos d = 28 cm ... .. h = 35 em. Para que la za
0 menos uniforme al suelo se recomienda (Figura 8.18).

pata distribuya la presion de contacto de manera mis
Vuelo = 2-h

Asumiremos h = d + rec = 35 cm y cumpliéremos con la ecuacién anterior.
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Utilizaremos la formula aproximada 5.28 para calcular el drea de acero l?u e
M 12270 - 102
= X = = 2 0.60 m
4s F,-(7/8-d) 4200-(7/8-(28)) Lo T
El resultado “exacto™ asumiendo un l ] |osom

Ancho de 150 em...a = 1.68cm ... 4, = 10.75 cm?. r
\-’::if':;a;mus EE:I elicem min?l’:u, = lID n [ﬂ:ﬂ:m

4.09 kg fem®

22 5 +150- 28 | Lt
e = 14.0 em? (domina) l |

¥"@0.14mL = 1.60m

As min =‘F"b'd
¥

Usaremos barras de 1/2" = Apgpra = 1.27 cm®

) 14.0
N parras = 177 = 11.02 barras

Espaciamiento entre barras: Asumiendo 7 cm de
recubrimiento lateral por estar el concreto en 150 m
contacto con el suelo tendriamos, [

136 |
BT !
= i |
1.50m
Verificaremos la maxima separacion de barras permisible Fig. 8.19 Calculo del acero a flexion. Ejercicio 8.3
para limitar el ancho de grietas . Asumiremos,
f; = 0.60-F,
95 75
Smax =W-2‘5‘CCET (ACI 10— 4)
fs (cmi) x cmz)
o3 25:7.0=20 < I 30
Spix ==———==2.5:70=20cm <£———=
mix =06 4.2 06z o

Spax = 20em O.K
Usaremos barras de 1/2" espaciadas cada 13.50 cm.

Las barras de 1/2" deben desarrollarse desde las caras de la columna hacia los bordes izquierdo y derecho de
la zapata. En nuestro caso disponemos de unos 60 cm - 7 cm = 53 cm hacia cada borde para desarrollar
las barras. En los extremos de las barras de 1/2" usaremos ganchos, lo que arroja una longitud de desarrollo
porelordende 20 - Dy = 254 cm < 53 em. O.K.

Observaciones

En zapatas cuadradas como las del Ejemplo 8.3 distribuiremos el refuerzo a flexién a espaciamiento
constante en ambas direcciones.

En zapatas rectangulares distribuiremos el refuerzo a flexion de la siguiente manera,

s El refuerzo paralelo a la direccidn larga (L, )} de la zapata se colocara a un espaciamiento constante.
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¢ El refuerzo A; paralelo a la direccion corta (L;) calculado para una seccion de ancho (L,) de la
zapata se colocara de la siguiente manera (ACI 318-08, 15.4.4.2),

Si definimos,
z (Lz :J-r:).l'rz ' L .{L; - Eg_f?

| |
O |

1
o
En la franja central de ancho L, colocaremos 3 Ay
un total de - A, v el restante sera distribuido @ |
~

I

!

I

I

|

I

en las franjas externas, segin se muestra en la Ly
Figura 8.20,

@)

# Comprobacion por corte viga ancha
Seccidn critica a d = 28 cm del borde de la columna
(Figura 8.14a) Ly
Vo disena
) _ G - 150 - (60 — 28)/¢)
III-"‘I.ul eritico = 15{] 7 28
i

Fig. 8.20 Distribucion del refuarzo a flexidn en
zapatas rectangulares

= 6.23 kg/cm?®

Aplicando la Ecuacion 8.1, v, = 0.53Jf7 = (0.53-v240) = 8.21 kg/cm® > ¥y sririco O.K.

* Fundacién como losa en dos direcciones
(Figura 8.14b). Aplicaremos las ecuaciones 8.11, 8.12 y 8.13, para calcular v, v, ¥ V.3, respectivamente,

t, 30
uc,=(1+2-3*)-&53«@..”..5*:5—*:%:151
2

3.0
Vey =(1+2-1)-0.53-v240 = 24.63 kg/cm?

- . - s g - d >y 20-28 42
U = (LAY) A5 R iy T2t +2.d) Z-(30+30+2.28 M
by 23Zem

1+2.41

Ve, = (341) - 053 - [f = 27.99kg/em? .....v5 = (2) - 0.53 - \[f] = 16.42 kg/cm?

v, < [2463 27.99 1642| kg/cm?

Ve Vez Ty
Vo
ve = 1642 kg/cm®  debe cumplirse v, = — ‘;;.m.ﬁ;m
@
4.09 kg fem?®
92000

Vaaiseno = Teg—og 1150 - 150 — (28 + 30) - (28 + 30)] = 78245 kg

< 78245/0.75
T 23228

Py

1642 kg/cm? =16.06 kg/cm?* 0.K =

e
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EJEMPLO 8.4
e e S s i O e T e ] MIVEL S
Viga en zona sismica ' -||P 8
o 0som ’u
e {._:: ; L e T r o AL ) I _.__..._..
f =240 kg/fem? 7 ;' 5.00 m 5
d=45cm 5 &)
d=5cm 5 ]. ) b
F, = 4200 kg/cm® B rFl 3 E
wy, = (1.2-CP +1.0-CV) : & o £
= 6000 kg/m — - = ==
A B C D

Fig. 8.21 Portico en estudio para disefo de estribos en zona
sismica, Ejercicio 8.4

Calcular la separacion de estribos para la viga B — € del nivel 2.
Seccion critica: en el bordede By C

Al calcular los aceros en B y C para las combinaciones mas desfavorables de cargas verticales y sismo, se
decidi6 colocar las barras siguientes,

c
Fig. 8.22 Deformada del portico bajo el sismo. Ejercicio 8.4

« Enapoyo B

Arriba 5de 1" = 2530 cm’
Abajo 3de1” =15.18cm’

Capacidad a flexion positiva (traccidn abajo). Al aplicar la Ecuacion 5.28 nos viene,
Mis=A;-[1.25-F,]-7/8-d = 15.18- [1.25 - 4200] - 7/8 - 45 - M, = 31380 kg - m
Capacidad a flexién negativa (traccion arriba),

Moz = 2530 - [1.25-4200] - 7/8 - 45 ... My = 52300 kg - m
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Un andlisis exacto asumiendo que el acero endurece hasta alcanzar un esfuerzo de 1.25 - F, arroja,
Flexion positiva, ¢ =6.90cm ..., =33 ¢, ... M}z = 32656 kg - m

(4.0 % mayor que la férmula aproximada)

Flexion negativa, ¢ = 14 em ... .6, =83+ &, ... M5 = 53030 kg +m

(1.3% mayor que la formula aproximada)

=  EnapoyoC

Arriba 5 de 7/8" = 19.39 cm’
Abajo 3de7/8" = 11.63 cm’

Capacidad a flexion positiva,
M- = 11.63-[1.25-4200]-7/8- 45
M. = 24041 kg -m
Capacidad a flexion negativa,
My =19.39+[1.25 - 4200] - 7/8 - 45
My = 40082 kg - m
El andlisis exacto asumiendo T = 1.25 - F, arroja,

Flexion positiva, ¢ = 6.45cm, & =9.0-¢&,, M. =25163kg-m
Flexion negativa, ¢ = 11.6 cm, & =43¢, My = 40854 kg - m

Usaremos los resultados arrojados por las formulas aproximadas debido a que las diferencias con los exactos son
insignificantes para la precisién requerida en el cdlculo de estribos (no llegan al 5%).

*  Calcularemos los midximos cortes que se pueden producir en los extremos de la viga.
i)  Los cortes debidos a cargas verticales (Figura 8.23),

V_w,‘-L_BﬂUI}-S
MR 2

= 15000 kg

i) Los cortes debido al sismo en sentido este (figuras 8.23 v 8.24): se obtienen haciendo sumatoria
de momentos respecto a un extremo de la viga,

Myp + Mac _ 31380 + 40082
7 5

vy = = 14292 kg

iii)  Los cortes debido al sismo en sentido oeste (figuras 8.23),

- Mg+ Ml 52300 + 24041
e T 5

= 15268 kg

= Los cortes totales (gravedad+sismo). Por estitica obtenemos (Figura 8.23),

Sismo .. este. Corte enelapoyo B (Figura8.23a) V,+V; =15000—-14292=708kg 1
este. Corteenelapoye C (Figura 8.23a) V, + V" = 15000 + 14292 = 29293 kg T
oeste.Corte en el apoyo B (Figura 8.23b) V, + V= 15000 + 15258 = 30268 kg 1
oeste.Corte en el apoyo C (Figura B.23b) V, + V7 = 15000 — 15268 = —268 kg |
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E Sismo en sentido este — Sismo en sentido peste —
[
w,,= &00 w = 6000 kg /m

__muu _ Tf i 955 MHMM

.}.EF.= 15000 kg V¥, = 15000 k‘gF}l] —l ;E

- e s 2

5m

- V' = 14292 kg
M§=31Hﬂkg -

EV=T08kg T EV=29293 kg1 LV =30268 kg 1 Ir=268kgl
Fig. 8.23 Calculo de los cortes de disefio. Ejemplo 8.4

¢ Verificaremos que el corte miximo permitido por norma no se exceda.

Mo = 30268/(0.75)
Uumax = 7 30 -45

=29.89 kg/fcm? <5.v.=41.05 kg/em* O.K

» Las expresiones de fuerza cortante tomando a x como la distancia medida desde el apoyo B en
direccion a C, quedaran asi,

Sismo en sentido este, V' (x) =708 —w, - x
Sismo en sentido oeste, 1, (x) = 30268 —w, - x
Los resultados se resumen en las tablas 8.4, 8.5 v 8.6.
*  Separaciones miximas
En la zona confinada 2 - h ~1.00 m.
Smixconf. = E 24-d,, 8-:D,, 30cm
siaoay =[1125 23 1778 30)em

Smax conf. = 11.25 cm
En zona no confinada {tramo central)

d
B, <31, =2463 kgfom? = sm=[5. 6D]cm..,.,.sm=22.5m

d
b, >3 v, = 2463 kg/fcm® = sy = [Z' 3[}] CIML cvisoe S = 11,25 cin

Usaremos estribos de 3/8" de 2 ramas. Para el cilculo de estribos en zona sismica recomendamos
asumir ¥. = 0 en zona confinada (2 - h ~1.00 m).
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Tabla 8.4 Separacidn de estribos para sismo™ (sentido este)

x v i 7 V. 5 -
e | e | gl | | ey | 25 | 0 g | @ | o
0.0 ot 707 942 0.70 11.25 | 0.00 943 285 | 11.25
1.0 -5293 7057 5.23 225 | 11084 . . 22.50
20 rramo | -11293 | 15087 11.15 225 | 11084 = . 22,50
3.0 17203 | 23057 1708 | 225 | 11084 | 11973 224 | 22.40
4.0 Conf | 2393 | 31057 23.01 | 11.25 | 11084 | 19973 134 | 11.25
5.0 -29293 | 30057 2893 | 11.25 | 0.00 | 39057 6.9 6.87

Tabla 8.5 Separacion de estribos para sismo™ (sentido ceste)

= = = V.
V 17| i s W s = g
{m) zong H u i : max [ (Rg} (cm]
(kg) (ka) | kgjem®) | @m) | k) | &8 | Gw | @
0.0 Conf 30268 40357 29,89 11.25 0.00 40357 6.65 6.65
1.0 24268 32357 23.97 11.25 | 11084 21273 12,6 11.25
20 — 18268 24357 18.04 225 | 11084 13273 20.2 20.20
30 12268 16357 12.12 225 | 11084 - - 22.50
4.0 EonF 6268 8357 6.19 11.25 | 11084 - - 11.25
5.0 268 357 0.26 11.25 | 0.00 357 751.1 11.25
Tabla 8.6 Separacion definitiva de estribos
x 5 57 5
fem) e {cm) (cm) (cm)
0.0 Conf 11.3 6.7 6.7
1.0 225 1.3 11.3
20 p 225 225 225
3.0 22.5 225 22.5
4.0
Conf 11.3 13 1.3
5.0 69 | 113 | 6.9

Conelusion

Entre 0 y 1 metros del apoyo B, y 4 y 5 metros usaremos estribos de 3/8" @ 7 ¢m (extremos, zona confinada).
Entre 1y 4 metros del apoyo B, usaremos estribos de 3/8" @ 21 cm (tramo, zona central),
El primer estribo lo colaremos a una distancia menor o igual a 5 cm del apoyo. (Figura §.24) m

[
l'\/k 2-h=100m 3.00m  2-h=100m J\/—l

€".3/8" @ 007 m (14) 0.21m ¢".3/8"@0.07 m (14 |
T - wiii
| |

/

]

=

—

1 [ A il Al 0 7 ) S S O s o e

SIS D 3/8"@0.22m (14) 0.07 m
5.00m

1

Fig. 8.24 Disefio por core de la viga del Ejernplo 8.4

%;_
Py ON
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EJEMPLO 8.5

Calcular la separacion de estribos requeridos en la columna
Del ejemplo 7.1.
B, =100 ton
Sismo actuando en el gje x Py qiemo—eje » = 20 ton
Sismo actuandoen el eje y Py sismo—ejey = 40 ton
p=25% .. hyiso =2.70m...... f! = 240 kg/cm?

ty = 40em

El diagrama de interaccion para la columna (Figura 7.13) se
presenta nuevamente para mayor claridad en la Figura 8.26.
Tendriamos las cargas Py » ¥ Foxe » con excentricidades en

—

e 4 2 E transversal en columnas (los ganchos se
€n x y en y que originan flexion en los ejes ¥, ¥ x respectivamente. doblan hacia el centro de la columna)

Puexex = Py + Pygismo—ejex = 120 ton — flexion sobre eje y
Fiexey = Py + Pysismo—ecjey = 140 ton — flexion sobre eje y

Debido a que las fuerzas axiales son mayores que 0.05 - A, - f = 29 ton se puede contar con . (Seccién 8.6d)

B, (tom)
00
o
700 ‘""“:1.-__
e
"\lh__“-‘h-‘:'-. _“-‘“-“
600 b7 [T e, S

583 \ ““\
P ~—
500 o
Flexion
\ Flexion \ eny
L en X [\

300 \ -\\
200 } i
10_Jf i /
R e [ e e b o ) ey | (it [ S (e S (PSR
100 I A
/ /
>
0 10 20 30 40 50 60 70 Bl 90

M, (ton —m)
Fig. 8.26 Diagrama de interaccién para las columnas de los ejemplos 7.1 y 7.2

Para B, o = 120 ton originando flexion en el gje v, el maximo momento esperado es de 80 ton - m
Para P, ocy = 140 ton originando flexion en el gje x. el maximo momento esperado es de 50 ton - m

Sismo en la direccion x (columna flecta sobre el eje ¥)

La maxima fuerza cortante que se puede producir en la columna al flectar sobre el eje v, es decir con
excentricidad de P sobre el gje x (Poxcx ). ocurre cuando ambos extremos de la columna alcanzan momentos de
B0 ton - m (Figura 8.26). Por equilibrio, sumando momentos alrededor del extremo inferior de la columna
calcularemos el corte actuante en el extremo superior (Figura 8.27a),
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80 + 80 Vu,EmeﬁI

Vi sismox = “Ba5 =59.26ton - - Fl!.sis:imx = T = 79.01 ton

Por equilibrio de fuerzas horizontales encontraremos el corte en el extremo inferior de la columna, 59.26 ton «

27m

59.26 ton[— -
! | .1' 50 ram -
2
a) Sismo en x (flexidn sobre el gje y) b) Sismo en y (flexién sobre el eje x)

Fig. 8.27 Cortes maximos probables en los extremos de la columna (Ejemplo 8.5)

Sismo en la direccién y (columna flecta sobre el eje x)

Aplicando el mismo razonamiento calcularemos la méxima fuerza cortante que actiia sobre la columna cuando
flecta sobre el eje y (Figura 8.26b) Para el extremo superior de la columna,

530 + 50

||.-' e
Visismoy = 5=~ = 37.04 ton ... .. Uy sismoy = % = 49.39 ton

La fuerza cortante en el extremo inferior la calcularemos por equilibrio de fuerzas horizontales: 37.04 ton «

Los esfuerzos cortantes con el sismo actuando en x v en y son,

= 79.01- 10° ~ 4939 - 103
(TP —20.55 = 3591 kg/cm? Dy, sismoy = T o 23.52kg/cm?

Menores que el miximo permitido pornorma ... ...5-v. =5+ [:0.53 - \,/f.‘:] = 41.05 kg/em? (0.K)

Se recomienda que v, no exceda los 25 kg/cm?® en columnas........en nuestro caso,

59260
40 - 55

U, =

= 2693 ......Digamos 0.K (7% por encima)
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Usaremos estribos y ligaduras de 3/8" con cuatro ramas, con el detalle que se muestra en la Figura 8.25. La
separacion de estribos requerida por corte la calcularemos aplicando la Ecuacion 8.9. Las separaciones requeridas
cuando el sismo actia en x y en y serian,

Ay - F 4:0.71-4.2
Enx— V. =053 /ff-b-d= 18063 kg ... Setsmox = 57— y—-v =
U, 5L51Mo X o3 L v

-35=10.76 cm

: 3 AR _ 4:071-42
Eny -V, =053 \/f-b-d=17243 kg ...Ssismoy = s <V, Y= %39-1724

*35=12.99cm
Asumiremos 11 cm. En ningin caso se tendrin separaciones mayores a 6 - Dy ni 15 cm, donde Dy es el
diametro del refuerzo longitudinal més pequeiio de la columna (ACI 318-08, 21.6.4.5). Por confinamiento en los
extremos de la columna se requiere una separacion de 10 cm a lo largo de una longitud L, (Seccion 7.8d,
Ejemplo 7.4),

Lo=2[1/6-Ly, h, 50cm], L,=[45 60, 50]jecm -~ L,=60cm

En los extremos de la columna usaremos s = 10 cm (Ejemplo 7.4), y en la parte central 5 = 11 cm (Figura
8.28). En el nodo viga-columna se mantendra la misma separacion de estribos usada a la largo de L,,.

Observacion

La méxima fuerza cortante que en una columna se puede i
producir es directamente proporcional a su resistencia a AR
flexién. Para la columna en estudio con una cuantia del
2.5% se encuentra un esfuerzo méximo de 26.93 kg/cm”. -
En el caso comin del disefio de edificios con alturas de
entrepiso por el orden de los 3.0 metros, las columnas con |
cuantias superiores al 2.5% pueden producir cortes muy |
altos y peligrosos. Es por ello conveniente disefiar
columnas con cuantias inferiores al 2.5%.

e3/m

—_

W
=

@ 0.10m
@)
g =5 ‘/|/ / LA
\

0.60m

El incremento en la resistencia de una columna se logra T
preferiblemente  aumentando el drea de la seccion .
transversal sin exceder cuantias del 2.5%.

LI

e3/8" @010 m 7

Un caso comin de la prictica del disefio de edificios es
encontrar un par de columnas en los pisos inferiores que
luego del andlisis estructural requieren cuantias superiores
al 2.5%, digamos del 4.0%. La reaccion inmediata pudiese
ser la de aumentar la dimensién de éstas y realizar un
segundo andlisis estructural. La sorpresa es que luego de
este las columnas ensanchadas requieren cuantias

superiores al 4.0%. La razén es que al aumentar el drea de F.ED =
la columna, sobretodo su profundidad, se hace esta un iy
elemento mds rigido que por ende atrae mis core y !
momento. La solueidn a este problema es la de aumentar 0.60m

las dimensiones de t las columnas vy en muchas

ocasiones es necesario aumentar también la profundidad de 0.05m |

A los interesados en el comportamiento de columnas bajo . )

cortante por cargas sismicas se les recomienda consultar a Fig. 8.28 Disefio de los estribos (Ejemplo 8.5)
Pujol, Sozen y Ramirez (2002), Wight y Sozen (1975),

Ghannoum, Shin, y Moehle (2005) y a Bett, Klingner, y

Jirsa (1988) sobre el reforzamiento de columnas existentes.

]

- 270m
|

e3/8" @011m 12y

/777777 T7TTR

T

i

i

T

e 38" @ 0.10m 7

L/
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8.8 METODO DE DISENO DE CORTANTE POR FRICCION

El método de cortante por friccion es muy til para verificar la resistencia al corte directo en elementos de
concreto armado, como se muestra en la Figura 8.29. Por ejemplo, en construcciones de concreto prefabricado,
conexiones, cartelas etc. En el disefio de cortante por friccion se identifican los potenciales planos de falla y se
proporciona refuerzo para cruzarlo o coserlo como se muestra en la Figura 8.29. El método de cortante por
friccion es el utilizado para calcular los conectores de corte en vigas compuestas (Ver Ejemplo 15.6).

--'\._r-w_._
Losa vaciada en sitio
T, e S5 falia N
1 A e— e ey
= :—
=|
l -
Viga prefabricada
Congctares
de corte
Conexidn afadida luego g ='!
del vaciado con conectores de corte pe
Canectores e BT : .. % Conectores
L - | - - Angulo anadido leego del drcoite
. - : vaciado con conectares de corte
Viga afiadida luego del
% 2 raciado can conectores de corte
1
| Placa base de

la columna
Lt

Fig. 8.29 Ejemplo de la aplicacién del método de cortante por friccién
adaptado de Fanella y Rabbat (2002)

Al intentar deslizarse un elemento sobre el plano de falla se producen (Figura 8.30)

e Fuerzas de traccion en el acero.
* Fuerzas de roce entre las dos superficies de concreto. El coeficiente de friccién entre ambas superficies

de conereto se define como p.
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o]

€ =T-sen(a)

A
Yoo
Ry
i
Fig. 8.30 Diagrama de cuerpo. Método de cortante por friccion.
Por equilibrio de fuerzas horizontales,
T-senla) =C....(a)
Por equilibrio de fuerzas verticales,
roce
V,=T-cos(@)+C p....(b)
Sustituyendo (a) en (b) nos viene,
- rocg
Ve=T-cos(a)+T senfa) {....(c)
Arreglando términos en (). 2
¥, =T -[cos(a) + sen(a)] ... ...(d)
Asumiendo que el acero cede nos queda,
W
— =V = A;  F, - [cos(a) + sen(a) - u] [B.14a] ACI 11.26

Donde A, es el drea de acero que cruza la superficie de deslizamiento o falla. El valor de y se ha determinado
experimentalmente (Tabla §.7). Se tomard ¢ = 0.75 en el méiodo de corie por friccion. En el caso mas comin en

que el refuerzo es perpendicular a la superficie de concreto se tiene & = 907 vy la ecuacion 8.14 queda,

Ve=A;-F-u [8.14h) ACT 11.25

Bass, Carrasquillo, Jirsa (1989) Realizaron estudios donde involucraron las siguientes variables,

Rugosidad de la superficie existente,

La cantidad v calidad del acero que atraviesa el plano de falla o deslizamiento.

s Detalles del refuerzo en el concreto existente y el nuevo,
+ La resistencia a compresion de ambos concretos.
*  Procedimientos de vaciado.
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Encontrando que,

* A mayor longitud de anclaje a ambos lados de la superficie de falla hay mejor desarrollo
del refuerzo y aumenta la capacidad a corte por friccion.

* A mayor cantidad de refuerzo que cruza la superficie de contacto mayor es la capacidad a
corte.

» Para concreto con rugosidades grandes en el plano de contacto o deslizamiento se
encontro que mientras mayor es la resistencia a compresion mayor es la resistencia al corte
por friccion. La resistencia a compresion del concreto tiene poca influencia cuando las
rugosidades de la superficie de contacto son pequefias.

¢ Los detalles del refuerzo en el concreto existente v el nuevo tuvieron poco efecto sobre la
capacidad resistente a corte.

¢ La direccion de vaciado vertical u horizontal afectaron muy poco la resistencia al corte
siempre y cuando el concreto nuevo se vacio directamente contra el vigjo y se vibro bien.

¢ Eluso de concreto proyectado resulté en capacidades resistentes a corte un poco mis bajas
que las encontradas para concreto vaciado en sitio.

Se recomienda,

e Laresistencia del concreto nuevo debe ser igual o mayor a la del concreto existente.

¢ El refuerzo que cruza la superficie de contacto debe estar bien anclado dentro del concreto
existente. Este estara distribuido uniformemente a través de la potencial superficie de
grieta y se anclard a ambos lados de la misma.

* Se recomienda que la superficie de contacto tenga rugosidades de aproximadamente 0.5
cm de altura,

* En el caso de conectores de corte sembrados en concreto endurecido mediante
perforaciones hechas con taladro es muyv importante limpiar muy bien el apujero donde se
sembrari el conector luego de culminada la perforacién v antes de colocar el gel epoxico.

El coeficiente de friccion p tendrd los siguientes valores (Tablas 8.7 y 8.8, ACI-318-08, Seccion 11.7.4.3)

Tabla 8.7 Valores de p sugeridos por ACI (11.7.4.3)

Concreto vaciado manoliticamente 14 4

Concreto vaciado sobre concreto endurecido cuya superficie tenga rugosidades hechas

intencionalmente y que su altura sobrepase los 0.5 cm 1.0.4
Concreto vaciado sobre concreto endurecide sin rugesidades 064
Concreto anclado a acero estructural laminado por medic de pernes o por barras de 07 i

refuerzo

Tabla 8.8 Vialores de A sugernidos por ACI (11.7.4.3)

Tipo de Concreto 4
Concreto de agregado de peso normal 1.00
Concreto de agregade liviano con arena 0.85
Concreto de agregado totalmente liviang 0.75

La seccion 11.6.5 del ACI-318-08 limita para efectos del disefio el miximo esfuerzo cortante ¥, /A, que se
puede producir en la superficie de la grieta de concreto con area A, a los siguientes valores,

< menor [(33 + 008 - £), 110 kg/cm?, 020 f/]

W
A,
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- 1||-w .' N
X WWEEN

AN T

Detalle de estribes en zona confinada

Cortesia de Pablo A. Fargier G.

8.3

Fig.
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CAPITULO 9
ADHERENCIA

9.1 DEFINICION

A la union entre el concreto v el acero la llamamos
adherencia. Hace posible que los dos materiales
trabajen juntos y los esfuerzos se transmitan del uno al
otro (Figura 9.1). El esfuerzo de adherencia solo se
produce cuando la traccion o compresion en el acero
cambia de un punto a otro. Si no hay adherencia entre A
y B, el esfuerzo en el acero se mantiene constante, es
decir se tendria Ty = Ts.

nh<h

traccion o de la compresion. La barra de la Figura 9.1
tiende a deslizarse hacia la derecha debido a que
T, > T,. Los factores que impiden este deslizamiento
del acero sobre el concreto son,

& — -

Por esfuerzo u de adherencia se entiende el corte e e Vo T G

unitario que se produce en la superficie de contacto = ;"‘f //-)

entre el concreto y el acero debido a la variacion de la —— < T e

A B

» La adhesion que es relativamente débil, Fig. 8.1 Transferencia de fuerzas entre el
acero y concreto en barras estriadas

¢ La friccion que aumenta con la rugosidad de las barras.

* El efecto de cufia que se produce al utilizar cabillas estriadas, debido a las protuberancias o estrias que dan
lugar a compresiones que impiden el deslizamiento (Figura 9.1).

9.2 ENSAYOS PARA ESTUDIAR LA ADHERENCIA ENTRE EL CONCRETO Y EL ACERO.
a) ENSAYO DE EXTRACCION DE BARRAS DE CILINDROS DE CONCRETO

Un primer tipo de ensayo que describiremos consiste en extraer una barra embebida en un cilindro o prisma
de concreto (Figura 9.2). La barra sobresale en uno de los extremos 4, donde se aplica la fuerza y se miden la
traccion T y el deslizamiento.

El esfuerzo de adherencia varia a lo largo de la longitud de anclaje de la barra dentro del cilindro y la forma
de variacién depende del tipo de cabilla ensayada, sea esta lisa o estriada.

La falla final se puede producir,

¢ Por rotura de la barra cuando se tiene longitud de anclaje grande y Fy pequefio.

e Por agrietamiento longitudinal del concreto que es el caso mds comin tanto para cabillas lisas como
estriadas,

¢ Por deslizamiento de la barra cuando esta es excepcionalmente lisa.

» Por corte a lo largo del cilindro de conereto, caso que ocurre para cabillas estriadas que al fallar salen
de la probeta recubiertas de una capa de concreto.

En este tipo de ensayo con cabilla lisa se tiene (Figura 9.2),

* Aun para cargas pequeiias el esfuerzo u es grande cerca del extremo cargado A v la parte superior de la
barra estd libre de esfuerzos.
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* Al aumentar la carga el deslizamiento es mayor y el esfuerzo de adherencia se extiende a una mayor
porcion de la barra, hasta alcanzarse la falla final.

Actualmente solo estd permitido el uso de barras estriadas.

——— PBarras lisas

W
.

Harras estrindas ———

- . " e, :
i a & -::' %
& it A 4

o > o /
2 7
i o B i
i Lin e 7~ j

Incremento de la carga P l Incremento de la carga P

AC
| l 1
P
Fig. 8.2 Distribucion de esfuerzos de adherencia en el contorno de Ia barra (Ensayo de extraccion)

Aunque este ensayo de extraccion es ilustrativo del comportamiento del concreto armado, no interpreta
fielmente el problema de adherencia ya que el concreto que rodea a la barra estd sometido a compresion y no
a traccion, como ocurre en la zona del acero A, en vigas o losas.

b) ENSAYOS DE GOTO (1971)

Se aplica traccion en ambos extremos de una cabilla estriada embebida en un prisma de concreto de seccion
cuadrada usualmente de 12 cm de lado, imitando asi lo que ocurre en la zona de traccion de una viga.
Observaciones experimentales reportadas por Gote indican,

—— 1D —— A B C
i Ty ida, - 1 : " 7 o3} . .
i d " o e -t —t=-"A =t =ttt =- B
12 ! @ ‘ ——— ‘:::_ = . : | 4 a = ’ .! s . ‘_,__‘.'}_-
AP e o e N A s
l P Pl * . u i % &

Fig. 9.3 Ensayo de Goto (1971)

e Se producen grietas primarias verticales por traccion cuando en la barra f; = 570 kg/cm?® (Figura
9.3), indicadas como A, B, C, espaciadas cada 22 a 28 cm, similares a las fisuras de traccién por
flexion.

»  Para esfuerzos mayores (f; = 3000 kg/cm?) se forman grietas secundarias que salen de las estrias,
inclinandose hacia la primaria més proxima. En la estria central (entre dos grietas primarias) la
fisura es casi vertical.

* En los extremos de la probeta, la distribucion de grietas es igual que en la zona media.
Esfuerzos en el contorno de barras estriadas

Sean,

0" = Didmetro de la barra entre dos estrias.
D = Diametro promedio D’ + a.
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La ecuacidn de equilibrio de fuerzas (ver Figura 9.4) es,

voem(D+a)-c = v, n-(D=a)-c+ f-n-D-a
v (D+a)-c=v,-(D-a)-c+f-D-a

Donde v, es el corte unitario a lo largo de AB; v, es el
esfuerzo en el drea de contacto barra-concreto v f es
la compresion unitaria que actia contra las estrias de
altura a. Al aumentar la traccion v, se anula
rapidamente, resultando,

D
vc'(g):f+ﬂ+a f —

e

———
-

e S — -

. . Fig. 9.4 E
s Sices pequeiio la falla es por corte a lo largo de 4B. = iiesEes B el ookorc deias bamas

* Sic es grande el concreto proximo a la estria se aplasta produciéndose agrietamiento longitudinal.

* Para evitar la falla por corte se toma ¢/a > 14. Las normas A.S.T.M. recomiendan utilizar ¢/a entre 14 y
17.5,

¢) ENSAYOS DE UNTRAUER Y WARREN (1977)

Realizados en vigas de concreto armado: f = 280 kg/cm® y F, = 4200 kg/cm®. b= 46cm, h = 51 cm,
recubrimiento neto rec = 5.4 cm, A; = 2 barras # 6, estribos de 5/8” cada 13 cm. El acero de traccion A,
formado por cabillas #9 a separaciones netas variables (s), segin se utilicen 3, 4, 5 6 6 barras. Los
resultados obtenidos se presentan en la Tabla 9.1. Observemos como la presencia de estribos contribuye a
aumentar los valores de u,

Tabla 9.1 Resumen de los resultados de los ensayos de Unitrauer y Warren

No. de A, . Esfuerzo ultimo u (kg/cm®)
cabillas | (em®) {cnn) i Viga sin estribos | Viga con estribos
3 18.32 133 0.40 29 37
4 2576 7.8 0.68 23 28
5 32.2 52 1.04 15 20
6 38.64 36 1.50 12 16

Cuando el recubrimiento es grande en relacidn con la separacion (r/s mayor que %) la falla final se produce

como en la Figura 9.5c. El caso de r/s menor que % aparece en las figuras 9.5a v 9.5b.

Recubrimientos pequenio 7 < 5,2

STF?

Sy

|

il

T

d

Recubrimiente grande r > /2

Fig. 9.5 Modos de falla para distintos valores de r/s

Py 7y

Adaptado de Winter, Urquharet, 'Rourke v Nilson (1964)
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Las figuras 9.5 d y e muestran el agrietamiento tipico en vigas con separaciones entre barras (s5) grandes y
pequefias, respectivamente. La resistencia al desgarramiento disminuye para recubrimientos pequefios
r < 5cm y separaciones s < 10 cm. (Para casos en que s es pequefio hay poco concreto entre barras la
grieta se produce entre las cabillas, horizontalmente, -Figura 9,5e-). El algunos casos puede ser mejor utilizar
menos barras a mavor separacion sin excederse de las maximas -ver Ecuacion 4.3, ACI 318-08, Seccién 10.4.
aunque la longitud de anclaje sea mayor-.

9.3 ADHERENCIA POR ANCLAJE

Es el valor del esfuerzo promedio en la longitud L de anclaje, cuando la fuerza en la barra cambia de un valor T 6
€ a un valor cero. Sea Dy, el didmetro de la barra tendriamos,

D,? perimetro Fza.en la barra
Ay = n--j%...za = =-Dy porequilibriode fzas horizontales - A, -F, =ZLZ,'L-u
E
¥ . b
L= A,- esdecir L = F, - ——
b P Y 4.y

Es necesario enfatizar la importancia de anclar las barras una longitud suficiente en los extremos de vigas y
losas. Por lo menos un tercio y preferiblemente la mitad de las cabillas del acero positivo (abajo) debe anclarse
en los apoyos.

9.4 ADHERENCIA POR FLEXION

Es el valor del esfuerzo promedio en la longitud x debido al cambio de fuerza en la barra producido por la
variacion de la flexion (Figura 9.6).

.I’I II1-|.‘I-{‘:-I-'I '|l'|1'|I‘I.].]_|Il‘|III_:.I‘-l Illllll|'|_'f= T'.r

En 1 tenemos, M, y V

5 "

En 2 tenemos, é T d, 2 é-
M =
Mo M e = il +W
: M m
Definiremos, 0
1 w
T,~T,=dl  dM=dT-z |
dM ) {.‘| - & . 5 Cz
=— dM =V - dx a2
dx .
M dx dr e
AP s B G
raali il A e | TR
El drea de contacto entre ¢l concreto v el acero b s
en la longitud d, es el perimetro de la barra E, gl Bl = 4
por d,. v la fuerza de adherencia la calcularemos ! w—— aaassasssy] —e
por equilibrio de fuerzas horizontales, s e T
=u %, dy =dT A M—
B Fig. 9.6 Esfuerzos de adherencia por
flexion
u = 9.1
s [9.1]

Los valores maximos del esfuerzo u corresponden a los puntos de maxima pendiente del diagrama de momentos
o corte maximo, Para carga uniforme (la mas comuin) esto ocurre en los apoyos y en los puntos de inflexion.

El valor de u varia mucho mas de lo que indica la ecuacion anterior e inclusive u es diferente de cero para V =
0, como veremos a continuacion,
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a) VIGA A FLEXION PURA BAJO DOS CARGAS P '

Entre las cargas P de la Figura 9.7 tenemos flexién - : T e -
pura (corte cero) v se producen grietas por flexion LR TN SO PR N s |
en a,b,c.... y entre dos grietas consecutivas la én abc é
situacién es similar a la de los ensayos de hechos Viga cargada en los tercios

por Goto (1971), donde los extremos libres de las

barras corresponden al sitio de las grietas. =

e

e En la grieta toda la traccion la resiste el acero &
T=4Aa.f

La adherenciaw = 0 v la inercia,

53 Grietasen by c
I=b-5+nA-@d-x? 5 N .
L3

» Entre grietas el concreto sano resiste una parte T,

o -’a'.'--_-.- 8 o T
de la traccion total ¥ en el acero se tiene d g i
T, =T =T, (Figura 9.7) es decir que la traccidn . / /ﬂ / ;

en el acero varia, lo que solo puede ocurrir si la

adherencia u es diferente de cero. (La Ecuacidn Traccion resistida por acero y concreto entre by ¢
9.1 nos viene u = 0 para ¥V = 0). Entre grietas se >
tiene, T
T r b L] T
b-h3 7 AR e
I = u
12

Esfuerzos de adherencia entre by c (V¥ =0)

Fig. 9.7 Viga a flexién pura bajo dos cargas
9.5 LONGITUD DE DESARROLLO L; A PARTIR DE UNA SECCIONDE T = 4, - F,

Es la minima longitud de la barra necesaria para desarrollar por adherencia un esfuerzo F, (6 una fuerza T =
Ap + F)). Se designa como Ly. Preliminarmente asumiremos Ly = 50D, (ACI-IPS1, 2002). Los valores
“exactos” sugeridos por la norma se resumen en el Apéndice F. En las barras superiores de vigas que tienen mas
de 30 cm de concreto por debajo usaremos Ly = 65 - Dy, porque el concreto de la parte superior de la viga es de
menor calidad que el del fondo debido a el ascenso del agua de la mezcla hacia el tope de la viga. El trabajo de
Moehle, Wallace y Hwang (1991) describe paso a paso los procedimientos usados para calibrar las longitudes de
desarrollo con los resultados encontrados de ensayos experimentales. El disefiador debe tener presente,

e Las barras deberdn prolongarse una longitud = L; a ambos lados de la seccion donde son requeridas. En
la prictica esto ocurre en,
- Puntos donde el momento es maximo.
- Puntos donde el refuerzo adyacente es cortado o doblado.

Las barras que a partir de una seccion determinada va no son necesarias, se prolongarin mas alld de dicha
seccion una distancia m no menor de: doce didmetros de la barra y la altura Gtil d. Esto se hace para cubrir el
incremento en las fuerzas de traccion del acero una vez ocurrido el agrietamiento (ver Seccidon 8.4a). Este
requerimiento es de cumplimiento dificil en,
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1) Los extremos libres de los voladizos por lo que usaremos barras con ganchos (Seccion 9.7) y
2) En los apoyos de vigas simplemente apoyadas en las que recomendamos extender las barras més alla
los apoyos o alternativamente usar barras con ganchos, sobretodo en el caso de vigas profundas.

En la Figura 9.8 se muestra en planta las barras a traccion de la zona inferior de una viga. En la seccion 2 se
necesitan 4 v en la seccion 1 son suficientes 2 barras (Ty = T3/2). Las barras a llegaran a los apoyos o mas alla
de ellos y las barras b se cortaran mas alld de la seccion 2 a una distanciam = d ¥y m = 12 - D, (ACI 318-0
Seccion 12.10.3).

Hacia la derecha de 1 la fuerza de traccion por barra es igual T/4 y se duplica (T/2) hacia la izquierda df.:‘:
pudiendo estas llegar a ceder. Si ademds se tiene corte apreciable en 1. podria iniciarse una grieta por tracci
diagonal que aumentaria atin mas el esfuerzo en las barras a (Capitulo 8, Seccidn 8.4).

]
2 1 Diagrama de Momentos Flectores i
= !
+ : {,
L
L ]
Ly (ay " A d (@) ¥ (b} | Cdia)yitd
! Vista en planta de la vige i
e vy e ;_,.«:..,...._. a
'.F'J'.'.'{).f.-'.l'..-'._'J'.'.!'.'{.'/I.-'..-'.-’-'J.p’/!-'-"-'f.'f'.-'.’-'f?r":"lil"n'la‘/ b
% -.-' ﬂt_ _- .-',-.—'L-c,-.-'-Jl.--—-'- P | b
.r.'J’-'rfrz’.".’{.’.!.lf.'f.'r.'{.{-')J."r.'p’(!.'{'!.'{.!'(fffﬁ-""d"'-" a
I |
—.——' |
Ligay

Fig. 9.8 Desarrollo de las barras

Es pues recomendable,

e  Cortar las barras en zonas de traccion y corte bajos.
s  Hacer cortes escalonados es decir, no cortar varias barras en el mismo sitio.
s  Colocar estribos adicionales en la zona de corte de cabillas.

Los cortes en las barras deben hacerse lo menos posible. El codigo A.C.1. 318-08 en la Seccidn 12.10.5
prohibe el corte de barras en zonas de tensidn por flexidn a menos que una de las siguientes condiciones se
satisfaga,

e ¥, en el punto de corte es menor que,

0.75

V. + 5
2/3: @ (VY + W) ===

2

+  Estribos adicionales son colocados en una distancia de al menos 0.75 - d, empezando en la punta de
la barra cortada y extenderlas a lo largo de esta. El espaciamiento maximo de dichos estribos es
d

s=—
8- fq

4 es la relacidn entre el drea de acero terminada en una seccion divida entre el area total de acero
para la misma seccion.
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EJEMPLO 9.1
B-FH_ e
12 ton/m | | | | | | | 4
BEESSNENETARERSESNE ST
3, ‘,ﬁ!’ld, i .. 1 i iy W s b L I_ 2 k- S,
BN Ly e e (@ 20170 = 640m - DL =

(b}4D1"L = 975m

E
2
g
=
72.26

o %

105.30 b E‘“—-——_/.i

i Diagrama I

i de capacidad I

| . 5 I

' ==

I

: |

1 |

|

1

Gl —— 11— el

1

I

F, | ——— :

I

I

esfuerzos en barras (a) ]I

L . |

m i | |

! I

'F'_;--'Fz \ ! I

: I

i |

By \ ' i

Ly La i Ly |

|

I

esfuerzos en barras (b)

Hacer el despiece de la viga de la Figura 9.9

| K
fi=250=2..d =90 cm..b=40cm,

kg
F, = 4200 =

En el centro: 601"..M, =1053ton-m

Hasta lo apoyos llegan: 4@ 1" ..M, = 72.26 ton - m

Observaciones,

*  El diseno para ¢l incremento de ks tensiones en el acero 4,
originade por ¢l agrictamiento y expuesio en la Seccitn
Bda es equivalenic a demllar aceros para un hipotético
diagrama de momentos, que s¢ muestra punteado en la
Figura 9.9, Este s¢ obtiene de forma aproximada
desplazando una distancia d hacia el apovo al diagrama de
momenios que indica la estiica (sombreada),

¢ Lavariacion de la resistencia a Mexion de la viza en estudio
se indica con la linea slida mas externa v se obticne
suponiendo que todas las barras acero A, disponibles en
una seceion dada alcanzan F,

®  Todas las barras alcanzan ¢l esfuerzo Fy en la seecion
transversal ubicada en mitad de la viga donde se tiene
Mz = 10530 ton - m. v s¢ extenderin  al menos wna
distancia Ly a ambos lados de este punto.

s Las barras a se extenderdn una distancia m = d = 90 em
nuis alli del punio donde el diagrama de momento por
estitica sugiere que se pueden terminar, Es decir, el
despiece busca el diagrama punteado. Este detalle garantiza
cubrir ¢l incremento de las tensiones en el acero inferior
producido por ¢l agrictamiento {ver Seccidn 8.4a). Los
eslucrzos reales en las barras se muestran en la Figura 9.9,

*  Las barras b alcanzarin F, en la seccidn donde se contan
las barras a. Las primeras deben prolongarse una longitud
de al menos Ly a ambos lados del punto de corte. Asi lo
indica ¢l diagrama punteado que casi s¢ cruza con la
resistencia a flexion de la viga (linca solida mds externa)
para un momento de 72.26 ton - m, (Figura 9.9)

+  El agrictamicnto en zonas cercanas a los apovos (M = 0)
puede inducir esfuerzos considerables en las barras b, S
estas no estan bicn ancladas s¢ puede producir una Falla de
adherencia por corte. De no disponerse una distancia = m
pasado ¢l apoyo, las barras se pueden anclar con un gancho
fver Figura 9.01a vy 9.11b). Una situacion similar se
presenta en los puntos de inflexion de las vigas continuas
como veremos ¢n la Scecidn 9.6, m

Fig 9.9 Despiece de la viga. Ejemplo 18.1
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9.6 LONGITUD DE DESARROLLO EN APOYOS SIMPLES O PUNTOS DE INFLEXION EN ZONAS
DE MOMENTO POSITIVO

La resistencia de la viga entre los puntos 1-2 de la Figura 9.10 debe ser mayor que el momento actuante M,,.
Supongamos que no disponemos de espacio mis alld de los apoyos y que el diagrama de resistencia para el
problema anterior es como el que se muestra en la Figura 9.10. Para ello determinaremos la méxima longitud de
desarrollo permisible para que la pendiente de la linea 1-2 del diagrama de capacidad o resistencia de la viga s
mayor que la linea 1-o tangente al diagrama de momentos en 1. Asi garantizaremos que el diagrama de
momentos siempre este dentro del diagrama de capacidad. La pendiente de una recta tangente al del diagrama de
momentos viene dada por el corte actuante en ese punto.

- IPIFI_J.IIIPIII
_dMu_V .'-"_"-_."I
== 1 ‘ -_... " :"_

1=0

La pendiente del diagrama de resistencias es aproximadamente,

. M
1-2= = "
La desigualdad seria, =
M, M, g
= — & < — £
l":; = Ld Ld I Vu g

Fig. 9.10 L, en apoyos simples

e El ACI 318-08 en su Seccitn 12.11.3 exige que en soportes simples en los cuales la reaccidn ejerce una
fuerza de compresion que confina el concreto, el maximo valor de la longitud de desarrollo Ly venga dado
par,

M
Ly <13: ?“ +Lg e [9.2a]

u

Donde L, es una longitud de anclaje adicional de la cabilla que continua después de la linea central del
apoyo o punto de inflexién, Si no se cumple esta relacion es necesario disminuir el tamarfio de las barras ¥
en consecuencia disminuird Ly, El factor 1.3 incluye el efecto beneficioso de la fuerza de compresion
inducida por el soporte que ayuda a mejorar la adherencia de las barras, Si la reaccion del soporte no
induce compresion se tomari un factor de 1.0,

¢ En los puntos de inflexion de vigas continuas debe cumplirse,

M
Ly <10 FE +m......[9.2b]

i

EJEMPLO 9.2

Verificar la longitud de desarrollo para el Ejemplo 9.1 en las cercanias de los apoyos. Ly = 1.30 m. Las barras se
extienden 0.90 m. mas alld de los apoyos. As < Ag o — calcularemos M, con la Ecuacion aproximada 5.28,

io=A-F 7 d_4-5.06-42{][]v?8.?5 = 66943 k 7 _‘nT-’u-L_ lznﬂniﬁ-aiﬂﬂﬂﬂk
u = dig ¥ B - Lclg = g m... u - 2 e = g
para llevar a kgm 48006
Lg=130m=13 " 56943 +09=184m OK =

50-Dp
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9.7 LONGITUD DE DESARROLLO PARA BARRAS CON GANCHOS L,

El gancho ayuda a anclar la barra. La longitud de desarrollo en traccion de barras con gancho se tomaré como
Liﬂt - 2'[' {7 'Db'

Fig. 9.11b Gancho a 180 grados Fig. 9.11¢ Gancho para el estribo

T T hastal” D=6-D, hasta 5/8" D' =4-d, hasta 5/8" D' = 6 - d,
hastaly 3/8" D=8-D, hasta 17 D=6-d, hasta 1" D'=12-4d,
40y > ban == i
12 0, = -
o T
o ;

Fig. 9.11e Diametros minimos de doblez en

Fig. 9.11d Diametros minimos de doblez en estribos
barras principales

“"'t'_.—
I
¥

|
|
il N

i i S P Fig. 9.11g Longitud de desarrolio para a
) ganchos en conexiones de techos ‘x
b = .a_.. | s :
L] B ____H“""PPF .

! 2 - = s ) s 1
1. Y i T S e T v U Vv 00U o uwoeuu |
. Fig. 9.11h Longitud de desarrollo para ganchos
Fig. 9.11f Longitud de desarrollo para ganchos b en mnngxinn:as pad&stal-zg:atag

&n conexiones viga-columna exteriores
Las formulas "exactas” para determinar L4, de acuerdo al ACI 318-08 se resumen en el Apéndice F.
Nota: Frecuentemente las dimensiones minimas de los miembros donde se anclan los ganchos estan restringidas por Ly, (Tabla 13.2)
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9.8 LONGITUD DE DESARROLLO PARA BARRAS EN COMPRESION L,

Las barras en compresion requieren una longitud de desarrollo menor que las barras en traccion. La punta de la
barra se apoya en el concreto para ayudar a transmitir las fuerzas de un material a otro. Tomaremos, L, = 25 -
Dy. En zonas sismicas existe la posibilidad de reversidn de esfuerzos, principalmente en las caras de las juntas
viga-columna, por lo que casi siempre desarrollaremos las barras superiores e inferiores en traccion. Las
férmulas para calcular Ly, recomendadas por el ACI 318-08 se resumen en el Apéndice F.

9.9 EMPALMES O EMPATES DE BARRAS

La transferencia de fuerzas entre barras solapadas se hace a través del concreto y con ayuda de los estribos que
resisten la componente vertical de las fuerzas que se muestran en la Figura 9.12 Es por ello recomendado colocar
estribos extras a cada 10 ¢m. en zonas de empalmes de barras. No se hardn solapes en la zona confinada (2- h a
partir de la cara de las vigas hacia el tramo). En columnas solo se permiten solapes en la mitad central de la
altura libre cuando se trate de zonas simicas (Apéndice G).

By

Fig. 9.12 Mecanismo de transferencia de fuerzas en empalmes de barras a traccién {ph';\ntaj

9.10 RESUMEN LONGITUDES DE DESARROLLO RECOMENDADAS (Tabla 9.2)

Tabla 9.2 Resumen de longitudes de desarrollo

Tipo de esfuerzo Detalle (D, < 1) Long. de desarrollo
Recias 50-Dy
Barras en Traccién Con gancho 20-Dy
| Solapes 65Dy
: Rectas 25Dy
Barras en Compresiin Solapes 25.D,

9.11 DETALLES DE OBLIGATORIO CUMPLIMIENTO PARA EL DESPIECE (Tabla 9.3)

Tabla 9.3 Detalles de obligatoric cumplimiento en los despieces (Wight y MacGregor, 2008)

a)  Las bamas se deben extender el mayor valor entne dy 12+ Dy, mas alli del
punto de core tedrico excepto en vigas en volade v en los soportes.

Todas las by Las barras deben extenderse una longitud de al menos Ly 4 ambos lados del

b punto de maximo momenio ¥ a ambos lados del punio en que las barras
AFFAs adyacentes son cortadas.

¢} No se solaparin barras en una distancia igual 8 2 - B medida a pantir de la cara
de la columna.

a)  En apovos simples: al menos 173 del refierno positive debe extenderss
15 cm dentro del apoyo.

By Vigas continuas: al menos 174 del refuerzo positive A,, debe ser continue o
debe ser empalmado sobre el &pove con un empalme en ITRCCIAN ¥ ¢t APOYOS
exteriores debe ser terminado con un gancho.

¢} Enlas caras de las columnas A, inferor = 12 - A, superior.

d}  En los puntos de inflexion o en los apovos simples el refierso positivo debe
satisfacer los requernimientos de la Ecuacion 9.3

a)  Almenos 1/3 del refuerao megativo debe ser extendide mis alla del punto de
inflexitn una distancia mavor gue n y o,

Barras inferiores

Barras superiores
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9.12 MOMENTOS MAXIMOS EN VIGAS CONTINUAS Y EL DESPIECE (Figuras 9.13 y 9,14)
M. B

CM+CV CM + CV - R CM+CV
1-----‘--;1-“-;11'1'--"'-1-- l'l!'l'}lll%i-rll!'lrlll.'lr!!'llll | ™M S e A B R |
. ll"ll.'lrl I'llll'lfll-rull'rrlrii_ I'llrrll'l;lrilill'llll-r!l! 11-1'-:'!'IIII:lff;p-"t(qt"-'lr-lr]'l lLf'l"!lr:!Iillilf;||lt
. 0 [ [3 B' a, - R - §® g )| s L ®

1 @ £

} @ =

"
©
+

@

 CM+cCV
M rhredbabiedberbedianied | _ CM | EE TR R S A S|
i lr--'l.'l-‘ll'lll*l l 1 : A —ILHI-LI-‘II-:-LI-‘LIJ—ILI-.L]'J.}.LIJ_ -l-l-ll'.l!.!-I_LI-I-LLi.ELI.I-LI'-r-:-'l.ll«l.-nL.':I.-In .I_'Il_i.Ll_I.lc!I.rJ_!_l.:l_LLr_':_l_-n_ll-.u q'_'||_|
* . " B e ¥ . ) "
& - Ll b w o [ Ll a

B 4 - . . =

_J Meas” B-C J "
! : ol

Fig. 8.13 Obtencién de momentos maximos en vigas contin(ias basado en el principio de las lineas de influencia

[T PR 4 iy (d) n (d) %
70+ 28 =38 2
* 2l {cdyid) =2mie) Bl _
s el _ e
B = E— — “ze T 3 F -
% o a E =20 a - “ X 5
: *ow " a " B ' P
| - a i a £ E
& A " A i - 4
- I 18 AR e (a)..10
- % & = - -
Ae T [
3 = ST &
) RS RN U i zmia) 2 Ly () y (b)
o = La (€) '
4 =m b = Ly ()
= o

Las barres (b) se extenderdn 2 m a pareir de este punta

ey ™ 3 Firgueridas

; =
: 3
< sz I E
r A w s a d
H E ] E & s

= = 3
g E el = g oy
= ] il = £
- . i [ | i's
t 2E 3 =58 g (ZE
. H T BIDE § iFs
I 5 a Ll S 1B

2 28 2rad ¥ o1E
HTEE 2 e
40 gL EI5E B3 Ty
¥ s = -] -
E e = g ] 5
5 g ZIEE £ g
i3 Xig= B =
Blut 2 &

o

Laz barras {d} alcanzan F, y deben porlogarse = Ly

Mo “Par flexidn se pueden terminar s barres (¢}
¥y a partic de este punito estas se extenderan = m
¥ apartic de este punbo eitas se extenderdn 2 m
Las barras () aleanzan £, y deben porlogarse =L,

Tedricamente por flexidn no fe secesita refueree negati v
Las harras (d) se extenderan = m a partiv de eote punta

A Trbricamente

Fig. 9.14 Detalles del despiece tipico en vigas continuas y colocacion de acero
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15 Acero principal y transversal en una viga de carga

i 5

F

Fargier G.

ortesio de Pablo A.

&
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9.12 MOMENTOS MAXIMOS EN VIGAS CONTINUAS Y EL DESPIECE (Figuras 9.13 y 9.14)
My B

M & CV - CM + OV e CM +CV
EETT T T O T I R A e TR T e T T = cM letrabersnrhoehonbbrinadl
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Fig. 8.13 Obtencion de mementas maximos en vigas continias basado en el principio de las lineas de influencia
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Fig. 9.14 Detalles del despiece tipico en vigas continuas y colocacion de acaro
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Fig. 9.15 Acero principal y fransversal en una viga de carga
Cortesia de Pablo A. Fargier G.
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CAPITULO 10
TORSION

10.1 TORSION PURA

Consideremos una viga de eje longitudinal Z sometida tnicamente a la accién de un momento torsor T que actua
en el plano XV de una seccion (Figura 10.1). El momento torsor produce esfuerzos cortantes en las direcciones
“X" vy "Y", v los esfuerzos normales son nulos: Los valores de Tzx Y Tzy SON iguales a cero en el centro de la
seccion y aumentan hasta un méximo en la mitad de las caras mas anchas. En las esquinas se tiene 7,
0.

ZTZF=

Distribucion de esfuerzos en la seccidn transversal

Fig. 10.1 Torsidn en una viga de concreto
as secciones no circulares sometidas a torsidn se alabean, es decir no se mantienen planas, presentando

geformaciones a lo largo del eje de las Z. En cambio, para cargas de trabajo, la seccion circular se mantiene
dna.

Hay torsion en vigas cuando el plano de las cargas no pasa por el centro de torsion (o centro de corte),
En secciones asimétricas: en U, L, etc (Figura 10.2),

Cuando el ¢je de la viga no coincide con la recta que une los apovos.
Bajo accién directa de momentos torsores.

=n losas se produce torsién cuando la superficie eldstica tiene doble curvatura (Figura 12.14), por ejemplo,

Losas apoyadas en dos lados no paralelos (luz variable),
Losas apoyadas en tres o mas lados (Figura 10.2 y 10.3).

En ambos casos la torsién es debida a la diferencia de momentos flectores en franjas adyacentes donde la
curvatura varia y se tiene,

dz

dx - dy

# 0 (torcedura)
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;I-

Centro de d .
carte b

Fig. 10.2 Ejemplos de elementos sujetos a torsidn

Para cualquier tipo de seccion la falla final se presenta en un plano inclinado unos 45 grados con el eje Z, de
forma rectangular (Figura 10.4) o de una elipse, en el caso de secciones transversales circulares.

L)
" L > K|/
4_‘_._' e
R b
Fig. 10.3 Ejemplos de sistemas estructurales sujetos a torsidn |\"/\[\_j
, /
10.2 COMPORTAMIENTO A TORSION

a) TORSION PURA - CONCRETO SIN ARMADURA

Sea una viga de concreto en masa sometida a la accion de un par torsor T que aumenta desde cero hasta

rotura. (Figura 10.4). La falla final se produce por torsién y flexion en una superficie alabeada ABCD q :
aproximaremos a un plano inclinado = 45 grados con el eje de la viga.

El momento torsor T que actia en el plano xy (Figura 10.1) produce en el plano de falla (ABCD)
acciones (Figura 10.4),
*  Torsion T, = T/V/Z.

*  Momento flector M = T/\/2 que tracciona la zona cercana a AB y comprime hacia el borde CD.




TORSION

Ensayos de la Portland Cement Association, bajo la direccién de Thomas Hsu (1968) permitieron observar el
recorrido de las grietas utilizando una filmadora de alta velocidad.

*  Lagrieta se inicia en el punto A de la cara anterior y sube hasta B a 45° en una centésima de segundo,
*  Sigue por la cara superior del lado x hasta C v continia bajando por la cara posterior hasta D. Todo el
proceso dura 1/5".

* La falla final se produce por aplastamiento del concreto en la cara posterior por la accion de un
momento flector M y torsor T, componentes de T, que actian en ABCD.

Fig. 10.4 Falla de una viga de concreto sometida a torsion.

Formula de HSU

Si aproximamos la superficie alabeada ABCD por un plano a 45° tenemos,

Seccidn resistente,

h =BC=xXx......b =AB =y -2
Maodulo de seccion,
3 b-h? B y-V2-x?
T 6
Momento flector,
T esf.
M=T,= ;é= fy S
Sustituyendo tendriamos,
Tu
o= 5T y

Esta expresion es igual a la obtenida por teoria elastica (en valor minimo) como veremos a continuacion.

b) TEORIA ELASTICA DE LA TORSION
Sean,

G = modulo de elasticidad transversal
E

=0
2001 + )
# = relacion de Poisson (0.15 a 0.20)
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e = angulo de torsion por unidad lineal
¢ = funcion de esfuerzo en la ecuacion de torsion:

a*¢ d*¢
S — P [ [10.1a]
2 + 7 2:G -
d¢ d¢
ri’_‘lv' = _E; R~ d_}’ frupres)

El momento Torsor viene dado por:

= Zﬂ-.pi-drdy

Para secciones transversales de diversas formas tendriamos,

e Seccidn circular,

. 2:T
R = radio = Tmix = —p3
e Seccidon cuadrada,
48T
b=lagdo =x=y = Tmir = ~3

s Secciom rectangular,

x = lado menor, y = lado mayor de la seccion:

x T
SR e T

Si x/y tiende a cero res minimo,

T

x2.y

Tmin = 3°

Analogia de la membrana (Ludwig Prandtl, 1903)

El fisico Aleman L. Prandtl presenté en 1903 una forma conveniente de visualizar los esfuerzos por torsion en
el rango eldstico. La analogia establece que cuando una membrana fina y eldstica se coloca en un marco o
tambor que tiene la forma de la seccion transversal de la viga y se infla con una presion p, en la membrana se
producird una tension t constante. Las coordenadas x, y, z de su superficie satisfacen la ecuacién,

dzz ﬁ.’z (p)

—t P [10.1b]

Esta ecuacion es similar a la de torsion (Ecuacién. 10.1a) y por analogia tenemos: z andlogo a ¢y p/t
andlogoa 2 - G - @ . Se concluye,

|. Las pendientes dz/dx y dz/dy de la membrana en un punto cualquiera son directamente proporcionales a
los esfuerzos cortantes,

dg¢ 2 _dp_2
R e =
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2. El doble del volumen encerrade por la membrana (Figura 10.5 y 10.6) es directamente proporcional al
momento torsor,

vol.
2:Gra
Jri= -——-E‘.jfz-dx-dy
&)

Fig. 10.5 Analogia de la membrana. Seccion reclangular Fig. 10.6 Analogia de la membrana. Seccitn circular

¢) TEORIA PLASTICA DE LA TORSION

Analogia del pilon de arena

Es una herramienta conveniente para visualizar los esfuerzos por torsion en el rango pldstico. La analogia
establece,

¢ La pendiente de un pilén de arena es directamente proporcional al valor del esfuerzo de corte por torsion,

cfe.
[} &
n, = K -pendiente

e El doble del volumen de arena es directamente proporcional al momento torsor (Figuras 10.7 y 10.8),

En los ejemplos siguientes se resuelven casos sencillos i
Para ilustrar la analogia.

Seccion circular (Figura 10.7ay 10.8) ¥

Radio = R
Pendiente del cono = ¥ /R !
Volumendel cono = - R*-Y/3 — R

ta=K-Y/R = ¥ =g, -R/K...... (a)

Volumen

T, = K-2:-%-R*.Y/3 sustituyendo ¥ de (a)

3
T.=27mR-7/3 » = T-u}ﬁ n Fig. 10.7a Analogia del pilén de arena 1
{Seccidn circular) |
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Seccidn cuadrada (Figura 10.7b v 10.8)

Ladeb = x = y
Pendiente piramide =(2-Y) /b
Volumen piramide = Y - b*/3

Con el procedimiento anterior, ¥
_ 3T,
= !
Si consideramos que en cada triangulo actia, b=x
Fuerza =1, -b*/4
con un brazo de palanca = 2 - b/3 B MEE U’L
sumando momento nos viene, == e
— 2 S T
T,=2-(1,-b%/4)-(2-b/3) ‘? &l
b=y FV— \—i.—
S, =T A =
7 | [T

Seccion rectangular (Figura 10.7c y 10.8) Fig.10.7b Analogia del pikin de arena

(Seccion cuadrada)
Pendiente del pilén = 2-Y/x
Ty = K-2:Y/x =~ Y= gx/2:-K...(b) A .
Volumen pilon: AB13 + CD24 = Y - x%/3 | L\i 1] L/_
x/2 ‘ e
1-2-3—-4=VY-x-(y-x)/2 -—\Y,f----
Voo = %Y @3-y -2)/6 =
3-y— §
TH:K-z.x.}’.Li y=x |
6 B
Val. i !
2 ' 4
Sustituyendo Y de (b) S _‘._//\‘\:_._
x/2 i , v
6 T |
LTS

" = & LG
-0) " S

Fig. 10.7¢ Analogia del pildn de arena
(Seccion rectangular)

- -

R

5. cuadrada S s.rectangular s.cireular

Fig. 10.8 lsometrias de los pilones de arena
195




TORSION
d) TORSION EN CONCRETO ARMADO

En pocas ocasiones es la torsion problemitica durante la fase del disefio. Cuando es necesario considerarla se
utilizan estribos cerrados (Figura 10.9) v barras longitudinales en los costados de las vigas para resistirla, El
trabajo de Mitchell y Collins (1976) sobre el detallado para resistir torsion es de gran utilidad para el disefiador.

Comportamiento al aplicar un par torsor (Figura 10.10)

¢ El par torsor T se incrementard gradualmente desde O
hasta T,,. 7

* Entre 0 v A la viga se comporta elisticamente. El dngulo |
de torsion ¢ es directamente proporcional a T. Los

estribos no trabajan sino a partir del punto A donde se (s
inicia el agrietamiento T, .

* Entre A v B para T pricticamente constante, aumenta el s i o
dngulo y la capacidad resistente del concreto al corte por Al . I~
torsion disminuye considerablemente (hasta la mitad o el | - |
40%). . SO B )y o

¢ A partir de B el diagrama se curva, los estribos y el acero  Fig. 10.9 Estribo cerrado en viga de concreto armadao
longitudinal  trabajan  resistiendo momentos torsores
adicionales. La falla final se produce en C para un par
torsor T, después que las ramas verticales de los estribos ¥
han cedido. A

W

¢) TORSION Y FLEXION EN CONCRETO ARMADO

&
L

Fil ]

Fig. 10.10 Comportamiento de una viga de concrete armado somelida a un par torsor

Ensayos realizados por Collins, Walsh, Archer y Hall (1958). Ersoy y Ferguson (1968), Hsu (1968), Zia v
Cérdenas (1968), (A.C.1. SP-18) arrojan las conclusiones siguientes,

= En vigas sin armar la accion de un momento flector menor que M, no produce disminucion significativa del
par torsor que causa la falla por el agrietamiento. En vigas armadas a flexion y torsion, la presencia de un
momento flector no muy grande, incrementa el valor de T necesario para producir la falla.

= En vigas armadas cuando se tiene valores grandes de M /T la falla se inicia por flexién al producirse grietas

verticales que se inclinan al subir hacia la zona comprimida. Para M/T pequefio la falla es tipica de torsién
(Figura 10.4).
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10.3 DISENO POR TORSION

Observaciones experimentales (Figura 10.11) indican que un elemento macizo de concreto sin refuerzo v bajo la
accion simultinea de corte V' y torsion T es seguro si se cumple (Ersoy y Ferguson, 1968).

2 2 L
% T

v T , i T

7 + T = 1..circunferencia = o

c [
. .;.‘ T._.,.- ¥ 1.2 T rT T Falla:

cB7 agri T 1 T TY | seccion

. T rrr|r . r T \ T
Asumiendo, L

NN
N

.7\"?' =

,/’ L L

7 M

¢ / / T‘
7

e
-
T

T, 0.8
T = T" tendriamos: V =097V,

\'\.

N

Es decir para T < T, /4 la resistencia a 0.6
corte se verd reducida en un 3%
aproximadamente, valor considerado 0.4
como despreciable. ElI ACI 318-08
establece el torque Ty =T, /4 como

N

- = .\_ Falla:

7 -
0% s
g

N

r ¥' T rectang.

F TT

\_\ Q

/ _

R

0.2

ol

N
ﬁ“§
NN

torque-umbral para el cual hay que tomar & EEsy 7
en cuenta la torsion en el disefio. Es decir / /,,/ 7// 7 /{/
si, A e Er
0 02 04 06 08 1.0 12 ol
Vi

T, = Ty [10.2] ......tendremos que Fig. 10.11 Ensayos experimentales para estudiar la interaccion entre core
disefiar para resistir torsion y torsién en secciones macizas sin armadura
Adaptado de Ersoy y Ferguson (1968)
El disefio por torsion de elementos de concreto armado se basa en la analogia de tubos de pared delgada donde se
asume que el flujo cortante (q) se concentra en el perimetro de la seccién (Figura 10.12). Bajo un estado de
esfuerzos de torsion pura los esfuerzos principales de traccion tienen la misma magnitud que los esfuerzos

cortantes,
T

Oppat =T = 24, t
Donde A, es el drea encerrada por el flujo cortante y ¢ es el espesor de las paredes de la seccion. ACI 318-08
aproxima el valor de A, v define el valor t equivalente para calcular el torque de agrietamiento,

T =g Ry ot [103a)

_3 Ay

4 Pep
Donde p., y Agp son el perimetro de la seccion de concreto y el drea encerrada por este, respectivamente. EI
agrietamiento se producird en el instante en que los esfuerzos principales alcancen la resistencia a traccion del
concreto fofr = T=for = 106 m Sustituyendo los valores de A,, t yten la Ecuacion 10.3 (ACI-318
seccion 11.6.1),

2
Jio:i-ﬂq, ¥ t

2 F

A T A
T, = 1.06-/f - ( qu ) o T = f =027-ff - (_.;P_) secciones sélidas [10.4a ]
cp

ep

Experimentalmente se ha determinado que para secciones huecas la resistencia a corte se verd reducida bajo la
accion de un torque con magnitud T, /4. Para secciones huecas el codigo ACI 318-08 recomienda,

A 2
Ten = 0.27- .ﬁ‘:’ - (ﬁ) secciones huecas [10.4b]

Donde A, es el area de concreto excluyendo los huecos.
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a) ESTRIBOS REQUERIDOS POR TORSION

El flujo cortante (g) o fuerza cortante por unidad de longitud cercana al perimetro de la seccidn viene dado
por la formula de Bredt para cilindros de pared delgada,

T,
10.3b
T4, [10.38]

q’:

Las fuerzas resultantes en los costados horizontales v verticales de la armadura,

q q
e —_—
T, il
Vi=Vyse—x, ... =V = .
e T Yo ()
compresion
diagonal (D,)

flujo cortante

Diagrama de cuerpo libre de
las fuerzas actuantes en los
costados de tubo

compresion
diagonal (D)

estribos

N,

Fig. 10.12 Analogia de la armadura para torsion (adaptado de ACI 318-08)
Del diagrama de cuerpo libre, tenemos que el nimero de estribos que cruzan la grieta por una cara es,

YV, cotg

2
sep.entre estribos

m=

y la fuerza desarrollada por los estribos, asumiendo que ceden, n - A, - F,

Por equilibrio de fuerzas verticales,
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Vs o area
s Y
T _ Y, coth = s
2 A:} Yo = s r ¥
Despejando vy sustituyendo,
_  2-4,-A,-F, A, T
Ty=———=cotf " —=p——— 105 AcCf11.21
H s s 2-A,:F,-cot8 [ |

En condiciones dltimas para el disefio, asumiremos A, = 0.85-A,, en la Ecuacién 10.5. La méxima
separacion de los estribos es p,, /8 donde pj, es el perimetro del estribo. (ACI-318-08, Seccién 11.5.6.3).

b) ACERO LONGITUDINAL REQUERIDO POR TORSION
El acero longitudinal en los costados.

s Proporciona capacidad resistente a la torsién junto con los estribos, formando los cordones de una
armadura.

s Mejora el anclaje de los estribos con los cuales forma una malla de barras verticales v horizontales en
ambos costados.
Impide el ensanchamiento y penetracion de las grietas.

e Se distribuird por los costados de la viga.

Del diagrama de cuerpo libre {(Figura 10.12)

D, =—Vi v N = Vo 0OED i (d)
sin@ = =

N que actia sobre una de las cuatro caras de la armadura serd resistida por las barras en la esquina superior e
inferior de la armadura. La fuerza longitudinal resultante (V) de las 4 caras seria: N = 2 - (N, + N,).

Sustituyendo V de (¢}, usando (d) v arreglando términos tendriamos,

perimetro encerrado
por las estribos=ppy i

T — T
N=2-Ao' 2+ (x, +Y,) ~cnt(9)=2_‘:1“-ph-cutﬂ
Por equilibrio de fuerzas horizontales.
drea
area ENCETT.
acera por el
lomg. = = estribo
0 R = cot PR cotf ...siendo A, = 0.85- A4
Uil S Ph E_2-A,,-F}, Pn o = U oh
A Ty 0 ! tituir T, de laE ion 10.5
e — - -_’ f
=17, Rt F Pn - cot al sustituwir T, de la Ecuacion ;
A  r—
A== py (Fy—m-) cot* @ [10.6 ACI11-22)
&) y.long.

Como armadura longitudinal se recomienda utilizar barras de didmetro igual o mayor que 5/16, 2 una
separacion menor de 30 cm (en vigas es la distancia vertical). El refuerzo requerido por torsién deberd
extenderse una distancia (b, + d) a partir de donde el torque actuante sea menor de Ty, (ACI-318-08,
Seccion 11.6.6.3).
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¢) SECCION CRITICA PARA EL CALCULO DEL REFUERZO A TORSION

Por razones andlogas a lo estudiado en el Capitulo de corte. la seccion 11.6.2.4 del ACI 318-08 permite

disefiar las secciones localizadas a una distancia menor de d del apoyo, para un torque T, localizado a una
distancia d del apoyo,

d) MAXIMO TORQUE PERMISIBLE

= a2 = 2
W Ty - v
Secciones macizas — S R s ;| =s——+212- JfZ 107 Act11.1s)
by, - 175 b, -d

1-'??: % Tu " P L":r

Secciones huecas — < Uss T
by-d 17:-4,° by-d VI 1o 11.19]

Si no se cumple con 10.7 y 10.8 habra que aumentar las dimensiones de la seccion.

¢) ARMADURA MINIMA POR TORSION |

Si T, 2 Ty, El miembro requerird armadura por Torsion de acuerdo a las ecuaciones 10.56 y 106 v |
respetando los minimos establecidos por,

Acero Longitudinal,

TR S [10.9 4ci 11.23)
amin F)r.lmtg cp < h Fy,!ong
Estribos,
Ay +2- A,

b 35:h
> =02 J =t ~..A, = area est.por corte [10.10 ACI 11.24]

10.4 TORSION POR EQUILIBRIO

La resistencia a torsion del elemento es necesaria para
mantener la estructura en equilibrio (Figura 10.13a, ver
Ersoy 2000). No existe posibilidad de redistribucién de
los momentos torsores. Para estos casos, colocaremos
estribos y acero longitudinal por torsion para resistir T, .

10.5 TORSION POR COMPATIBILIDAD 1

La resistencia a torsion del elemento no es necesaria = i
para mantener la estructura en equilibrio (Figura F19. 10-13a Torsion por equilixio (adaptado de ACl 313~ 18)
10.13b). Los momentos torsores se producen para
mantener la  condicion de compatibilidad de
deformaciones entre miembros adyacentes vy existe la
posibilidad de redistribucion de los momentos torsores.
Para estos casos, el A.C.1 11.62.2 permite reducir el
torque de disefo T, al valor de T,, (Ecuacién 10.4a),

‘4 2
1.06-\ff - (—ﬁ)
s L] L
0.75 Fig. 10.13b Torsién por compatibilidad (adaptado de ACI 318 — 08)

P
El disefio por corte y flexién debe ser consistente con las resistencias a torsion asignadas. El equilibrio de
fucrzas debe mantenerse. Si se reduce el torque de disefio con respecto a las fuerzas indicadas por en andlisis
estructural, aumentardn posiblemente las acciones de disefio en las secciones adyacentes (el momento y el corte).
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EJEMPLO 10.1 30

Disefiar la viga en F

balcén de la Figura 10.14. |
fl=220kg/cm? |
F, = 4200 kg/cm? . :
rec=d =5cm L i
wy, = 577 ton/m 7

5.77 tan/m

=

| i

S

Configuracion Preliminar
- F0 =

e ] f'
IS "‘ = ;}} T

1 | !

60
[ Fig. 10.14 Viga en Balcdn (Ejemplo 10.1)
l ; 23,07 ten

ot L 342ton-m L L] b = :
20 S TP 13.42 ton-m .
- 5 %—»—b— +

Tendriamos, 342 ton - m vl ot AR S o B L P gt it Lo |

i 247 e =X 42.M?nr:-m
== =456 ton-m '

* 075

Ay = 30-70 = 2100 cm? &\\Q\ \MN \ w‘ 342 ton - m

Pep = 2 (30 + 70) = 200 cm

Agp = 20 - 60 = 1200 cm?

23.07 ton

Pr =2+ (20 + 60) = 160 cm
4280 ton-m
A, =0.85 - 4,, = 1020 cm?
Momento
Corte resistido por el concreto, Ecuacion 8.6 342 ton—m

Y =t < JE “by - d Fig. 10.15 Fuerzas Gltimas actuantes en la
= (.53 -v220-30- 65 = 15000 kg viga (Ejemplo 10.1)

Verificaremos si es necesario reforzar por torsion,

A E 2100?
Ten = 0.27-/f2 - (;‘i-) = (.27 - V220 ( -

5 ) = 88304 kg-cm < T, - reforzar por torsién
ep

Chequeo de las dimensiones de la seccion (Ecuacion 10.7),

I G 23070/0.75)>  [342000/0.75 - 160° ,
J[bw-d] +I1.?-A[,,,2 30- 65 [ 1.7 - 12002 ] Foachl ol
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| 15330 kg
= A2 -40f = 32 =3931—........ O,
_bw-d+212 JF 30-65+212 V220 3':}‘31':“'%2 oK

Existe posibilidad de redistribucion de momentos, podemos disefiar para T, (Torsién por compatibilidad)

Tazl.ma-JE-(

A Z

2
g
Pep

2100
= 1.06-+220-
) 1.06-+2 ( 200

) = 346678 kg-em =T, = 342000 kg - cm
No es necesario reducir el torque de disefio pues T, > T,, . Calcularemos aceros para T, = 456000 kg - cm

Del diagrama de cuerpo libre tendremos (Figura 10.14, x medido desde el extremo izquierdo de la viga),

Ecuacion 8.10

V‘*—F—S?m = 7963 - x; V, =V, — V. = 7963 50
i g7 == 2963 X 15000
Estribos por corte, (Ecuacion 8.9)
i oty Vi 7963 -x— 15000 o T o R
T e T PR T g-cm
Estribos por torsion (Ecuacion 10.5),
1 rama del
estribo
A 18 - 456000 = gidtaz
s 2-A,-F,-cot(8) 210204200 cot(45)

Acero Longitudinal por torsion (Ecuacion 10.6),
A F 4200
A= -5 Py ( L ) cot?(8) = 0.0532 - 160 - (

2 = 2
B 42[}0) cot*(45) = 8.5 cm

Aceros por flexion,

4280
My =
T M. = 590

Determinaremos si necesitamos armadura sencilla o doble con la Ecuacidn aproximada 5.27

dos 230 M g JHTIREIEE, o s e d ill
ek e 30 220~ 6173 cm = 65 cm .. armadura sencilla

El drea de acero por flexion la calcularemos con la Ecuacién aproximada 5.28b

M, 47551 -10° a
Ay = 5 = = = 1991 cm
F-'fg-d 4200-7[g-65
Acero minimo por torsion ( Ecuacién 10.10).
0.0212 0.025
A, +2-A b 35:b A, +2-A
fo02. > = = (min) = 0.025
5 F}'-f-“ Fy.e.st

Los resultados se resumen en la Tabla (10.1).
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Tabla 10.1 Resultados del Ejample 10.1
x (m) 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00 3.35 4.00
Vol (kg) 3847 7683 11540 15387 19233 23080 25773 25773
V; (kg) -11130 -7284 -3437 410 4256 8103 10796 10798
Ay /s (corte) - - - 0.00 0.02 0.03 0.04 0.04
Ty /¢ (kg -m) 456000 455000 456000 456000 456000 456000 456000 456000
A, /s [torsidn) 0.0532 0.0532 0.0532 0.0532 0.0532 0.0532 0.0532 0.0532
Apfs+2:A /s 0.11 0.1 0.11 0.1 0.12 0.14 015 0.15
Aufs +2- A, fs (min) 0.025 0.025 0.025 0.025 0.025 0.025 0.025 0.025
Siax €M) . (df2) 325 325 325 325 325 325 325 325
s [cm) 239 239 239 236 208 18.7 17.4 17.4
A, torsion (cm®) 8.5 8.5 8.5 8.5 g5 8.5 85 85
Ay torsion (em®)(min) 1.4 1.4 1.4 1.4 1.4 1.4 1.4 1.4
M,/ (kg -m) 2998 591 =342 -9038 -16259 -25085 -32218 -47551
Ay flexién (em?) 1.3 0.2 1.4 3.8 6.8 10.5 13.5 19.9
Ag iy (em?) 5.5 6.5 6.5 6.5 6.5 6.5 6.5 5.5
Nota: la seccion critica por corte se tomd para x = 3.35 m y pude tomarse en x = 3.30 m. se usaron estribos de 1/2" y 28

El despiece nos quedaria asi (Figura 10,16 v 10.17),

4,00 me, A
o % @0.20 e V@015 m s =
(% . m . e
Y T T O T R ; 1Y e i
I | T %ﬁ' !
T . ; e - v
3 | —imz 3} Lt w1 i %
& © o © ® ® |
e _\.r'L 2y
I * | ..
0.30 m. (& g
i \ 281° L > 500 m. s
] I ;
[ ZO1L = 400m
(Y
@ = owm _ ©® '
2058 L= 4.80m, | ozom
10a 5/8°L = 2.00 m. |
ARRIBA
ABAjo
= =y !
@ . beom_ & | ozom
— - I
U SS/TL = 400 m 20 5/8°L = 3.70m
‘ﬁ_.
ZAT/EL > 400 m.

Fig. 10.16 Despiece de la viga del Ejemplo 101
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TORSION

SECCION 3-3 (PLANTA)

-4-Lq SECCION 1.1 SECCION 2-2
| e gl [T
L |
I J_[ ] l. . ? [
- 1, i B B
=T AglaE . 3 R
=l T RE
E ] c 5:.' - .;".. o ; ';"'
n T | =
e Datails barrss 8' en forms de U 2 “’ < _.’“ D,I*_.F,- P
z — 890 m i o7 J i
i 1
= 0.20 m
— o =
"-., T '-5 L=2.00 m
1 s
Wil N Detalle barras C' on forma de U
& A
THSHT | i T - W"\T
: oz0m |
£ 8 L=4.00 m l ]
= I el
A il
z " 370 m. _
: s 1| e % i1 T o x
E T — | TR
00 0 o 7] . -‘3,,
— I 3 I-— —_—— —

Loy
. !
:c}_r_.'" (ERam T el

—

/

' P
Bl e+
LU a5/ L = 4.00 m = 288/8°L =3 70m

Fig. 10.17 Despiece de la viga del Ejemplo 10.1 (En planta)
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Fig. 10.18 Auditorio de Santa Cruz de Tenerife
Cortesia de Luis B. Fargier G.
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CAPITULO 11
MODELOS DE PUNTAL Y TIRANTE

11.1 ZONAS DISCONTINUAS

A las zonas adyacentes a,

Los puntos de aplicacion de cargas concentradas o reacciones,

Los puntos donde se doblan cabillas.

Los cambios bruscos de geometria en un miembro.

Y en miembros en que la relacién de esbeltez (largo/alto) es menor que 4,

se les conocen como discontinuas (Figura 11.1). En estas regiones las secciones planas no se mantienen planas
luego de aplicar las cargas. La distribucion de deformaciones unitarias en la seccidn transversal no es lineal como
se asumid en el los capitulos 3,4, 5y 7.

L B b X

SN EN

P P
' Zona Nodal .
Punta Punta
it =1 4
- o . = 4 \
s ~
et ; s \_\
ol ot 5 / o
ki ;o : /! ™
: S 7/ oy
e s e S Fi A
—_— - ~
= R =
T Tirante T T

Fig. 11.1 Ejemplo de zonas discontinuas
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En las zonas discontinuas es conveniente visualizar el camino que siguen las fuerzas haciendo la analogia con el
funcionamiento de una cercha, inicialmente propuesto por Ritter en 1899 (Figura 8.9, ver Ramirez y Breen,
1991). En nuestro caso tendremos puntales que transmiten compresiones y tirantes a traccion unidos entre si por
juntas articuladas. Bastard con: a) seleccionar un modelo de puntal y tirante cénsono v en equilibrio con las
cargas aplicadas, b) proporcionar la cantidad de acero requerida por cada tirante y ¢) verificar que las
dimensiones de los puntales y nodos son suficientes para no exceder los esfuerzos de compresion iltimos en el
concreto, para asegurar que nuestro disefio es seguro.

P

Fig. 11.2 Dos de las alternativas validas de un modelo de puntal y tirante para una ménsula-doble

Los modelos de puntal-tirante se basan en el teorema del limite inferior de la plasticidad que establece que,

Un diseiio bien detallado que satisfaga las ecuaciones de equilibrio es seguro

Alternativamente podemos planteario asi. Siendo,

s Wpye= Carga Real que produce Falla de un elemento estructural. Por ejemplo, la carga externa aplicada a una
viga en un laboratorio hasta producir la falla.

o Wre= Carga Tedrica (calculada por el ingeniero) que produce la Falla basado en el teorema del limite
inferior. Esta se estima asumiendo un modelo de puntal y tirante (distribucion interna de fuerzas) que esté en
equilibrio con las cargas externas aplicadas al elemento. El requerimiento esencial es que el modelo de puntal
v tirante seleccionado respete las ecuaciones de equilibrio. También es necesario verificar que el refuerzo en
el elemento estructural este adecuadamente dispuesto (bien detallado) para garantizar una redistribucion
interna de fuerzas luego de ocurrido el agrietamiento.

El teorema del limite inferior nos permite afirmar,

Wee = Wie [11.1]

Para aplicar el teorema a un disefio nuevo podemos razonar asi,

208

P = Wy es el dato v corresponde a las cargas ultimas (mayoradas) aplicadas externamente sobre el
elemento.

Asumiremos una distribucion interna de fuerzas -es decir un modelo de puntal y tirante- que este en
equilibrio con P. Calcularemos las fuerzas de los puntales y tirantes.

Calcularemos la cantidad de refuerzo requerida por el elemento v verificaremos que los esfuerzos de
compresién actuantes no excedan la resistencia del concreto.

Haremaos el despiece cuidando los detalles del refuerzo.

Al construirse la viga y estar sujeta a cargas externas fallaria a una carga P' = Wy,

Al aplicar el teorema del limite inferior podemos afirmar que P’ > P = diseilo seguro!




MODELOS DE PUNTAL Y TIRANTE

En un mismo elemento existen varias posibilidades de configuracion puntal-tirante que son vélidas y seguras
para disefiar (Figura 11.2), siempre que se satisfagan las ecuaciones de equilibrio. 51 por ejemplo, ¢l modelo que
eSCOZEmos es una aproximacion vaga del flujo interno de fuerzas (Figura 11.2-A), tendremos un disefio que es
seguro v fallard a una carga real PY = Wye_, = P. 5i utilizamos una segunda aproximacion mds ajustada al flujo
interno de fuerzas (Figura | 1.2-B), tendremos un disefio que es igualmente seguro y que fallard a una carga real

" = Wae_w = P. Debido a que el flujo de fuerzas internas escogido en la segunda aproximacion se acerca mas
al real que el primero, tendriamos: P¥ =2 P™ 2 P.

El procedimiento descrito en este capitulo permitira,

e Verificar que la capacidad a compresion de los puntales no es excedida.
» Verificar la capacidad de los nodos no es excedida.
e Calcular la cantidad del refuerzo de acero requerido de los tirantes.
El ACI 318-08 recomienda un factor ¢p = 0.75 para disefios basados en modelos de puntal y tirante.

Py
= = - - /
11.2 RESISTENCIA A COMPRESION DE LOS PUNTALES . : ) )
Siendo, 2 >
fea.axial
ﬁu = 'F:a 1’ E 5 e
075
Debe cumplirse, &
resist. ;
punial
ﬁu < F‘T‘u |

La resistencia a compresion de los puntales (F,;) disminuye
(McGregor, 2002),

Aumenta, u/ I I] 1
F

ig. 11.3 Refuerzo minimo tipo malla

» En presencia de cargas sostenidas,
+ Con el aumento del agrietamiento debide a las tensiones
transversales al puntal,

¢ Con el incremento del confinamiento del concreto.

» Sicolocamos acero en forma de malla (horizontal y vertical) Tabla 11.1 Factores /3, para determinar la
ue restringe el crecimiento de las grietas transversales al resistencia de los puntales
puntal.
B Tipo de Puntal
) i Miembros prismaticos,
y viene dada por (ACI A-2), 1.00 generalmente horizontales o
verticales de ancho constante
Fas = fouAc ... Ac=Db-e [11.2a] Miembros inclinados con refuerzo
078 tipo malla requerido por (ACI
p A33)
| —. [11.2b] 0.60 Mizmbros inclinados sin refuerzo
fou'e j tipo malla

Donde f., es el esfuerzo resistente efectivo a compresion de

puntal (Ecuacién 11.3, Tabla 11.1, ACI A-3), A, es ¢l drea de El refuerzo minimo tipo malla viene dado
de la seccion transversal del puntal, b es su ancho vy e es el por (Figura 11.3), (ACI A-4)
espesor que se asume igual al del elemento.
Asi
fm = 0.85 - !;_J' . ﬁ! {] 13] Z b +ss 5 Sen{}’j) = 0.003 [114]
|

Una extensa revision sobre la resistencia a compresion de los puntales es presentada por Brown y Bayrak (2008)
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11.3 RESISTENCIA DE LAS ZONAS NODALES

El nodo es definido como el punto donde las resultantes de los puntales y tirantes se unen. La zona nodal es el
drea imaginaria de concreto afectada por la interseccion de estos. El modo de falla a estudiar es el aplastamiento
del concreto. En cada una de las caras de la zona nodal debe cumplirse,

- alturaf
resise. ar

node [11.5a] deilizrr)in

= p——— —_— e fri
Pz Fo vl =far Ay somnfly = W =8

Donde f.,, (Ecuacion 11.6) es la resistencia efectiva a compresion de la zona nodal y A, es el drea de su seccion
transversal medida perpendicular al eje del puntal o tirante. (Tabla 11.2, ACI A-8),

fou =085 f¢ - Ba [21:63

Tabla 11.2 Factores §, para determinar la
resistencia de las zonas nodales

Sustituyendo encontramos,

Py

o [11.55] B | Tipo de zona nodal
fou-e 1.00 Comprimidas por todas 2us caras (C-C-C)
0.80 Anclan a un tirante {C-C-T)
0.60 Anclan dos o mas tirantes (C-T-T)

11.4 RESISTENCIA DE LOS TENSORES
La resistencia del tensor (F,,) viene dada por (ACI A-5),
Fre = Ase Fy [11.7]

Ay, Es el drea total de acero en el tirante.

-—

Las barras se podrin desarrollar a partir del punto
donde el centroide del refuerzo sale de la zona nodal =
(Figura 11.4, ver el trabajo de Aguilar, Matamoros, = =
Parra-Montesinos, Ramirez v Wight, 2002). El w (ancho)
anclaje de las barras en la cercania de los apoyos

requiere de especial cuidado, segin se indica en el

Capitulo 9. El angulo minimo entre un puntal y un
tirante que llegan a un nodo comin es 25 grados.

w (altura)

-

I Ld m—
Fig. 11.4 Longitud de desarrollo en zonas nodales
1.5 PROCEDIMIENTO DE DISENO RECOMENDADO

Dibujar el modelo de puntal y tirante en equilibrio con las cargas externas.

Caleular las fuerzas en los puntales y tirantes. Verificar que el esfuerzo cortante tltimo no exceda 5 - v,

Seleccionar los factores 8. v 5, (Tablas 11.1 y 11.2).

Calcular f,,, para los puntales y los nodos, con las ecuaciones 11.3 y 11.6, respectivamente.

Corregir el valor de f, para los puntales. El valor de f, corregido de los puntales se tomara como el

menor valor entre,
fire del puntal en estudio.

- fuy calculado para los nodos de los extremos del puntal.

e  Verificar que el esfuerzo de aplastamiento en el lugar de aplicacion de fuerzas no sobrepase [eu (nodo)
Calcular el ancho b de los puntales (Ecuacién 11.2b) y la cantidad de refuerzo requerida por los tensores
(Ecuacion 11.7).

Calcular la altura/ancho (w) de los nodos (Ecuacion 11.5b).

« Dibujar los puntales y las zonas nodales a escala (usar herramientas CAD -figuras 11.5 y 1 1.6-). Si el
modelo de puntal y tirante entra en las dimensiones del elemento estructural continuamos con el
siguiente paso. De lo contrario redimensionaremos.

s Hacer el despiece y cuidar los detalles. sobre todo el anclaje de las barras en los extremos libres.
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EJEMPLO 11.1

MODELOS DE PUNTAL Y TIRANTE

fo =280 kg/em?, F, = 4200 kg/cm?*, ancho de la viga b = 40 cm. La carga se aplica sobre una placa de
40 x 40 cm. La viga en estudio y el modelo de puntal y tirante para la viga se presenta en la figuras 11.5y 11.6

En ancho de la viga deber ser al menos la luz no arriostradaf/50. (ACI 10.4.1), En nuestro caso,

13.00 1t B = 250 ton
T =026 cm < 040 m.OK
9.20m N 3.80 m
L v |
= T T = S . s o
- T 3 # . 'r L] o . a, a1 ‘c I‘ )
.-? ) & ‘a4 o r' - & &-‘ .= . i : : ci )
‘* ‘J 7 - : &4 - = - " - - o o o = = ‘
3z25m| z " 7 o s L g o * ol i
v L= i E : F F E
| Pod b . -k, . Ll e 3 i
b & X a o ' Y a ) . s o A -
0.40 m e & o & e e o VAT m
- ; ; . ad = o 4 - 3 : . 3 f ink e :
L \] - . s ==
] [ i
. M r i
v 13.00 m h
250 ton

Los resultados de los cileulos se resumen en las tablas 11.3, 11.4 v
11.5. Las dimensiones del modelo se presentan en la Figura 11.6

M 73 ton Fig. 11.5 Medelo de puntal y tirante propuesto {Ejemple 11.1) Y
177 tom
Tabla 11.3 Calculo del El corte maximo actuante s,
f o para zonas nodales v puntales
fi 177000 kg
caletilado fa e o 16.69—2{ Sy 0K
Elemento Bn B (kg fem*) l:urmgin‘zn W 2hs il
Ecuacion (kg/em®) 12,34 : . .
(1136 116] i : domina la resistencia del nodo sobre la del
- tal
A 0.80 - 180 P
B .60 - 142° 4
2 oy g.m & 142* ::J }:Sfl:‘crz;iﬁ aplastamiento en el punto de aplicacion
2 135 [Uer es
S 5 050 : %0 Tabla 11.3
& 0.60 : 1s0* Nodo A o _ 4563-9 <190~ i
G 1.00 - 238 40-4D0 T omt cme
P AE = 0.75 179 179 179000 k i
4| &6 = i i e NodoD —o—o = 110,632 < 190—%; oK
E 6o = 0.75 178 179
z EF : 1.00 238 190! Mg 23000 oo Ko kg
= 1. —] % —— —
F-G 0o 238 190 odo G —=—0 6, Em2 < Zsamz oK
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Tabla 11.4 Ancho de los puntales (b) y el drea de acero de los tensores (Ejemplo 11.1)

Componente Componente Fuerza fa ﬂ"f:m: t:a-l' Area de
Miembro vert. heriz. axial asumido EEE': r:) AQE:;?? x
= - ;
(ton) {ton) P, (ton) (kg fem?®) [11.25] T
5 g % a6 : - 27.0°
S| BC 0 170 170 . : '54.0
2 Wl co 0 255 2855 - - B1.
= BE 73 o 3 i - s
Sl £ 9 73 : - 23.2
w | AE 73 85 112 179 21 .
) [ 73 85 112 142" 26 i
I C-G 73 85 112 1427 26 3
g DG 177 255 310 179 58 2
2 EF 0 85 85 190 15 4
] 0 170 170 190 30 3
domina A ARk gy [43' 265) 3533 cm? .7 B 1"
¥ domina o — = | ] [ : cme
ST F}_ 42 ﬂﬂ
Tabla 11.6 Dimensiones de los nodos (w) (Ejemplo 11.1)
Altura Ancho
Fuerza de Fou nc
it T O Y o | =
2
(ton) (kgfcm?) [11.55] [11.56]
vertical 85 15 -
A horizontal 2 180 _ i
8 horizontal 73 142 i E
vertical BE 0 =
& horizontal ™ 142 ; =
vertical 255 45 =
B horizontal i 190 " :
varical - = =
E horizontal 73 190 2 =
verical 2 = =
£ harizontal 73 190 ). 13

“170-85=85, ™ 255-170=85
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MODELOS DE PUNTAL Y TIRANTE

. DETALL L
SECCION S1 SECCION 52 ESTRIBO
—= 1,30 m b=

-
3 S 2
@ (52 5 BCR L

=)
®

b |= .i‘\ L = -
\ 1 \ !
12 d‘}‘ :a?rl - 4‘}' —_ |
K 3~ B o
. \u-ﬂg 4 \E‘E [
|+ 40\. a@ = - g‘l |
B a.:, . B w3 |
- \'-tm \E=
- 1.\ B o .- &) | = pa
;o 23 e | B
Y ] N s

& 4
. A i 44
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[ & [ i )
. 3.10m
25 m 2 2 325 m || " )
’ & il 4
ia o A
L] - & = L
e o
. r s % o
4 2 A
& | 4
] ' - a i
. ":' !: -" 1‘ l:
e o
. * o . . o
o K4 © o M < )
R P 70 b § |

41 ® |
Eﬁ i :;‘ @ — !
B 1L

== (.30 m ~——

)
S
A

040m 0.40 m

Fig. 11.B Secciones fransversales de la viga en estudio

El trabajo de Parra-Montesinos (2008) presenta una forma directa de disefiar vigas profundas si cuatro
condiciones son satisfechas: 1) f < 400 kg/cm?, 2) La relacion a/d < 1.75 (a es la distancia del punto de la
aplicacion de la carga al apoyo y d la altura 0til) 3) A la viga se le coloca el refuerzo minimo en el alma segin la
Ecuacion 11.4 y 4) El esfuerzo cortante promedio ¥,/b-d no excede 4 - v, en ninguna seccién de la viga. Si
estas se cumplen, se puede obviar la verificacion de la resistencia de los puntales y las zonas nodales v garantizar
un disefio seguro, lo cual simplifica considerablemente el disefio.
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Ay =177 ton
Disefiaremos la columna exterior de soporte més cargada (Figura 11.9)
Tabla 11.6 . para las columnas exterior
f.-q f:u
B B. calculado | corregido
e (kgfem®) | (kgfem?)
[11.36 11.6]
A 1.00 238
NODOS B 0.80 1ap’
c 0.80 190? 116 cme
A-B 075 179 179 |
A-C - 0.75 179 179
FONTALES B8-D : 1.00 238 190" N
C-E 1.00 238 190° 885ton |\ BB.S5 ton

\ S
J

"*: f., de los puntales se tomard como el menor valor entre,

145¢cm
¢ El calculado para el puntal. Fig. 11.9 Modslo de puntal y
s El minimo calculado para los nodos a los que el puntal une. tirante para la columna

Tabla 11.7 Ancho de los puntales (b) y el area de acero de los tensores en la columna de soporie (Ejemplo 11.1)

Componente | Componente Fuerza fe """‘iﬁl"mﬁ:"" "‘;2‘;:'
Miembro vert. horiz. axial asumido 9 e P
(eom) (eom) Pu (tom) (kg/cm®) [11.26] 111.7)
TENSORES B-C 0 8.5 88.5 - - 28.1

A-B 8BS 88.5 125.0 179 23 -
A-C 885 88.5 125.0 179 23 -
PUNTALES B-D 88.5 0 88.5 190 16 i
C-E 88.5 o] 88.5 180 16 -

Tabla 11.8 Dimensiones de los nodos (w) de la columna
de soporte (Ejemplo 11.1})

Fuerza ol Altura
o | | JEL) T || oy

(ton) a/em?) | [1158)
I e 238 I
8 el - 120 e
c okt i 9 .

Ver Figura 11.10
DESPIECE (Figura 11.11)

s Acero longitudinal, Colocaremos acero minimo a la columna
igual al 1% y sera proporcionado por 24 barras de 34"

e Acero transversal, Calcularemos la cantidad de acero
horizontal requerida por el tensor = 28.1cm’ y serd A
proporcionada por 13 estribos de 1" de dos ramas colocados pgiRN
como se muestra en la Figura. 11.11 N

e Acero tipo malla, Ecuacion 11.4, Fig. 11.10 Dimensiones del modelo de
A puntal y tirante en la columna de soporte
z - sen(y;) = 0.003 {Ejemple 11.1)
b- S

Quedard cubierto con el acero longitudinal de la columna.
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REFUERZO DE LA COLUMMNA

MODELOS DE PUNTAL Y TIRANTE

Viga

El disefio de
articulaciones es

DUl o2 By dod

'\ examinado en detalle por
] Jiménez-Montoya,

Garcia-Meseguer, y

| - =
|| [} Moran-Cabré (2000) m
e
| = =
Iy
I Ik
O NV
~130m | : I ir\\\ %
N R I 2
==l | I 5
L 0 [ | [ ) %
(83} I e o Ve e i 1
= 1 N\
3 T ] =] g [
;!. ] | : L1
F | || [
5 ol 1B '
g' | | | |
= | | ! i
145 em
SECCION 5-3
45m————————— =

: 1 1
N 3
Bdl, "; 30em 30cm
N
i P |
—a 2 o7 Ay
b,
I"' 135 cm - "
!
2Bem
Pl
~ 1
b, L

Fig. 11.11 Despiece de la union entre la columna y la viga (Ejemplo 11.11)
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Fig. 11.12 Anclaje de los cables de suspension del Puente Orinoquia (zona discontinua)
Cortesia de Luis B. Fargier G.
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CAPITULO 12
LOSAS

12.1 LOSAS ARMADAS EN UN SENTIDO

Son aquellas con armadura principal perpendicular
a las vigas que le sirven de apoyo (Figura 12.1). Su

I:\ h
@

6.30m

espesor i = t es mucho menor que sus otras dos . e
dimensiones. GO+EB= — o e — —
Viga principal 7 |
Bajo la accidn de las cargas verticales se flectan, 5 / '
formando wuna superficie eldstica de curvatura B /
simple (menos en las proximidades de vigas 430mll g /
transversales). W /
) £ / |
. s
Para efectos de célculo se consideran como bisg arinciuat /] e
formadas por una serie de vigas paralelas de ancho @+ o ——— g —
igual a 100 cm en losas macizas o a la separacion /’/ ' :
entre nervios en el caso de losas nervadas que = / |
generalmente es 50 cm. 3 i/‘ 1.00m :
430m| |3 / !
12.2 LOSAS MACIZAS b=1.00m 5 /
a) ESPESORES MINIMOS h =7 ¢cm S /é |
Losas continuas............. h2L/28 (- e ——— 7 ——
Simplemente apoyadas....h 2L/20 Fig. 12.1 Losa maciza
Voladizos...........ocooonnh 2L/10 [ ACI318-08.. 952
Un extremo continuo.......h 2L/24
2 Acero principal Acero de reparticion
b) ACERO PRINCIPAL A, = cm?/m ancho — i
Barras de 3/8" o mds, perpendiculares a las ""j‘-* s \ i ./ : 2 ./; . . =
vigas principales, separadas s < 3-h =45cm a) Seccién longitudinal tipica en el centro del tramo
v colocadas lo mas lejos posible del gje neutro,
con un recubrimiento minimo segiin normas, Acero P.T"’.‘f\"?"ﬂi (2)  Acero de reparticién
Ag min = 0.18 - h. (ACI 318-08, 10.5.4) \\ | Pl
T T . E——, =
¢) ACERO DE REPARTICION A rep = TER. “L"-h R e O ) e N R

Barras de 3/8" o mas directamente en contacto ;
con las cabillas principales y mas cerca que ellas —

del eje neutro. Se colocan perpendicularmente a b) Seccién longitudinal tipica en el apoyo
las barras principales a distancias no mayores de |
3-h & 45cm. Resisten los efectos de la Fig. 12.2 Secciones transversales de la losa maciza
rtraccion y los _cambios de temperatur;  Notas S puedordaafr o con spesars monores
contribuyen a distribuir las cargas y sirven para E ' ;
mantener la posicién del acero principal del

cual se amarran,

&

Agrep = Agimin = 0.0018-b-h - para b=100cm — = 0.18-¢ (si F, = 4200 kg,a"cmz)

Sean,
As = Area de acero principal por metro de ancho de losa
a. = Area de una barra
§ = Separacion centro a centro de barras.......s = 100-a;/A4;....compruebe s,,,, (Capitulo 4)
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefic

d) CARGAS PERMANENTES

Peso: Propit: SUPMEEH: i ik s s s B S e e s s 2400« h(enm) = kg/m?*
Peso pizooimpemneabilizaciOng s s s e e s R e s = kg/m?
i = S == . = kg/m?
P U T e e B e P e A o, o L et b = kg/m?
CENFOS et e et b S e e D e e = kg/m?

Wy = kg/m?

wy = kg/m?

¢) CARGA VARIABLE Segin normas (ver Covenin 1756-2001). Por ejemplo, viviendas 175 kg/m?
oficinas 250 kg/m?. Sobrecargas usuales se resumen en el Apéndice I.

f) CARGA ULTIMA wy, = 1.2 - wy, + 1.6 W,

Si wy, es grande en comparacion con w, (como ocurre en la gran mayoria de edificios comerciales v
residenciales de concreto armado) puede utilizarse wy, directamente en el cdlculo de cortes y momentos
altimos. Cuando no se cumpla la condicién anterior las solicitaciones M, vy M, se calcularan por separado.
(Igual para el corte, como se indica en la Seccion 9.12).

g) VALORES ULTIMOS (Tabla 12.1) LOSAS MACIZAS
k
b=100cm..F, = 4200 kg/cm® ...f! = 240 — ... E; = 2100000 kg/cm?

Tabla 12.1 Valores Gltimos para losas macizas por metro de ancho

d v, M., A, d V. M, A,
{cm (kg) (kg -m) (em?) {em) L] (kg - m) (em®)
5 4105 1563.56 10.20 13 10673 10569.70 26.52
6 4926 225153 12.24 14 11495 12258.35 28.56
7 5747 3064.59 14,28 15 12316 14072.08 30.60
3 6568 4002.73 16.32 16 13137 1601090 3264
9 7389 5065.95 18.36 17 13958 18074.81 34.68
10 8210 6254.26 20.40 18 14779 20263.80 36.72
17 9031 7567.65 22.44 19 15600 22577.88 38.76
12 9852 9006.13 24.48 20 16421 25017.04 40.80

Se tomé @y = 0.75 - apy (Balanceado) ... = 0.75
Debe cumplirse V, = ¥, /0.75
Para el acero se considerd el coeficiente de flexion ¢ = 0.90

Mota: el peso de la tabiqueria se obtiene dividiendo el peso total de los tabiques que actian directamente en la
losa por el drea de la misma. El valor minimo es de 100 kg/m?. El valor usual es de 250 kg/m?. A
menos que se trate de tabiques livianos esta carga la consideramos como permanente. Generalmente una
losa maciza de entrepiso bien disefiada se tiene V, > ¥, v para estos elementos las normas no exigen
estribos (ACI 318-08, seccion 11.5.6.1).
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LOSAS

12.3 LOSAS NERVADAS ha

Son losas formadas por una serie de U U

pequefias vigas en TE. con los espacios

entre nervios rellenos con blogues livianos ) 4 i b - Ty
(de arcilla, concreto, madera, anime, ete.) o a) sin rellena
simplemente sin relleno (figuras 12.3 y
12.4),
a) DIMENSIONES PR N R s WSawog
: e =
t =(b=0b)/12 i g
£ = 4cm sihayrelleno 6 = = 3 i h
5 cm si no hay relleno . s
b=75+b b =10cm
Para luces mavores de 5.00m se S A e
recomiends colocar un nervio b) con bloques de arcilla o concreto como rellens
transversal igual a los nervios

iz Fig. 12.3 Seccion transversal tipica de una losa nervada
longitudinales.

Comiinmente se tiene: b=50em, b'=10¢m, t = 5cm con relleno de bloque de arcilla o de concreto
(huecos) de 40 cm de ancho (b-b"), 20 de largo v alturas de 15, 20, 25 cm, segin sea la losa de 20, 25 6 30 cm

de alto respectivamente (Figura 12.4). S
Espesores minimos a menos que se L S 100G
veriliquen las flechas en losas 100cm .~ =
nervadas (ACL-318-08 Seccion P S
9.52). Tabla 4.3 = = ].‘P -, R
s T i
Losas continuas,.......... h 221 w3 o fo p
Simplemente apoyadas..h > L/ 16 e R = /
Voladizos.................h 2148 i =t e

Un extremo continuo. .. & >L718.5 30

1 e
b o

‘*'ﬁ,%] i
“\N o
o T
Blogues | o s . __
wsualmente 10 por m? i K\?:; ' - - g ' e N
losas nervadas en 1 dir, ; “|=-;_ - P T
B R
Bloques Sl ~ Acero principal

Friso
Fig. 12.4 Isometria de una losa nervada armada en un sentido con blogues de 20 x 40 x 25 cm (10 blogues por m®)

b) CARGAS PERMANENTES

Piso o impermeabilizacion y su proteccion..................cooeveoooo = kg/m?
Sl [y AR A A e e 2400t (enm) = kg/m?®
o[- 1SR s o 2400 (h—1t) - b'/b = kg/m?
e e SRS e I I oot el = kg/m?
BRSO COn THOrierD @8 CEMBITIOL. . ... veussonsssnss imimr oo s e s it 2000 - espesor = kg/m?*
Aumento por concreto adicional resultante de Ia colocacion de tuberfas................... venn = kg fm?
L R P s e L NS S S = kg/m?*

Wy, = kg/m?®

¢) SOBRECARGA (Carga variable). Por normas (Apéndice ] R e St Sl NG w, = kg/m?
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

d) CARGAS POR NERVIO
kg /m®
w,, (por nervio) = W, -b=kg/m
wy (pornervio) = w, -b=kg/m
Hg}}':nz

e) MACIZADO POR CORTE

El corte Gltimo resistente del concreto de un nervio de ancho b’ y altura atil d, es igual a (Seccion 8.7),
11- V. =0583-/f -b'-d [ACI 318 — 08, Seccion 8.13.8]
@
Cuando el corte 0ltimo debido a las cargas ¥, jm sea mayor que 1.1 - V. es necesario aumentar el ancho b'
en la zona comprendida entre el apoyo y la seccion donde se cumple: (1,/0.75) < 1.1- V. (6 V, < 0.75 -
1.1 - ). Esto puede lograrse (Figura 12.5).
e Aumentando b’ gradualmente, utilizando bloques trapeciales en los extremos.
»  Suprimiendo los bloques extremos, es decir aumentando de b’ hasta b — b’, lo que transforma la losa
nervada a maciza en los extremos adyacentes a la viga principal o de carga.

1 Punto. Inflexion
| |
| | |
a
N i .
"
| 3
| | * @ |
S = % e
b"r : , ' Nervio . | b) Seccion tipica en 1
/////;// 1 b
bt VAL A e - z l
| _,/ /_..-‘_/._/._// / 18 |_ s 5 . e Ll - I
52 524 524 H :
b L7 T4 Nervie §
I.. = L I
v aelerlor & '
( P =
vte (B S i
?’///E/// i
i [Fhaaplrl A7 :
" T Nervia ., i ¢} Seccidn tipica en 2
[ sl
! |
\ I"'—— b 4’1
I-man'zmli'a {x) " - -
£ % — T =
|

a) Macizado (vista en planta) Sl

d) Seccion tipicaen 3
Fig. 12.5 Losa nervada
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LOSAS

f) LONGITUD DE MACIZADO (Figura 12.5a):

A una distancia x del apoyo se tiene un corte,
Ve =V =Wy x

Para V,, = 0.75- V. tenemos, ~
x = [},-(075-1.1-1)] /Wy. Donde V, = ¥, /¢ es el corte medido en el borde del apovo,

g) SECCION RESISTENTE
Traccibn abajo (tramos centrales, Figura 12.5b):
Zona comprimida rectangular de ancho b y altura @ menor que t. Seccién 1 de la Figura 12.5a,
Traccién arriba (zona de apoyos, Figura 12.5¢):

* Entre el punto de inflexion y la seccién donde Ve = 0.75 - 1.1 V. (zona comprimida de ancho b’ y altura
a}. Seccion 2 de la Figura 12.5a.

* En zona de aumento de b’ (macizado): el rectingulo comprimido tiene un ancho by comprendido entre b’
¥ b y una altura a. Seccién 3 de la Figura 12.5a,

La diferencia del valor de A para un M, dado no es significativa cuando se calcula para un ancho b’ v b.

Observaciones

* Los espesores de las losas nervadas son pequefios ¥ la compactacion es incémoda, por lo que se recomienda
disefiar para concretos con f.' < 240 kg/em?, La disminucién del 4rea de acero As al aumentar f,' es muy
pequefia (ver Seccidn 5.11).

* La longitud de macizado no debe ser muy grande, es preferible aumentar la altura de la losa.

¢ Cuando losas nervadas v macizas se utilicen como cubiertas o techos, recomendamos construirlas con la
pendiente adecuada para el escurrimiento de las aguas de lluvia (= 2%) y no lograr dicha pendiente a base de
rellenos que entre otros inconvenientes, aumentan significativamente las cargas muertas.

* Elacero minimo en losas nervadas es: Asmin = 14-b' - d/F,

h) CORTES Y MOMENTOS EN LOSAS Y VIGAS CONTIGUAS (ACI 318-08, Seccion 8.3.3)

Astimtir el mayar Asurnir el muryor
W-le W"I..: wlizz W"L;z W'L;I W'L:z
(24) (3 6 10) (an T (94 10) @9

Tiramos 3 o Rk
tramas

Fit

Trame gxterior lipico

(14 [16) (14)
e N | ks RO S
L

Wl wely w:l: I.ISFE-Z—LI o, B

z 2

Fig. 12.6 Coeficientes aproximados para calcular momentos y cortes en losas ¥ vigas

Nota: Los resultados de los coeficientes son fiables si L de dos tramas adyacentes no difiere en més de un 209, la carga sobre el tramo
es repartida y la carga viva no excede 3 veces a la muerta,
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EJEMPLO 12.1

Losa maciza entrepiso vivienda

w, = 175 kg/cm?* W _430m ? 430m e g

PR P I
f!=200kg/cm? 5 — — ———— = I
F, = 4200 kg/em® 1_'_1 'h L LyJ
E. = 210000 kg/em® _ _ = 51 il
n=10 0.30m 4.00m 4.00m 030m
h=14cm Fig. 12.7 Losa maciza del Ejemplo 12.1

= Cargas permanentes

De acuerdo con normas el espesor minimo a menos que se verifiquen deflexiones es: (ACI 9.5.2, Tabla 4.3)
= h=400/24 = 16.7 cm. Calcularemos la losa con h = 14 cm y verificaremos que las deflexiones no
excedan los valores admisibles (Tabla 4.2)

Pisode Bramito: s it i s i (0.05) - (2200) = 110 kg/m?®
Peso propio:losa: i A R R L R (0.14) - (2400) = 336 kg/m*
IS0 CEMBIB0 . .00 oo msmsimnooss cms s At s s e ks A AR RN s S A = 34 kg/m?
bR Ol N I e e B = 240 kg/m?
w,, =720 kg/m® ... - 1.2 = 864 kg/m*
Carga variable (Viva, ver Apéndice I)............cviisinminnnninneseanns w, = 175 kg/m? ... - 1.6 = 180 kg/m?

w = 895 kg/m? ... w, = 1140 kg/m?

+ Caracteristicas
K=085-f +b=170-100= 17000 kg/em
v, =053y’ =75 kg/em?.....¢- v, =562 kg/cm® para d=1lcm
V. =(7.5)-(100) - (11) = 8250 kg  0.75-V. = 6182 kg
Agmin = (0.18) - h = 2.52 cm*/m
s  Cortes y Momentos
wy, - L = 4560 kg wy - L* = 18240 kg-m

Usaremos los coeficientes dados por las normas ACI 318-08, Seccion 8.3.3

Corte en B 1.15-¥, - Lf2 = 4560-0.575 = 2622 kg +
Corteen A ¥, L/2 = 4560 - 0.500 = 2280 kg

* Menorque 0751 = 6182 kg

Momento en el Tramo M,,; = 18240/14 = 1303 kg -m ... ....My; = 1303/0.9 = +1448 kg -m
Momentoen Ay C M, = 18240/24 = 760 kg -m ... ... My4 =760 f0.9=—-844 kg-m
Momento en B M, = 18240/9 = 2027 kg * M .. vuv v o . Myp = 2027/0.9 = —2252 kg - m
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* Areas de acero (ver Capitulo 5)

g r\faz ~ (200 A /K) ... [5.25] A=

Tramos: a=080cm A. =3.25cm®*/m
Apoyo B: a=128cm As =5.17 em? /m (Mayor que el minimo)
Apoyo A:  a=0.46cm As = 1.87 em? /m (Menor que el minimo)

Para @3/8" con a; =4, =071cm* y D, =095cm Tenemos,
En apoyo B, Por metro (100 cm) de ancho tendriamos,

Mamero de barras = 5.17 cm?/0.71 em? = 7.28 barras
s=100¢m f7.28=13.73cm Smax=3h=42em 0K

En el centro del tramo,

Nimero de barras = 3.25 cm?/0.71 cm? = 4.58 barras
s =100cm /4.58 = 21.B4cm < s,

Reparticion,
A:Rgpﬂrgfcm" =0.0018-b-¢t =252 Cﬂlz =y 3,}"8@ 28cm = 3-h 0. K

Utilizaremos d = 11 cm que corresponde a un recubrimiento de calculo de 3 em, y para @ 3/B"” a un
recubrimiento neto de 2.5 cm. Las normas exigen un minimo de 1.5 em.

¢ Agrietamiento

Las normas ACI-318-08 establecen limites en la separacién de las barras para controlar el agrietamiento. Del
Capitulo 4 (Seccion 4d) se obtiene,
95

Smax = W —25-c. W ...... [4,3] ACI 104

Asumiremos f; = 0.6 - F, = 2.52 ton/cm?

2 2.5+2.5=3145 ‘5?5—30 (I =30
gmﬂx_2.52_ a2y =31, cm._._E— e & Spgx = cm

Las separaciones escogidas son adecuadas.
 Flecha, Asumiremos giro de la eldstica igual cero (empotramiento) en B y apoyo simple en el extremo A 6 C.
M Trabajo
Merabajo = My /(F.S) Donde F.S es el factor de seguridad que viene dado por,
F.8=w,f(wy, +w,) =1140/895 = 1.27

Enel tramo, Mgqpajo = 1303/1.27 = 1026 kg - m
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M Agrietamiento
Para la seccion de concreto sdlo, se tiene,
Iyruesa = 100 - 14%/12 = 22867 cm*

I, _ 22867

=/ = D

= 3267 cm® (médulo de seccion)
; kg :
fi=2-4f =28.28 P (esfuerzo de agrietamiento)

Magrietamiento = (28.28) « (3267)/100 = 924 kg - m < M,
I Efectivo en el tramo

le=R- fgruesn +{1- R) - fagriamrm [4‘1]
100-14%/12

Siendo el momento de agrietamiento mayor que el de trabajo tendremos [ = ly = 22867 . En efecto,

Mﬂgr!emmlenw = 924

= =090 R=090°=073....1-R=0.27
Meabajo 1026

Calcularemos la posicion del eje neutro x, tomando el momento estatico del drea comprimida y traccionada
asumiendo la seccién transformada como se muestra en la Figura 12.8 (Seccién 4.3),

-

i 100
Rl 7777 sy 2z
. « o .. RRESIE g t ey s S 1l1—x
= |

Fig. 12.8 Calculo de x

n Ag brazo
ety ——

x
x+5*100= 10-3325:-(11-x) = x=24cm

2.4% 100
l’agrie,c“da = T'l‘ 10-3.25-(11 = 2.4}3 = 2846 em?

I. = 0.73- 22867 + (0.27) - 2846 = 17461 cm*

. L2 oS L
t(m}'ﬁ'w'(gﬁ'rzj_asf(' 73 (210000 - 17461)

= (.26 cm

El incremento de la flecha inicia a largo plazo debida al efecto del flujo plastico puede alcanzar (Seccion 4d)
Sp=y-6,=2-026=052cm..L/1500 < L/240..0K

La flecha instantinea debido a carga viva,

TN B ol e 54 = 0.06 L oK
ie) T 3gg "W (ac-;e)'m'(- )'(21[)000-17451)* MOCHE % 280




LOSAS

La expresion h = L/24 e¢s aproximada, y no toma en cuenta el valor de la carga, que en este caso es muy
pequeiia, pero es util para calcular un valor de -k- que sirva de punto de partida. Es importante destacar que
en este ejemplo la inercia efectiva se calculd para la seccion en el tramo. Una mejor aproximacién para usar
en ¢l caleulo de las flechas se obtiene al promediar las inercias efectivas de las secciones en las caras de los
apoyos v la del tramo.

s Distribucion del acero
Abajo
P3/8"(#3) a 40cm L=6m
@3/8"(#3) a 40cm L=3m
% colocado: 3.55 cm?/m

Arriba Apoyo B
"‘wga

03/8" (#3) a 26cm L=30m =2-L/3+030
B3/8 (#3) a 26cm L=20m =2-L/5+0.30
I colocado: 5.46 cm®/m

Arriba Apoyos A y € (minimo)
@3/8 (#3) a 20cm L=140m

I colocado: 5.96 cm*/m
Esta distribucion satisface ampliamente la longitud de desarrollo que para @ 3/8" (= 50 cm).
e Cargas de servicio sobre las vigas
Vigas externas sobre losejes A v €
(Wi + wy) + Lyg/2 = 895-4/2 = 1790 kg/m lineal
Vigas sobre gje B

(Wi + Wp) - (115 + Ly + 115 - Lge)/2 = 895 - 1.15 - (4 + 4)/2 = 4117 kg/m lineal

Una de los posibles despieces de la losa se muestra en la Figura 12.9.
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b) Despiece de la losa, seccidn transversal

s

: 4 : | |
0.20 e |

| ™, | |
] [ 1 a |
| _ 0.20m. b
T dj .
| a 2 [T
| | c b R
a T —I_ T
™ d =~ 2,
H 4 g
i 1 ] 1
I | .26 m |
: i !
1 Ny
a) \Vista en planta del acero superior {no se muestra el acero de reparficidn para una mayor claridad)
Gy (B8)
e 430 m e
[- e@o8m .—|
1 /r rad T |
., P LT A - —— ey T TR AT,
; " st n :
Z Ly =Ly
= ity ————— 4—
[ @3/8°L =1.40m @ 0.40m | @ 3/8" L = 200 m @026 m
L= £ " '
= e B s
= Li4 2 Lf3 @ 3/8" L = 200m @ 0.26m
\ b | ’ e
| S e
=1/5 L
| 3 e,
— 8 3/8° L= 6,00 m @040 m
|
‘ 93/8°L=300m @0.40m e |
- = 40 - - l
=L/8 =Ly Zlg = L/8
| |

|
|
1
| I d |
1
| ol U g
|| d P 1

I
N =
¢} Vista en planta del acero inferior { no se muesira el acero de reparicign para una mayor claridad)

Fig. 12.9 Despiece de la losa maciza (Ejemplo 12.1)

Reparticion: #3 a 28 cm c-c. Cémputos métricos: Por metro de ancho de losa,
s Acero: (5% de pérdidas)

Principal......... 55.00 kg

Reparticion...... 28.00 kg

Total acero......83.00 kg — 933kg/m® «
e Concreto: (43-2+0.15-2) 0.14=125m*/'m =
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EJEMPLO 12.2

Losa nervada (Para comparar con la losa maciza del Ejemplo 12.1)

25em o 50 cm 2
5(‘11'!; O e ;‘ - e
bh=50cm s T [ 3 ‘T
b=10cm 15em :
L=Stm s )
fo =200 kg/cm? - e -
FJ-" = 4200 k-gr‘rcmz ) 20 cm = 10 C;I 40 em B 10 c;; 40 cm -y 10 -:.:n-! 20 em i

Fig. 12.10 Seccion transversal tipica de la losa nervada del Ejemplo 12.2

Altura losa tomaremos para un extremo libre y el otro continuo: h = L/18.5 = 400/18.5 = 216 = 20 em

* Carga muerta (permanente)

5 L ) B (0.05) - (2200) = 110 kg/m*
LoSa SUPETIOT. oo cviieeiiuaivii e L B (0.05) - (2400) = 120 kg/m?®
Merviosq s sinniin i 2400+ (0.20 = 0.05) - (0.10/0.50) = 72kg/m?
Relleno bloques huecos de conereto (10 bloques por metro cuadrado)... = 100 kg/m?
Ty E e Lo (e (s SOt e O DL = 40 kg/m?
Friso de mortero d8 CMEBNMTO. .. .u.cvure i issirrnesssrmrnssssasssnssmsens = 34 kg/m?
POt ADTCURTIH, < 3 ssmvs misnnissnississ e dh s s By s v i = 240 kg /m?

=716 = 720 kg/m?

s Carga viva (variable)
w, = 175 kg/m? (ver Apéndice I)

s  Carga real,
W = Wy + W, = 720 + 175 = 895 kg/m*

e Carga altima por metro cuadrado,
W, = 12w, + 1.6 -w, = 1140 kg/m?

¢ Carga iltima metro lineal de nervio (b=50 ¢m por lo que en 1 metro de ancho caben 2 nervios)
wy=W,:-b=1140-05 = 570 kg/m

e Caracteristicas para M~ sobre el apoyo por nervio (traccidn arriba),
K'=085:f-b =1700 kg/cm
Agpin = 14+ b"-d/F, =1/300-b-d
d=175cm
Asmin = (10) - (17.5)/300 = 0.58 cm? /nervio
(ACI 318 — 08.Seccion 8.13.8) - 1.1 V. = 1.1 - (ﬂ'.53 JE b’ -d) = 1443 kg ...0.75 -V, = 1082 kg

» Cortes y momentos
L
Vipg = 115wy, B 1311 kg macizado: x5 = (1311 — 1082)/570 = 0.40m

Aumentaremos gradualmente el ancho del nervio desde 10 em, hasta 20 cm en el borde del apoyo. La
longitud de esta transicidn es 0.40 m (el macizado) -ver Figura [12.11-

L
Vua = wy 5 1140 kg macizado: x4 = (1140 = 1082)/570 = 0.10m
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s Areas de acero,

Tramos

K = (170) - (50) = 8500 kg/cm

e, + Ly i a = 0.494 cm

M, = —l‘m—}ju.q =724kg-m A; = 0.99 cm? fnervio (abajo 1)
Apoyo B

K =(170)(10) = 1700 a=431cm

M, =-1126kg-m A, = 1.75 cm? /nervio (arriba T)
Apoyos Ay B

K= 1700 kg/cm a=148cm

M,=—-422kg-m A, = 0.60 cm?®/nervio (arriba T)
Reparticion

Losa superior (0.0018) - (100} - (5) = 0.90 cm?
Para 01/4" = s=32/09=35cm Usaremos® 1/4" a 30cm o malla truckson,

Si tuvidramos: a=t=5cm = C = 42500 kg = A, = C/F, = 10.12 cm?® v el momento Gltimo seria
M,/¢ = 42500 - 0.15 = 6375 kg - m. La carga necesaria para producirlo seria = 5020 kg/m de
nervio. Podemos afirmar que para traccion abajo la zona comprimida queda dentro del alaoseaa < t.

e Distribucion del acero:

Abajo 193/8" L=1200m (cubreelaceroendyc)
193/8" L=3m
Arriba en apoyo B 1061/2" L=3m + 1¢3/8" L=2m
Losa superior Malla truckson de 3/16"a20x 20 cm omalla @ 1/4" a 30 cm

l[_f"
430m E L\q@
|

__@3/8°@030m
7 z o F
TR e Ty L bt
L ] 0.40m %[,/%
L
4 =Ly
@©1/2°L=300m |
= L3 Iwam‘r,=2_n|}m
P o
=L/s |
@ 38" L =1200m |
@3B L=300m 1|
e - o]
8 AT <L/8
Fig 12.11 Despiece del nervio (Ejemplo 12.2)
= Cargas sobre las vigas (cargas de servicio)
89S
Vigassobre Ay € (W + wy) * Lap/2 = (720 + 175) - 4/2 oo v e v s ir e v e = 1790 kg /0 lineal

Vigas sobre B (wy, + w,,) - (115 - Lyg + 115 Lgc)/2 = 895-1.15- (4 + 4)/2 = 4117 kg/m lineal
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12.4 LOSAS ARMADAS EN DOS DIRECCIONES SOBRE VIGAS RiGIDAS

Cuando las losas se apoyan en tres o cuatro lados la superficie eldstica es de doble curvatura (Figura 12.12). Se
tiene flexion en las dos direcciones XX e YY v por lo tanto el acero se colocaré en los dos sentidos. Las losas en
dos sentidos se pueden construir macizas o aligeradas (nervadas).

Como quiera que la flexién XX varia a lo largo de YY se produce torsién que cambia desde cero en el centro
hasta un maximo en los bordes de la losa.

Consideremos una losa cuadrada de lados L, = Ly = L contenida en un plano normal al eje z, simplemente
apoyada y sometida a una carga uniforme w (k/m?) en toda su superficie. Para franjas centrales tenemos,

* Suponiendo la losa formada por franjas aisladas, en cuyo caso w, = w;, = w/2, el momento en el centro
€Se e My =My = w-L2/16 = 0.0625 - w - L?

e Como la losa es monolitica y hay unién entre las
franjas, las cargas se transmiten por flexion y torsion,

. ,,( El ) [ a2 +p-d§"
*TA =2 [(dy)? (dy)’]

i = relacion de Poisson,
El dz p-dz
(1“#2)' 2+(d]3
(dy) =

M, =

My =M, =w-L*/21=0.048-w- L*

it

s Cuando en el centro de la losa el acero alcanza Fig 12.12 Deformada de una losa
F, las franjas adyacentes (donde f; es menor que apoyada en cuatro lados
F,) permiten que el momento aumente un poco.
La expresion para el momento (ltimo queda,

M,= w,-L*/28 =0.036-w,-L*
La falla se produce a lo largo de las diagonales (ver Capitulo 16).

En el trabajo de Sozen y Seiss (1963) se presenta un resumen sobre los diferentes métodos utilizados para
disefiar losas en dos sentidos. A continuacion describiremos el método de los coeficientes (ACI-318 1963).

a) DISTRIBUCION DE CARGAS: w = w; +w,
La carga uniforme w se reparte en las direcciones XX e ¥Y proporcionalmente a las rigideces (EI/L 6 1/L)
y de acuerdo con las condiciones de apoyo.

e  Para igual condicidn de apoyo en las dos direcciones, a menor luz corresponde mayor carga. Si L, <
Ly tendremos wy, = wy,.

e Para luces iguales L, =L,, a mayor grado de empotramiento corresponde mayor carga. (El
empotramiento atrae mas carga que el apoyo simple).

b) VALORES APROXIMADOS DE w, Y DE w,

Sean,
fe = fy = f = Flechadebajoenelcentrodelalosa w,=c,w y wy=¢,-w
4
o= iy <wy o (L)* R T T ¢ 5 R e R S (a)
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Wt (L,)*
- +
My {Ly)

Sumando w, aambos términos y siendo:  w, +w, =w Tenemos:

De (a)....wy

w
Wy =———== ¢, W
: 4
L e @) ]
py - (Ly)
vy andlogamente
w

wy = = Oy W

T Lo (Ly)

Myt (Le)?
Donde:
1

Cx = 4 i P

i i (ﬂx.‘"#y) ’ [Lz'f‘Ly) A,
: Fig 12.13 Repartician de cargas en losas
e 1 armadas en dos sentidos

e T
L (/i) - (Ly/Ls)
¢) VALORES DE u
Y

e Ambos apoyos son simples (Un tramo)...ccoo i s e Hyy =5/(384-E 1)
e  Un apoyo simple y otro empotrado (continuo).................. b Hyy = 2/(384-E-I)
e Ambos extremos empotrados (CONINUOS). .....covirr enee e dra e My =1/(38B4 . E 1)

O sea que larelacion p, /iy, 0 [y /i, es conocida, lo que permite calcular los valores de ¢, y cy.
Los valores de ¢ aparecen tabulados en el Apéndice C (Tabla C-14).

d) VALORES DE LOS MOMENTOS Tabla 12.2 Valores de X
2 i Tipo de vincule | Tramo Apoyo
Para carga uniforme la expresion general del momento es, Simple y Simple | 0.125 0
e Empotrado y
M=K w-L* (Tabla 12.2) Simple 0.070 | 0y0.125
Mx = x'(.'x-W'sz = ﬂx'W'sz dﬂﬂd& ﬂxz x 'Cx Empu‘t[aduy
Empotrado 0.042 0.0833

o= i e JoE = e L2 = 2
M},—K}, Cy W .E.J, =da,-w LJ, donde a, K}, cy

En verdad, en lugar de empotramientos (giro igual a cero) tenemos apovos interiores. Para la carga
permanente o carga muerta y tratindose de luces mds o menos iguales, podemos considerar los apoyos
interiores como empotramientos, ya que casi no hay giro y la tangente a la elistica es pricticamente
horizontal. Lo mismo ocurre para la carga variable o carga viva cuando se trata de apoyos intermedios, ya
que su posicion mas desfavorable corresponde al caso en el cual los dos tramos que concurren a dicho apoyo
estan cargados con w;, (Figura 9.12). En cambio para obtener el méximo momento en el tramo colocaremos
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la carga wy, Unicamente en dicho tramo y en los sucesivos (Figura 9.12) de manera alterna para producir algo
de giro en el apoyo. lo que explica que se tomen valores distintos de a segin se trate de carga muerta o viva.

¢) MOMENTOS DE DISENO
Sean: wy, = Carga muerta o permanente (kg/m?) ...w, = Carga viva o variable (kg/m?) ..w = w,, + w,
Momentos positivos en franjas centrales de ancho igual a L/4 a cada lado del eje de Ia viga
Miarga = [P - W) + (05 - Wo)] - (L)% oo M = [, - W) + (05 - w,)] - (L)
En las franjas laterales es suficiente colocar 2/3 del acero calculado para la franja central.
Negativos... ... ... Mprga = 0E - w e (Ly)? oo e Mgppeg = 16 - w - (Lg)?

En los apoyos exteriores colocaremos acero para resistir 1/3 - M* del tramo en la misma direccion o
el acero minimo; el que sea mayaor.

Nomenclatura,

El subindice o superindice L y € indican direccion Larga y Corta, respectivamente.

pyn son coeficientes (Apéndice C, tablas C-12 y C-13). Estos son equivalentes al coeficiente
a = K - ¢, de la pagina anterior, pero en notacién mds practica para el cilculo de momentos positivos
(tramo) y negativos (apoyos), respectivamente.

A. Hillerborg desarrollé un método interesante para el diseiio de losas basado en el teorema del limite
inferior de plasticidad que establece que cualquier distribucion de momentos en la losa que satisfaga
equilibrio es una solucidn segura. Este es ampliamente usado en paises nérdicos. Interesados en conocer mas
sobre el método se les recomienda consultar Hillerborg (1975, 1982) y complementar con el libro de Park y
Gamble (1980).

f) TORSION

Para una losa simplemente apoyada en sus cuatro lados y siendo L, = L, se tiene en las esquinas (Figura
12.14),
*  Momentos flectores
Myx=0y My, =0

L Momentos torsores

Mxy ¥y Myx
My, = 0.0032 - w - L?

e Eltensor referidos a ejes XY es,
0 M,y
G PO

Con relacién a ejes XYY" a 45° de XY, el Tensor T' tiene el valor del producto matricial R-T-RT
donde R es la matriz de cosenos directores v R su traspuesta,

e  Matriz de cosenos directores,

_ | cos45 send5 | _ | 0.707  0.707
~ l—sen4d5s cos 45 —0.707 0.707
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234

ot
1
1
!
1
1
i

\

Refuerzo encara | |

inferior //

P ‘_!
Ly /5 A
S A s

. ":/ //J

Esquina : A~ 1

L./5 f—— = Esquina
Refuerze en cara L./5

superior \"\_/ Refuerzo en cara
. inferior
Traspuesta RY, Fig. 12.14 Refuerzo en las esquinas

Rt cos 45 — send5s 0.707 =0.707 Nota: La armadura de refoerzo en las

= esquinas  de  paneles  exteriores,
send5 cos 45 0.707  0.707 puede colocarse en dos dirccciones

. . y dos capas.
Tensor referido a los ejes de X'’ es,

T"=R-T-R'=

2+ My, - sen(45) - cos(45) M,y « [cos?(45) — (sen®(45)] _| My © ‘
M,, - [cos?(45) — (sen®(45)]  —2-M,, - sen(45) - cos(45) = l 0 —-M

Donde My = My, y My =—=M,,. Es decir que, el momento flector M; actia a lo largo de la diagonal
de la losa, es igual al valor del momento torsor, M, y produce traccién arriba, paralela a la diagonal.
En cambio, el momento -M,, produce traccién abajo en direccion perpendicular a la diagonal. En las
esquinas se colocard refuerzo adicional en las caras superiores e inferiores de la losa segiin se muestra en
la Figura 12.14 para resistir My y M;, . El ACI 318-08, en la Seccién 13.3.6 establece que en las esquinas

se colocard acero en la parte superior e inferior de la losa (Figura 12.14) para resistir un momento igual
al maximo momento positivo del tramo,
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£) DIMENSIONAMIENTO (ACI 2008 9.5.3)
L, = Luz libre mayor (larga) ... L = Luz libre menor(corta) ... Perimetro = 2 - (L, 4+ L¢); f = L¢/Le

N = 9000 § + 36000

- (800 + F,/14)-L,
L N

Bloques
usualmente 8 por m*
losas nervadas en 2 dir.

Acero en direccion corta
(mds cercanos a los bordes)

Fig. 12.15 Isometria de una losa nervada armada en dos direcciones con bloques de 20 x 40 x 25 cm (& bloques por m°)

1100- L,

si F, = 4200kg/cm? ... ....Nos viene h = m

oo preliminarmente i 2 Ly /40

h) ALTURAS UTILES

Como las armaduras se superponen, si en una direccién la altura Gtil es igual a (d), en la otra serd (d — D),
donde [, es el didmetro de las barras (Figura 12.16). Por lo general resulta mds eficiente colocar lo més
excéntrico posible a las barras paralelas al sentido corto de la losa.

d (M)

Bloques ... Encofrado perdido i f Acero paralelo a la direccion larga
/ i
' W A R S || TR e e I Y
//f//ﬁ/ff///x//.&#{)//}'/ P E PP R At P, lr_r o o s
5 LRy R e I = Lt
7 = oy f
r TP = +
+ g—T% s |7 5 d=D0, (M%)
o) ‘{'22; ' e fl =

! -

i
7 o
L

L

s

e e e e e T

St

| EN AR 1T | O N N

Acero paralelo a la direccién corta
(miis cercana a lox bordes)

—
L
Fig. 12.16 Alturas tiles &n losas armadas en dos sentidos ==
e Acero minimo, Friso
En cm?® por metro de ancho de losa (macizas):
A min = Acero en cm ®/metro de ancho
F, = 4200 kg/cm® = A min =018 - £ ... ... si Fy, < 4200 kgfem® - A, =020+t
En losas nervadas, por nervio
14-b'-d
smin = T
*  Separacién maxima entre barras (losas macizas)
B =l barra minima — 3/8" (ACI-318-08 Seccidn, 13.3.2),
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EJEMPLO 12.3
f{ =240kg/cm® F, =4200kg/cm® E,=2100000kg/cm® by, =30cm recneto=15cm
CV =300 kg/m* Lyjipre =5.00m Ly jpre = 400 M. oo, ... Losa maciza
() ® © D
e 5.30 5.30 530 !
® B= = m e
! ' !
| | |
: | |
|
430 || CASO 4 €ASO 8 |
|
| I
[
:l |
@+ : o i
| | |
| |
| |
| 5.00 I
!
430 | 4.00 [
| r
| |
| |
|
s . =
O = e -

Fig. 12.17 Losa armada en dos sentidos (Ejemplo 12.3)
* Escogenciade h=t,

5.0

h=1,/40=125cm..... = 75 = 125 .....N = 9000 - § + 36000 = 47250
1100-L 1100-500
= = =11.64cm

= N T 47250

Rtomaremos h=12cm = d=10cm y 9cm

e Cargas
PR et oo R S S ST K =100 kg/m?
PESO PROPIO.. .. o vusassssaressimsininien ibmmmmmimssimininisnasnss. =-0.12 + 2500 = 300 kg fm?
B0 i o = S R T e R e S = 30kg/m*
Portabsquesial linamma): s SRR R S =110 kg/m?

W, = 540 kg/m?
w, = 300 kg,/m?
w = 840 kg/m?
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Para calcular momentos y cortes utilizaremos las luces libres, es decir L, =5y L, = 4m.
Dirlarga Dir.corta
Wy, - L% = 540 - 25 = 13500 W - Le? = 540 - 16 = 8640
w,-L,*=300-25 = 7500 w, - Le? = 300 16 = 4800
21000 kg - m? 13440 kg - m?

En las tablas del Apéndice encontraremos los coeficientes para los casos 4 y 8 (para Le/L, = 0.80).

El valor del méaximo momento (negativo) corresponde a 0.071 osea M = —0.071- 13440 = —954 y el
factor de sepuridad es en este caso:

(540-1.2) + (300 - 1.6)

[seguridaa = 840 =134 y M, =12:-CM+16-CV = fseguridad - (CM + CV)
M, = 134 (CM + CV) = 1.34 - 954 = 1280 kg - m
Para  d=10cm = a=073cm = A;=3.52cm* = 03/8" @200cm. Y la suposicion que

hicimos de tomar barras de 3/8" es correcta.
Caracteristicas de la losa
Agmin = 0.18-12 = 2,16 cm?/m
Smax =212 =24cm Oseaquepara 3/8" setiene: Ag ., = 100:0.71/24 = 2.96 em?/m
Siendo: K=085-f-b=20400 y a=A,-F/K=061cm
Para,
d=9ecm = % = M, = 2.96-4200- [d — (af2)]/100 = 1081 - kg - m
M, = 0901081 =973 kg-m Que es el momento (ltimo resistente para barras @ 3 /8 cada 24 cm.

Corte

V.=053-f -b-d=821-100-10 = 8210 kg

* Momentos Tabla 12.3 Tabla resumen para el calculo de momenteos (Ejemplo 12.3)
COEFICIENTES MOMENTO REAL (SERV) MOMENTO ULTIMO
CASO 4 CASO 8 CASO 4 CASO 8 CASO 4 CAsO®
muerta + 0.016 0.015 216 203
Minia viva + 0,020 0.019 150 143 _%% ==
muerta+viva - -0.029 -0.041 - B0g -881
muerta + 0.039 0.032 337 277
Means viva + 0.048 0.044 231 211 e e
muerta+wiva - -0.071 -0.055 -054 -739
*  Aceros

Para los valores de -M,- menores que 1081, que corresponde a la capacidad con A.,,;, (subrayados en el
cuadro) colocaremos @ 3/8" cada 24 cm. Tendremos: d, =9¢cm y de=10cm para M+ y d=

10 cm en apoyos. (....... ...nota: s =100-0.71/4, Para 0 3/8")
M, = —1154/0.90 = 1282 a = 0.66 A;=3.17cm? s=223cm
M, = —1278 /0.90 = 1420 a=073 A;=325em? .. 5=200cm
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¢ Cargas sobre las vigas (ver coeficientes en el Apéndice C, Tabla C.14)

wk . wS, carga muerta por metro cuadrado en direccion larga v corta , respectivamente.
wk,, wS, carga viva por metro cuadrado en direccion larga v corta , respectivamente.
W, =540kg/m? ...... w,=300kg/m?

Tabla 12.4 Tabla resumen para el calculo de cargas sobre las vigas (Ejemplo 12.3)

CASO cp why wk, ¢ wen Wimev |
4 0.29 157 a7 0.71 383 213
] 0.45 243 135 0.55 287 165

* Vigas exteriores sobre los ejes A y D
Wy, =157-2.5=1393 kg/m ¥ w, = 87-2.5 =218 kg/m
* Vigas interior sobre losejes By C
wy, = (157 + 243) - 2.5 = 1000 kg/m ¥ w, = (87 +135) - 2.5 = 555 kg/m

* Vigas exteriores sobre los ejes 1 v 3

TRAMO B TRAMO BE )
w,=383-2=766 (») ¥ w, =213-2 =426 kg/m (*) — &y L.\»
w,, =297 .2 = 594 ¥ w, = 165-2 = 330 kg/m

- ;_[_L',I_--

¢ Vigas interiores sobre el eje 2
TRAMO AB

W, =383-4=1532 (») ¥y

wy, = 297 -4 =1188 y

TRAMO BC
wy, =213-4 =852 kg/m (¥
w, = 1654 = 660 kg/m
Para las vigas sobre los ejes |, 2 v 3 se tiene: en los tramos primero v Gltimo (externos) los valores con
asterisco y en el tramo central los de abajo. Falta afadir el peso propio v el de la pared que se encuentra sobre
la viga.
¢ Distribucion del acero

Ejes 1,2y 3 Tramosabajo ©3/8" a 24cm cc
Apoyocentral 0 3/8" a 22 cm cc

Ejes A...D  Tramos abajo B3/8" a2d4cm c-c
Apoyos centrales @3/8" a 20 em c-c

En las esquinas se afiadirdn
Arriba @3/8" a L,/5=100m
Abajo @3/8" a L /5=100m

Si se prefiere pueden colocarse arriba barras de 3/8" segiin la direccion de la diagonal, y abajo barras de 3/8"
perpendiculares a las anteriores, a una separacion de 24 cm. EL despiece de los nervios y los detalles del refuerzo
en las esquinas de la losa se muestra en las figuras 12.18-12.20.
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Fig. 12.20 Losa armada en dos direcciones y aligerada con casetlones removibles
Cortesia de Pablo A. Fargier G.
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CAPITULO 13

PORTICOS
13.1 CARGAS PERMANENTES
Tabla 13.1 Analisis de carga para losas nervadas en una direccion
Losas Nervadas h=20cm h=25cm h=30cm
Concreto 192 kg/m? 216 kg/m?* 240 kg /m?®
Relleno 80 kg/m? 90 kg /m? 100 kg /m?
Piso y Friso 130 kg/m?* 130 kg/m?* 130 kg /m?
TOTALES — | 402 kg/m? 436 kg /m? 470 kg /m?
Vg as ey 100 kg/m?
Columnas............... 80 kg /m*
Tabiques................ 240 kg /m?
TOTAL.........c.ceci....420 kg fm?
420 kg/m?* 420 kg/m? 420 kg /m?
CARGA PERMANENTE por m?® 822 kg/m? 856 kg/m? 890 kg/m?
Para h=275m por m> 299 kg /m* 311 kg/m? 324 kg /m*(*)

(*) Estas cargas corresponden a entrepisos con columnas de 0.25 m? y vigas de 0.12 m2.

Para un gran nlmero de edificios en Caracas, el ingeniero Mario Paparoni obtuvo los siguientes resultados,
a = (area columnas/area planta) = H /1500
H = Altura total del edificio en m
G=244+ 1850« =  Aproximadamente - =244+ 125-H
Siendo G el peso unitario del edificio por m?.

Observe gue en una construccion de poca altura la reduccién del valor del peso unitario por metro ¢ibico se debe:
al nivel del techo mds liviano y a la disminucion del tamafio de vigas y columnas,

Los valores de & varian, aumentando con la altura entre 0.01 y 0.06.

Observaciones
La carga permanente. comprende por una parte el peso del conereto resistente, gue incluido el friso es
aproximadamente igual a la mitad del total, ¥ por otra el peso de tabiques, pisos y relleno, que debemos tratar

de reducir utilizando materiales livianos. Asi disminuirian los esfuerzos por carga permanente y también los
debidos a la accion sismica que es proporcional al peso de la edificacion.

Luces muy grandes conducen a solicitaciones considerables (momentos directamente proporcionales al
cuadrado de L). En edificios de vivienda, oficinas ete. se recomiendan luces no mayores a 6 u § metros.

13.2 VIGAS (VER CAPITULO 4,5 y APENDICES)

Elementos estructurales sometidos principalmente a flexion, que transmiten cargas v momentos a las columnas.

La fuerza axial no serd mavor gue (f./10) - Area total de la seccién
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a) DIMENSIONES

b = Ancho del vigaencm < L'/50 (ACI10.4.1).

h = Altura total en cm

D, = Didmetro del acero ppl.

d = Altura itil en cm

t = Espesor de la losa

L' = Luz libre

b, h ... Mucho menor que laluz (L').

h=L'/4 . .Si h>=L'f/4 setratade unaviga profunda...Se disefiard de acuerdo al Capitulo 11.
Generalmente se tiene 30 cem = b < 40cm .....b = h/3. En casas b = 25 cm.

b) PREDIMENSIONADO EN ZONAS SISMICAS

h=L/10~L'/16...... usualmente en edificaciones de varios niveles h > L/12

h = L'/5 (Volados que sostienen o estin por encima de elementos susceptibles a sufiir dafios por flechas)

h = L' /10 (Otros volados)

Mota: Estos valores de h satisfacen los requerimientos minimos para obviar el calculo de flechas. (Tabla 4.3)

¢) ACERO
Eu .Iﬁu kg k‘g
&l =230 i ff < b i = )
Ag [Fy'%-d] min ‘b+ﬂ secumple si f; £ ZBE‘rmz Fy 4200m2 p=05"Ppa
Asmaximo  Para armadura sencilla = 0.75 ppas - b+ d recomendamos 0.50 - pyo; - b - d
A mivimo  ToOtal de traccién - b-d/40
Ag minimo = A; mintme = 14 b d}rF}. - Parda ... F}. =4200 = =b: r.i_!:ﬂ]l]
A; costados de vigas altash >90 cm A /10 ... = 5% por cada costado desde la fibra mas traccionada hasta h/2 —

MNota: Para A; cpseados ©5 preferible usar barras de 3/8" a un espaciamiento vertical menor de 20 cm.
Longitud de desarrollo ® < 1": Traccion: Ly = 50 - Dy, (¢/ gancho: Ly = 20 - Dp) Compresion: Ly = 25 - Dy,
(Ver Apéndice F) Solapes: en traccidon: Ly = 65 - Dy en compresion: Ly = 25 Dy,

d) ESTRIBOS

Para barras principales #3 6 #4 ... Estribos 1/4"......Para barras principales hasta #11 ... Estribos 3/8"
Para barras principales mayores ... Estribos 1/2"

Estos son los didmetros minimos permitidos. En las zonas criticas de longitud = 2 - h proximas a las caras de
las columnas los estribos deben ser CERRADOS. En otras zonas pueden ser abiertos, si la torsion puede ser
considerada como despreciable (ver secciones 10.4 y 10.5).

¢) CARGAS SOBRE LAS VIGAS

Permanentes
Accidinvdeda losai: s oy e s T R e A R A R kg/m lineal
PO A S es  R R  S ER a kg/m lineal
Pe50 Propio SUPUESLD. .. ...cvvvrereenssieieessrenninssnnssan = (b)-(h—1t)-(0.25) ..... kg/m linea
Total Wy = e
Variables
w, = kg/mlineal 6 PF,=kg......(Ver Apéndicel)

Ultima, caso de carga bésico
Uniforme wy, = 1.2-wy,, + 1.6 - wy, Conecentrada P, = 1.2:P,+16:5K

Otras cargas
Por impacto, accion de sismo, accion del viento, etc.
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13.3 COLUMNAS (VER CAPITULO 7 Y APENDICE B)

Elementos estructurales a flexo-compresion, donde la compresién axial es mayor que (f - 4)/10 siendo A el
drea total de la seccion.

En caso contrario se calculardn como vigas.

a) DIMENSIONES

b = Anchoen cm

h = Altura o profundidad en cm (t)
D = Diametro

L, = Altura libre

r = Radio de giro

A=b-h
A=m-D2f4
r=\JIf/A=h/12Z 6 D/4

b,h,D Deben ser menores que -L,-. y mayores o iguales a 30 em.
bzh/25 osea h=25:b

Acero principal A, p = A;/Areade la seccion transversal

Pminime = 0.01 »
Paaxime = 0.06 ........ En zona sismica se recomienda p < 0.025. Para aumentar la capacidad de una
columna es preferible incrementar su seccion transversal sin sobrepasar

Separacion maxima de barras principales (c-c) = 30 cm.

En porticos es necesario tener en cuenta la influencia del pandeo cuando se cumpla:
(Longitud efectiva)/r > 22

Dimensiones minimas

Para columnas exteriores h = (315) - D, IJE + 6 (cm) v asi dar cabida a la longitud de desarrollo de
las barras de las vigas (Tabla 13.2). Se asumié F, = 4200 kg/cm?.

Para columnas imteripres h = 24 - Dy para limitar el deslizamiento de las barras de las vigas a través de
la junta viga-columna (Tabla 13.2). (El A.C.I 318-08 es mas flexible y exige
h = 20+ Dy, ver Seccidn 21.5.1.4 del cédigo).

Para f; = 240 nos viene,

Tabla 13.2 Dimensiones minimas de columnas recomendadas en cm

Barras # 5/8" 3/4” 7/8" 1" 9/8" 10,/8" 1 3/8"
More (cm) — a8 45 51 58 64 71 77
hw (cm) — 38 46 53 61 69 76 84
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13.4 PREDIMENSIONADO DE COLUMNAS

a) AREA TOTAL DE COLUMNAS EN UNA PLANTA =« Areade planta = A,

alil:ra
=( H ,!1500)-&;,

Valor aproximado obtenido por el Profesor Mario Paparoni. H en m desde el nivel mas alto.
b) AREA DE UNA COLUMNA

Para cualquier tipo de columna cuando el eje neutro pasa por la mitad, es decirparac =tf26c=D/2 =R
el valor de la carga dltima es independiente del porcentaje de acero, se tiene,

= 0.73 (rectagulares)
=0.25-f - = L i o F = 5 s
fy s =a = A=l ¥ A=hie— @ { 0.77 (circulares)
Esta Ecuacién es adecuada para el dimensionado de columnas internas pero arroja dreas un poco bajas para
las laterales y esquineras, si se compara con las que la experiencia sugiere. E] predimensionado de columnas
de edificios puede hacerse mediante las siguientes expresiones obtenidas en base a experiencia,

15 - B, — columnas centrales
25+ B, — columnas laterales
35+ P, — columnas esquineras  Dimension minima = 30 cm (casas)

A Aencm?® y B en toneladas
A=

A=

En columnas con acero A, distribuido en los bordes y cuando ¢ = t/2 la excentricidad viene dada por

eft =0.2875+ 1.4 (F,/f!)-p- (1 —2-d'/t). Los valores de e/t para columnas con distintos porcentajes

de acero se resumen en la Tabla 13.3. :
Aproximadamente tenemos un 40% de

Tabla 13.3 Valores de e/t aumento para un incremento de p de 1%
Para f! =250, £, =4200y c=1/2 (entre p = 1% ¥ p = 29%) y de T0% (entre
p=1%y p=25%). Para columnas con
d' ¢ acero distribuido se tiene, aproximadamente
1% 1.5% 2% 2.5% 33% vy 60%.
30 | 0444 | 0523 | 0601 | 0679 " =X
5 40 0.464 0.552 0.540 0.728 El predimensionado de zapatas se puede
50 0.476 0.570 0.664 0.758 hacer con ayuda del Apéndice D, Tabla
&0 0.476 0.570 0.664 0.758 ; ;. >
6 e 0.482 P 877 0775 D.2. Motese quer l.‘fl valor de P.L:‘! la Tabla
B0 0.487 0.587 0.687 0.787 aparece en condiciones de servicio. Para su
estimacién la intensidad de la carga puede
¢) VALORES DE P, PARA EL PREDIMENSIONADO aproximarse a 1.0 ton/m?*.

En edificios residenciales v comerciales con altura de entrepiso por el orden de los 3 metros, la carga por
metro cuadrado bajo condiciones de servicio, incluvendo el peso de losa, vigas, columnas, tabiques, v piso
puede aproximarse por exceso a una tonelada (1.0 ton/m?) (Tabla 13.1). En condiciones Gltimas se puede

estimar en 1.4 ton/m?

B, = [Area tributaria ca!umnﬂ_) - (numero de entrepisos por encima de la columna) - 1400

kg
m2

= o I { k K !
Ejemplo P, = 100000 b=t=40 d'=5 p=0010 f =250— p;,:auuuﬁ F,/f! =168

2
10
eft = 0.2875+ (1.4) - (16.8) - (0.010) - (1 _E) = 0464 = e = 0.464 - 40 = 1856 cm
M,=P,-e= 18560 kg-m cuando se tienec=1t/2m
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EJEMPLO 13.1

Edificio multifamiliar. Ocho plantas de entrepiso 346.5 m*. h = 3.00 m. Namero de columnas = 12,

w-[_J B.50m 850m _E:: 8.50m '*_-.1,-*'
Pl ——
5.00 i | |

| |
3 e i
D —————
|
| [ |
5.00 n!u | |
v i =i —&r )
|
Fig. 13.1 Planta del edificio del Ejemploe 13.1
Se pide,

Pre-dimensionar columnas de la planta baja. H = 3m-8 = 24m
e Con la formula,

a=H/1500 = 0.016

El drea de columnas es igual a:

0.016 - 346.5 = 5549 m* O sea 55490 cm® para todas las columnas. El drea promedio por columna:

55490 : ,
A= 5 4624 cm® = digamos doce columnas de 70 x 70 cm
=  Por dreas tributarias
Areas tributarias

Columnas Centrales S50 -85 =425 m*
Columnas Exteriores 25:85 =2125m?®
Columnas de esquina 2.5-425 = 1063 m?

Dimensionado de las Columnas
- Columnas Centrales

11200 ron

A, =425m? P, = (8-1400)- (42.5) = 476000 kg A =15-476 =7140cm? — 85x85cm
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-Columnas Exteriores
A, =2125m? B, =11200-(21.25)=238000kg A =25-238 =5950cm? - 75x75cm
-Columnas de Esquina

A, =1063m? P, =11200-(10.63) = 119056 kg A =35-119 = 4167 cm?® - 65 x 65 cm

Area total de columnas por el segundo método (drea tributaria)

2-(B5-85)+6-(75-75) + 4+ (65-65) = 57875 cm® — 4% T que con la férumladea  O0.K

Solucién alternativa con columnas rectangulares en la periferia (Figura 13.2),
Columnas centrales = 80 x80 cm (6400 cm?)
Columnas externas = 90 x50 cm (4500 cm?)
Columnas de esquinga = 90 x50 cm (4500 cm?)

El 4rea total de columnas en planta quedaria,

26400 + 6-4500 + 4- 4500 =57800cm* 0.k =

@ _Babm \‘_E_) .50 m @ _B50m

®
%

I

|

|

|
Lk

|

|
E

5.00m
O e I — _

Fig. 13.2 Planta del edificio del Ejemplo 13.1

Al disefiar las vigas es necesario verificar el maximo tamafio de barras del acero principal permitido (Tabla 13.2)
en funcién de las dimensiones de la columna, para limitar el deslizamiento excesivo de estas durante un sismo y
garantizar su anclaje con gancho en las columnas perimetrales.
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13.5 JUNTAS VIGA-COLUMNA

a) CRITERIOS DE DISENO

e Las juntas o nodos deben ser capaces de transmitir las fuerzas entre vigas y columnas a las que une.
La resistencia de la junta serd mayor que la maxima resistencia de los miembros gue conecta,
Debido a la dificultad de reparacion de las juntas, éstas deben responder preferiblemente en el rango
elastico durante un sismo,
Las deformaciones por cortante del nodo no deben incrementar significativamente la deriva de piso.
El refuerzo en la junta no debe causar dificultades constructivas, Especial atencion merecen las barras
longitudinales de las vigas las cuales deben pasar a través del nicleo de la columna, es decir deben
transitar el espacio confinado por las cuatro barras esquineras de la columna.

»  Generosas dimensiones de las columnas nos evitardn problemas en las juntas.

. La resistencia de las juntas no debe ser problema de disefio, sobretodo en estructuras bien dimensionadas.
Resistencias insuficientes de juntas son indicadores de una estructura con inadecuada configuracidn y/o
proporcion.

b) MODOS DE FALLA

e El meecanismo de falla asociado con la resistencia al corte. La transferencia de fuerzas puede idealizarse
mediante un puntal en diagonal que transfiere carga como se muestra en la Figura 13.3. Pueden conducir a
fallas en tension diagonal cuando no hay o hay muy poco refuerzo de confinamiento en la junta.

»  Fallas de adherencia si las barras se deslizan a lo largo de la junta y ello implica pérdida del anclaje. Este
mecanismo de falla es especialmente peligroso en juntas externas en las que recomendamos usar barras
ganchos para garantizar el anclaje mecinico en caso de que la porcion recta de la barra deslice dentro del
nodo. En cambio para las juntas internas, a pesar de que existird deslizamiento de las barras rectas, puede
no ocurrir la falla siempre que estas estén desarrolladas a partir de las caras de la columna hacia el tramo
derecho e izquierdo donde quedarin ancladas por adherencia.

¢) FUERZAS DE DISENO

El corte V; actuante en el
El acero de confinamiento de la % plano A — A
columna debe atravesar la junta %
/ Vy=T+C, =V,
Ve = ! uf 1 2 eol
T, = Ay - 125-F, g f R Por equilibrio de fuerzas

C: =" horizontale
< S . E orizontales

.
S 55 22 L
—C:E J ———— . —D" Vij=Ti+Ta— Ve

Vu; =125 Fj. (A FA2) — Veni
T Y
m % El factor 1.25 en el calculo de
? T refleja el incremento de la
resistencia del acero debido al

endurecimiento por deformacion.
Ver ACI-ASCE Committee 352

(2002) también a Paulay vy
Fig. 13.3 Fuerzas actuantes en la junta y mecanismos de resistencia Priestley (1992).
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d) MECANISMOS DE RESISTENCIA AL CORTE DE LA JUNTA

El corte es resistido por una diagonal o puntal de compresion que transmite fuerzas a través de la junta (Figura
13.3). EIl refuerzo transversal que sube de la columna y atraviesa la junta ayuda a confinar el puntal
aumentando su resistencia e impidiendo que las grietas diagonales se ensanchen. Leon (1989) presenta un
excelente tratado sobre los mecanismos de resistencia al corte de la junta en el caso en que las barras
principales de las vigas atraviesan el niicleo de la columna en la unién comiin viga-columna (caso preferido).

LaFave y Wight (1997) y Quintero-Febres y Wight (2001) estudiaron la transferencia de fuerzas en la junta
en el caso de vigas mas anchas (algunas vigas planas entran en esta clasificacion) que la columna en el que las
barras principales de las vigas pasan por fuera costados externos de la columna lo que dificulta una
transferencia de fuerzas como la que se muestra en la Figura 13.3. Esta investigacion concluye que tales
Juntas son considerablemente mas flexibles, disipan menos energia y el refuerzo principal de las vigas desliza
mas. que aquellas en las que este atraviesa el niicleo de la columna confinado por los estribos.

En muchas ocasiones el eje longitudinal de la viga dista del de la columna (caso tipico en los pdrticos
perimetrales en donde la cara externa de la columna se hace coincidir con la cara lateral externa de la viga,
para que la fechada sea totalmente plana). A este tipo de conexiones se les conoce como excéntricas y su
comportamiento es discutido en detalle por Canbolat v Wight (2008).

¢) REFUERZO TRANSVERSAL EN LA JUNTA

Sera suficiente con continuar el refuerzo de confinamiento calculado para la columna (ecuaciones 7.7 6 7.8) a
través de la junta o nodo (ACI 318-08, 21.5.2.1). Es importante destacar que el refuerzo del nodo puede ser
reducido en un 50% si la junta estd confinada por vigas en los cuatro costados cuyos anchos sean de al menos
3/4 del ancho de la columna, y el ancho de columna descubierto a cada lado de la viga en cada cara de
columna sea menor que 10 cm (A.C.1 318-08, 21.5.2.2). Se recomienda consultar a Ehsani v Wight (1985)
para ampliar el conocimiento sobre el comportamiento de las juntas y la incidencia del refuerzo transversal.

F) RESISTENCIA DE LA JUNTA

La resistencia del puntal o diagonal de compresion (Figura 13.3), medida en proyeccion horizontal sobre el
plano A-A, debe ser mayor que el corte actuante V,; /¢b. v viene dada por,

resistencia de Tabla 13.4 Valores de
la junt
T_u" = Tipo de Junta ¥
! i Juntas confinadas por las 4 caras 5.3
y- h-b - Jffz22=F, Juntas confinadas por 2 & 3 caras 4.0
il T e Todas las demas juntas 3.2
area 085
sombreada

Se considerara que una de las caras de la junta estd confinada por la viga, si el ancho de esta es al menos 0.75
veces el ancho de la columna. Es decir, debe cumplirse by, = 0.75 - by : 5
4-"'/- < L

-

by es el ancho efectivo de la junta,

by =menor [h+ byga ¥ byige +2-X] = S .---Z-

x es la menor distancia entre el borde de la viga
vy la esquina de la columna (Figura 13.4) hesla
profundidad de la columna en la direccidn donde
se mide V.

Direccion o »

La resistencia a corte de la junta es examinada buiga
paraleloe a V|

en profundidad por Meinheit v Jirsa (1977), -

Jirsa (1982) y por Durrani y Wight (1982). < heo
Fig. 13.4 Ancho efectivo de la junta (Adapto de ACI 318)
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) MINIMA RESISTENCIA A FLEXION DE LAS COLUMNAS

La finalidad de este requerimiento es evitar que se produzca un mecanismo de piso. Las normas exigen que la
sumatoria de la resistencia a flexion de las columnas calculada para la fuerza axial mas desfavorable (que
conduzea a la menor resistencia) sea mayor que la de las vigas,

Z M, >1.20- Z M,

Las resistencias a flexion se deberan sumar en tal forma que los momentos en las columnas se opongan a los
momentos de las vigas (Figura 13.7). Esta verificacién debera hacerse en ambos sentidos. El comité 352 del
A.C.l es mds conservador y recomienda usar un factor de 1.40 en lugar de 1.20. Por su parte, Ospina v
Alexander (1998) presentan una interesante investigacion donde se estudia la transferencia de las fuerzas
axiales de las columnas a través de las losas de entrepiso. que puede ser de interés cuando se usen columnas
con concretos de alta resistencia.

EJEMPLO 13.2

Viga v nodo de portico, zona sismica.

Materiales €
fi =240 kgff]‘]‘lzz A Particos espaciadas a 6.00 metros fuera del plano B
F, = 4200 kg/em &l de la hoja e
E, = 2100000 kg/cm? : | 050 1,
£, = 0.003 i :
£y = F,/E; = 0.002 “ ! _ T
B, =085 y=0.50 I s ; : 5 : |
Recubrimiento neto estribos v : 1 u_l :
ligaduras = 2.5 cm + Friso I - 0.55 NOTA }

Losa nervada h = 30 I ,- | Portice interno. Vigas |

Luces= 6.10 m | ; : de amarre legan a las L’
W= GO0 kﬂ',r(mz .I 215 junias en sentido I
Wy = 175 kg‘{m?. : perpendicilar ‘.ﬂ plano ir
Ciluinngs -FE'J' | | en extudio o
b=45cm o | A= ,'1 - | —
h=50cm | Viga a Disefiar o =l ) oy
Altura libre = 2.15 m ;{, - - — |
Vigas = F
Lee=610m il - = &ala 1
L' =560m Al ._\_.l._
Altura : =y - :
=L'/4 <140 — — — - - - —
=1'f12 =47 (L'/18B.5 Flecha normas) Fig. 13.5 Viga a Disedar (Ejemplo 13.1)
Vigas ancho
=225em ... 2030-h=165
Escogemos b = 35 cm
Cargas
Muerta.......... Losa.....ooiiiiiiiniininnna(600) - (6) = 3600 kg/m
Peso Propio...(0.35) - (0.25) - (2400) = 210 kg/m
s - e s W e = 390 kg/m
w,, = 4200 kg/m
Viva .....c.cenen {6 Brcy 1R ) w, = 1050 kg/m
Ultima......co.n. (1.2) - (4200) + (1.6) - (1050) = w,, = 6720 kg/m
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® Caracteristicas seccion

Usaremos coeficiente zona { = 0.50 < 0.75 asumiendo estribos #3 vy barras principales #8 tenemos:
d=55—-25-095—127 =50.28................. Usaremos d =50 ¢cm

» Disefio por Flexion

Caracteristicas
b-d=35:50= 1750 cm?®
b-h=1925cm?

Agpmin = 14/F, - 1750 = 1750/300 = 5.84 cm?
A;max = 1750+ 0.025 = 1750/40 = 43.75 em?®
K =085-240-35= 7140 kg/cm
Para Ag min,
Fy Agmin _ 4200 - 5.84

K 7140

a= =343 cm

Mu=f('-a-(d-§)=]1842kg-m = M, =090-11842 = 10658 kg - m

Cpar =0.60-d =30cm Cmax =¥ Cpay = 15 ¢ (Para secciones rectangulares)
B
By = U85+ 15 =12.75 M,=K-a-(d-af2)=39714 kg -m

+ Momentos debidos a cargas verticales obtenidos del analisis estructural

My;=12-M,+16-M,
My, =12 My, + My + My,
My2=09-M, +Mioms

wy, = 6720 kg/m lineal

Ta_lglgj ?;.5 Momentos actuantes en la viga obtenidos de un analisis estructural

Mm Mv M: Mul MI.[Z Mu.‘!-
= —=22973| —18674
A -7415 | —2075 | +12000| —12218 +1027 A
— 11517 | —3272 [ —29094| —22366
B F12000| —19057| ZE5 2 L Tes,
A-B | +10900 | +4270 | w-eeceeee +19912

+ Valores que son cubiertos con Ag min.

El codigo ACI 318-08 (Seccidn §.4) permite redistribuir momentos positivos y negativos en vigas continuas hasta
en 1000 - & (porcentaje) para lograr despieces mas eficientes. Tal redistribucion se permite si £ > 0.0075,
donde &, es la deformacién unitaria del acero longitudinal més distante del eje neutro y de acuerdo al 318-08 no
excedera 20%. Paulay y Priestley (1992) presentan una metodologia para redistribuir los momentos en vigas
continuas, muy 0til cuando los momentos por cargas gravitacionales son significantemente més grandes que
aquellos inducidos por el sismo y sugieren redistribuciones de hasta un 30% en estos casos. Cuidado especial es
requerido en el disefio de vigas por redistribucion de momentos para garantizar que el despiece obtenido sea
consistente con el nuevo estado de equilibrio interno asumido.
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= Cilculo de aceros por flexion

Si ignoramos el acero en compresion (conservador), el momento maximo 29094/0.9 = 32326 requerird una
altura minima,

M 32326- 100 M
i =2.30- = =230 |———=4512cm<50cm ..a=d— |d2—2 =2 .. [5.25]
e b f! 35.240 K

para disefiar con armadura sencilla. La escogencia de d = 50 cm fue acertada.

En A My mix = 22973/0.9 = 25525......... a=775¢m...A, =13.18 cm?
EnB My max = 29094/0.9 = 32326.......... a=1007cm..... A; = 17.12 cm?
En AB mar = 19912/0.9 = 22124......... a=6.63cm...A, =11.28 cm?

s Acero a colocar (Figura 13.9)

En A 5 #6 = 14.25 em?
EnB 6 #6 = 17.10cm?
En AB 4 #6 = 11.40 cm?

El ancho minimo de la seccion para acomodar 6 barras de 3/4" es,

rec., neto estribos
————
bmin = 2-250cm +N-D,+133:4,-(N-1)
— estos valores se tabulan en la Apéndice A ... ... Tabla A.24

Donde N es el nimero de barras, Dy, es el didmetro de las barras y A, es el didmetro del agregado grueso de
mayor tamafio. Para nuestro caso tendremos, by, = 35.3 cm valor muy proximo 35 cm. 0. K

De las barras de los tramos (abajo) pasaremos 3 #6 en los apoyos o sea 8.55 cm* (= 17.1/2). Al disponer
de un drea de acero abajo igual o mayor a la mitad del acero arriba en los apoyos, garantizamos que el M
resistente positivo sea igual o mayor que la mitad del M negativo, segin exigen las normas (ver Ejemplo
5.25).

¢ Disefio por corte

En la Tabla 13.6 se calculan los valores de los momentos Gltimos resistentes para dos casos:

1) Para comprobacion a flexion tomando F, = 4200.
2) Para calcular el corte, utilizando para el acero de traccién 1.25 - F, = 5250 kg/cm?.

Momentos resistentes tiltimos: Con F, y con 1.25 - F, (Subrayados). ¢ =1

Tabla 13.6 Calculo de la resistencia de la viga en la caras del nodo para el disefio por corte

As (em?) | AL (em®) [ ¢ (cm) | filkg/em?®) | M/ (kg -m)
e [ | e
8.55 14.25 ;‘;-; ?ng Eﬂ;&
17.10 8.55 fcf‘z‘l ;;E :igggg
855 17.10 gﬁg ;ig Eﬁ;g

Observe que al utilizar para A; de traccion 1.25 - F, se tiene,
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I) Aumenta la profundidad del eje neutro ¥ por tanto el valor del esfuerzo en el acero de compresién (sin
alcanzar F, = 4200 kg/cm?).
2) Aumenta el momento tdltimo en aproximadamente un 24%.

En los apoyos, para traccion abajo, el valor de M, positivo, es mayor que la mitad del M,, para traccion arriba.
En el tramo la capacidad resistente es mayor que la cuarta parte del valor del M,, negativo en B.

s Corte

El corte con el sismo: (1.2) - CM + (1.0) - €V . ... .. ...... (ACI 318-08, 21.3.4).
Es decir, wy = (1.2) - (4200) + (1.0) - (1050) = 6090 kg/m

Corte isostatico por gravedad V, = (6090} - (5.60/2) = 17052 kg
Cortes sismicos o hiperestdticos

Vit = (21090 + 40799)/5.6 = 11051 kg

Vi = (34366 + 21089)/5.6 = 9903 kg
TV, = 17052 — 11051 = 6001 kg

V4 = 17052 + 9903 = 26955 kg

v, =053/ = 321? woVo=v.b-d=821-35.50= 14368 kg

El esfuerzo cortante maximo ocurrird en B v su magnitud es de,

28103 kg kg
= . e 2 W = z —
5035 16.05 g 16.42 o

En zonas sismicas recomendamos ignorar la contribucion del concreto a resistir corte. Se tomard V. = 0 en
zonas confinadas (ver Seccién 8.6b). Los resultados de los cortes se resumen en la Figura 13.6.

¢ Calculo de estribos

B E

Sismo en sentido oeste

pEveaee RN mﬂﬂﬁ\ |_

Sismo en sentido este

‘;'_jff-_«s__‘uu.uu it uvil

: - — - tn p Era vedad '!. ﬂt
iy o -
. = 17052 kg Vv, =17052 kg | Va=17052kg V,=17052kg |

- - _——— e

5.60m 5.60 m

= 11051 kg

o 1- - e

o

= 21090 kg-m

= 34366 kg -m

Mz = 40799 kg - m M-

V' = 11051 kg

By

EV = 6001 kg T EV = 28103 kg T IV =TJ6055 kg T IV = 148 kg 1

Fig. 13.6 Calculo de los cortes de disefio. Ejemplo 13.2
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Las expresiones de fuerza cortante asumiendo x como la distancia medida desde el apovo A en direccién a B:

Sismo en sentido este, V3 (x) = 6001 — w,, - x ... ... en sentido oeste, V§ (x) = 26955 —w,, - x
Utilizando estribos de 3/8" de dos ramas, tenemos,
Ks=A,-F -d=(142)-(4200)-(50) = 298200 kg-cm = s=K. /W
Estribos de 3/8" = Didmetro d, = 0.95cm = Bamas 3/4 = Dy=1905
Separaciones maximas, zona critica, s=d/4=125cm
L= E'Db =152cm = 3/4"
s=24:d,=228¢cm - 3/8"

5=30cm

En nuestro caso 5 = 12.5 cm v el primer estribo se colocard a no mas de 5 cm del borde de la columna. La
zona critica mide 2 - h = 110 ¢m a partir del borde. En la zona central s = d/2 < 25 cm.

Tabla 13.7a Separacion de estribos para sismo™ (sentido este)

& vl-l “'_'rll I Ft Vs s Smix 5

(em) | kg) | ko) | (k@) | k@) | (em) | (om) | (em)

00 | 6001 | 8001 | © 8001 | 37 | 125 | 125
10| 80 | 19| o 19 | 2513 | 125 | 125
e 20 | 6179 | 8239 | 14368 | -6129 - | 25 | 250

3.0 | -12289 | 16359 | 14368 1991 150 25 25.0
4.0 | -18350 | 24479 | 14388 | 10111 29 25 | 250
50 | -24449 | 32808 | O 32599 g 125 | 8.0

56 | 28103 | 37470 0 37471 B 126 | 80

Tabla 13.7b Separacion de estribos para sisme”™ (sentido oeste)

X Vu | I'I'_'ru | V:‘ Vs 5 slll::':_'r S.-

(em) | (kg) (kg) (kg) (kg) | (em) | (em) | (om)

0.0 | 26955 | 35940 0 35940 a8 125 | 80
1.0 | 20865 | 27820 0 27820 1 12.5 "

20 | 14775 | 19700 | 14368 | 5333 56 | 250 | 250

3.0 | 8685 | 11580 | 14388 = = 25.0 | 25.0
4.0 2595 3480 14368 - - 250 | 250
50 | -3485 | 48660 0 4660 64 125 | 125
56 | -7148 | 9532 0 9532 H 125 | 125
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abla 13.7c Separacidn definitiva de estribos
s Conelusion
® T i 55 5
Entre 0 ¥ 1.60 metros del apoyo A y 4 y 5.60 metros
(em) | (em) | (em) | (em) usaremos estribos de 3/8" @ 8.00 ¢m (zona confinada).
En el resto de la viga usaremos estribos cada 25 cm. El
0 12.5 8.0 8.0 primer estribo lo colocaremos a una distancia menor de
1 12.5 11 8.0 5 cm del apoyo. (Figura 8.24).
. e o o s Longitudes de desarrollo
3 250 | 250 25 Barras #6 Didametro = 1.90 cm
Area=2.85cm®  Para F, = 4200
4 250 | 250 | 25 Asumiremos: Ly=50-D,=95cm
5 8.0 12.5 8.0
56 8.0 12.5 8.0

Para las barras superiores con mas de 30 cm de conereto por debajo....Ly; = 65Dy = 124 cm
Verificaremos la relacidnentre h ¥y Dy = h=224-Dy, =456cm ... <50cm 0K
Barras con gancho.......Lg, = 20+ Dy, = 38 cm + Gancho normalizado de 12 Didmetros

Corte dentro del nodo B

Vigas principales 35cmx55 em  Vigas deamarre 40 cm x 60 cm
Columnas: 45 cmx 50 cm
L
Le-e =6.10m L= Lyjpee = 5.60 i 1.089 Hesumnas e—c = 2.70m

Elcorteenelnodo B. V,; = 1.25- F, - (A5, + Ag) — Veal
Asumiendo los puntos de inflexidn de las columnas a mitad de altura, nos viene por estitica,

_ (Lizg/lizg) * Mizg + (Laer/laer) * Maer _ (1.089) - (40799 + 21089)

Veor = HoFH 27 . 2.7
inf fea L :
= T

Mizq ¥ Mger se pueden calcular con la Ecuacién aproximada 5.28: M = A, -1.25-F, - (7/8 - d)

= 25) - (4200) - (17.10 + 8.55) — 24962 2o
ek )qi::nas ) > Ty = 129060 kg

Como el ancho de las vigas en la direccion de las de carga y amarre (igual a 35 y 40 cm. respectivamente) es
mayor que 0.75 por ancho columna en ambas direcciones se considerara que hay confinamiento del nodo por
cuatro lados. Es decir. 35 > 0.75-45 ......... 40 > 0.75- 50.

x

45— 35
b; = menor [.‘1,:+.E:rt,_55:m ¥y buw+2-x] = by =menor |50+35y 35+2~{—2—] =45 cm

v b p
P e, T s T e, |

La resistencia del nodo viene dada por,  5.30-45-50-/240 = 184741 kg > V,; 0.K
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* Comprobacién de la condicion ¥ M, = 1.20- ¥ M,

En el caso de vigas su capacidad resistente a flexion es una sola para traccion arriba (33060) o para traccién
abajo (17040). La sumatoria de la resistencia a flexién de las columnas que llegan al nodo B debe ser mayor
que 1.20 - (33060 4+ 17040) = 60120 kg - m (Figura 13.7).

Para una columna su capacidad resistente a flexién varia con el valor de la carga axial por lo que la
comprobacién debe hacerse para la carga dltima B, que conduzca a la menor capacidad a flexién de la
columna My, (sin afectar por el factor ¢.) En nuestro caso calcularemos para la columna por debajo y por
encima de B los valores de M en el diagrama de interaccion correspondientes al caso de carga que produzcan
la méxima y minima fuerza axial. Este procedimiento puede resultar conservador debido a que los valores de
cargas axiales maximas y minimas pueden o no ocurrir simultineamente en las columnas por encima y debajo
del nodo. Estrictamente hablando la comprobacion de la resistencia a flexion de la columna deberia
verificarse para cada caso de carga por separado.

Cargas axiales en las columnas

Tabla 13.8 Valores de P (ton) para el poriico en estudio obtenido del analisis estructural

Fm PP F; Pu 1 -Puz Pu3 Pmaz Pmin
Encima 95.0 475
Nodo B 75.0 | 25.0 | F20.00 130 1350| 875 135.0 47.5
Debajo 1265 | 640
Nodo B 100.0 | 325 | F26.0| 172 1785 | 116.0 178.5 6.0

Asumiremos que para las columnas f; = 280 kg/cm?

Py1=12:P,+16-P, Pu3 =09 Py + Psomo
Pya= 1'2'Pm+P +P5Lsma

Fig. 13.7 Verificacion de la condicion EM, = 1.20-T M,

Seleccionaremos una columna con p = 2.0% v la configuracion que se muestra en el Apéndice B y se
construye el Diagrama de interaccion de la Figura 13.8. El drea sombreada corresponde al diagrama de
interaccién multiplicado por el factor ¢». El cddigo ACI permite hacer la verificacion de la capacidad del nodo
en base a la resistencia de la columna sin afectarla por el factor ¢». De la Figura se aprecia que la minima
resistencia de la columna localizada por debajo y encima del nodo B es de 52 y 58 ton - m respectivamente
lo que suma 110 ton-m > 60.12 ton-m ..........0.K.

P (ton)

w2 T N
% |

N
i rom N
/é%@fﬁ/// 2 :

'7f

|
}

I
I
I
I
I
+

M (ton - mt)
Fig. 13.8 Diagrama de interaccidn para la colemna (. = S50cm ... b = 45cm p = 2.0%)
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CAPITULO 14
OBRAS VIALES

14.1 VIGAS COMPUESTAS
. conector de corte

Las vigas compuestas estan formadas por una mm;zrr;j E.uﬂe' barra de 38
losa de concrete armado sobre perfiles L b, e i b X_
metalicos o nervios prefabricados, donde la : e : ——f —_
union entre viga y losa es suficientemente ‘_] [ il _—ﬁ P m : l | n i I
fuerte como para resistir el corte horizontal en [
el plano de la unidn, obteniéndose asi una
SECCION EN TE de gran rigidez.

La unidn entre losa v perfiles se logra mediante
conectores metdlicos soldados al ala superior.
Los conectores pueden ser pernos rectos o
doblados, cabillas en espiral o trozos de *
perfiles en U (Figura 14.1). A

Fig. 14.1 Vigas compuestas
En el caso de vigas prefabricadas de concreto
armado o pretensado, la union con la losa se
logra por la aceién combinada del rozamiento
(superficie rugosa) v de estribos salientes de la
viga que penetran en la losa (ver cortante por
friccion Capitulo 8).

HJ CDMmRTﬂMIENTD =~ Compresion

’ i y == e S R Traccidn
Cuando no hay unién entre viga y losa y ;

bajo la accion de las cargas tenemos,
(Figura 14.2).

e Tracciones y alargamientos en la parte -"'——-_____—

inferior de la losa.

. Compresinpes ¥ aco_rtamicntos en la Fig. 14.2 Comportamiento de una viga sin unidn o
parte superior de la viga, coneclores de corte enfre el acero y el concreto

Por tanto se producird deslizamiento en el
plano comin losa-viga.

Para evitar el deslizamiento es necesaria la presencia de esfuerzos cortantes horizontales v v de elementos dL
union que los resistan (conectores).

En presencia de elementos conectores que impidan el deslizamiento el esfuerzo cortante unitario o flujo
cortante (por cm lineal de viga) viene dado por,

Jlujo

cartante

v:h =V-0Q/]
Dande,
I = Momento de inercia de la viga compuesta (seccion transformada).

@ — Momento estitico de la seccion transformada de la losa con relacién al eje neutro de la viga
compuesta.

257




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

14.2 VIGAS COMPUESTAS DE LOSAS SOBRE PERFILES DE ACERO ESTRUCTURAL

L = Luzde la viga
t = Espesorde la losa . b./n é6,/3-n
s = Separacion de vigas c-¢ L - K
b, = Ancho efectivo N oS E TER
b, = menor [12-t..L/4..5] R S e e
n = E/E,
N=3-n
a) SECCION TRANSFORMADA centroide =t

Transformaremos el érea de concreto de e
la losa, b -t en un valor equivalente en
acero, con igual altura t,

i

N
bt = b-(t/n) 6 b-t/(3-n) oy

| Fig. 14.3 Seccién transformada
) sea con,

by=b/n 6 by=b/(3-n)

El valor 3-n se utiliza para tomar en cuenta la accion de las cargas permanentes v el fendmeno del flujo
plastico. El valor del esfuerzo se tomard el mayor que resulte al calcular con n o con 3 - n. (Ver norma
AASHTO 1983, Art.10.38.1 6 ASHTO LRFD 2003, Art. 6.10.1.1.1b).

Para el cilculo de los esfuerzos utilizaremos la formula f = M < I/y = M /S, donde § es el médulo superior
o inferior de la seccidon compuesta y se denotard S; y §; respectivamente.

b) CONSTRUCCION CON APUNTALAMIENTO

Los perfiles se apoyan en los extremos y en puntales colocados a lo largo de la luz, los cuales se mantienen en
posicion desde el vaciado hasta que el concreto de la losa alcance la resistencia de disefio. Los puntales a
espaciamientos adecuados resistiran pricticamente la totalidad de la carga hasta que sean removidos y la
carga sea transferida a la viga que actuard como compuesta.

Carga muerta: Peso propio viga + Peso propio losa + Peso pavimento + Peso barandas
Carga viva: Carga por personas, muebles o vehiculos incluyendo impacto
Esfuerzos:

M, +M,

M M
Arriba= f, = ——— < f..(esf.adm.conc) Abajo=f, = (5 = )+ (s—”) = fialesf.adm. acero)
n-8;5) i 3n in :

Nota: El esfuerzo f. es mayor cuando se calcula con n en cambio f; es mayor cuando se calcula para 3 - n.
¢) CONSTRUCCION SIN APUNTALAMIENTO
Durante el vaciado de la losa v mientras esta alcance su resistencia se tiene,
Seccién resistente: El perfil de momento de inercia I, y modulos de seccion W, y Wy,

Cargas: Peso propio perfil y conectores + Peso propio losa + Peso del equipo usado en el vaciado.
Esfuerzos:

Myact Mo
f! (fibra sup.del perfil) = %ME —c N foy (fibrainf.) = “‘T‘”‘" g
5 L
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En el instante en que la losa alcanza la resistencia f. tendremos,

Seccidn resistente: La seccion compuesta de acero-concreto.

Cargas: Peso del pavimento, barandas, etc. (muerta) que llamaremos M, y carga viva incluyendo impacto

MU+I~
Estos esfuerzos deben ser menores que los admisibles f;, para que el perfil resista las cargas del proceso
constructivo.
Esfuerzos:
Debido Debido
o earga acarga
permanente  viva+impacto
M M
f. (fibra sup.de concreto) = —- +———A—<f.
SS n SS n

Y el esfuerzo en las fibras inferiores del perfil acero debida a esta etapa vendria dado por,

M, M
fiz (fibramfy=—2-42H < £

S[ in S{' n

Los esfuerzos totales en las fibras inferiores del perfil de acero,

fi=for+ foz

EJEMPLO 14.1

Se pide calcular las caracteristicas de la seccion compuesta con los siguientes datos (Figura 14.4).

PERFIL 24WF - B24 con

1 =92807 cm*

fea = 100 kg/cm? foa = 1450 kg/em?
n=10 ; b, =150 cm
t=16cm

W, = W, = 3045 cm®

A =152 cm?
h=229
h=6lcm

pp =119 kg/ml

SECCION COMPUESTA PARA n = 10

SECCION COMPUESTA PARA 3 -n = 30

150
by = 15¢em; Apgse = 1516 = 240 cm?

A= 240 + 152 = 392 cm?
Centroide

(240) - (8 + 30.5) = (240 + 152) - y’
y' =2357em =), =2293cm
=y =54.07 cm

I" = 92807 + (240) - (38.5)% + (15) - (16)*/12
I’ = 453667

1 = 453667 — (392) - (23.57)% = 235867 cm*
S, =I/y, = 10287 cm?; S; = [/y; = 4362 cm®

by = 150/30 = 5 cm
Agsa = 5+16 = 80
A= 80+ 152 = 232 cm?

¥y =13276cm =y, =33.224cm
=y =43.776 cm

[ =172203 em?
S; =1/y, = 5183 cm®

Sy = I/y; = 3934 cm?
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B o = r————,,———'—-,, i————;l E == 4 =y
Lottt e e

T T T | |
| H .
|
|

[
| 385
2357 ‘
61 =0 e A = }_
| 305
| |
|
N e e G

22.90
Fig. 14.4 Seccidn transformada n = 10 (Ejemplo 14.1)

» Comparacion de valores de esfuerzos en los doscasos n v 3-n,

CASO A (n): f. = M/(10 - 10287) = M /102870
f. = M/4362

CASOB(3-n): f.=M/(30-5183) = M/155490 = Menor que el anterior.
fo=M/3934 = Mayor que el anterior.

EJEMPLO 14.2

Viga de puente para camiones H20

Separacion de Vigas c-c = 150 cm brosa = 16 cmi
Rueda trasera = 7260 kg

Rueda delantera = 1815 kg #vigas= 6
Luz=14.00m

s Carga muerta inicial

Por losa = (0.16) - (2500) - (1.5) = 600kg/m

Peso propio + Conectores =130 kg/m
Por separador central =70 kg/m
=800 kg/m
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820
= D16

0.75 150 1.50 1.50 150 1.50 0.75

Fig. 14.5a Seccion transversal del tablero (Ejemplo 14.2)

+ (Carga muerta que actia posteriormente

Pavimento = (0.05) - (2400) - (1.5) = 180kg/m
Barandas (450) - (2)/6 = 150 kg/m

=330kg/m= w, =800+ 330 =1130 kg/m

14)?
Myinical = (800) - “% = 19600 kg -m
Mrrbpos:eriﬂr = (330) - (196)/8 = B08S5 kg -m
Total M, =27685kg-m

14.00

Fig. 14.5b Seccién longitudinal del Puente (Ejemplo 14.2)

o Cargaviva (AASHTO 83,3.23)

Porcidn rueda-viga =5f1.676 = 0995
P rueda trasera 7260 - 0.895 = 6500
P rueda delantera 1815-0.895 = 1625
= 8125 kg

« Carga viva

i to = 13 —15‘“1}2385 E 0426 = 6.574
RERAT T B ¢ g S
Va=4916 kg

6.574
Mpgx = M = (8125) - (1.2885) - ———+ 6574 = 32318 kg - m

Resultante ... = 6500 + 1625 = B125 kg ...actuando a ...[1625 - 426 = 8125 - x] - x = 0.852 m
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6,574 '

ny

-

(=]

o

[ 4]

_P resultante {E)

6.574 £
x X 3.408

El momente flector méxima bajo un fren de cargas s =

rodantes se encuentra bafo la rueda mds prowima a fa 4.26

resullante del iren (E) de cargas cuando la rueda y la - I_..

resultante del tren (L) equicdistan del centro de la viga 852/2 = 0426 1625

= 8125

R =i
[ =
RD+—
o

14.00

L = I _ -

Fig. 14.5¢c Seccidn longitudinal del Puente (Ejemplo 14.2) y posicidn del
camidn para producir el momento maximo

¢  Alternativa |
VIGAS CON APUNTALAMIENTO

My, +M,,, _ 2768500 + 3231800 _ kg
e e | OD)-(I0287) g e

_ M  M,+1 2768500 3231800 ... kg .
= Siamy Sk ~ 3934 4362 Y pme

e Alternativa 11
VIGAS SIN PUNTALES

1) ESFUERZOS INICIALES: Seccidn resistente: el perfil

for = 1960000/3045 = 644 kg/cm? < f,,
El perfil resiste bien la carga inicial ain incluyendo el peso del personal y equipo para el vaciado.

2) ESFUERZOS POR CARGA PERMANENTE: Seccion resistente: la compuesta

808500 kg
e =T0- 10287~ oz =W Si=

808500 kg
S T g =G

3) ESFUERZOS POR CARGA VIVA + IMPACTO: Seccion compuesta

3231800 kg 3231800 kg

T T B ot U

4) ESFUERZOS TOTALES
f. = 7.86 + 31.4 = 39.26 kg/em? < f.q

f. = 644 + 205.5 + 740.9 = 1590.4 kg/em* > f.,
La alternativa de construccidn sin apuntalamiento excede los esfuerzos admisibles. Adoptaremos la solucion
de construccion con apuntalamiento. Una solucién para la construccidn sin apuntalamiento consistiria en

colocar una platina soldada al ala inferior del perfil metalico que incrementard el costo de la viga pero
evitaremos la compra/alquiler de puntales.
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14.3 CALCULO A LA ROTURA EN VIGAS COMPUESTAS

= S12:t £3= s o .
Losa = o @0 *
Siendo (Figura 14.6), K = o a B
g p I}f;’BSt.E ‘b TR T N S
o Lk W s
Perfil : I ¢
1‘11 = b-]_ ¥ tl i 51
Ay =hy -ty Y5 perril ¥
.Iq:; = b-3 o I3 % i
|
A= iq.l + .{12 o Ag ]l_ Ry h
FE=A4A F},
F-1 = Al el F}"
Debe cumplirse,
b, ft, < 424/[F, 1
h/t, < 3525/.fF,
CASOIl C, 2 F, Fig. 14.6 Seccion compuesta (Rotura)
Osea: ast Nota: La resistencia de la viga es independiente de que haya o no
apuntalamiento en el momento del vaciado. Sin embargo, en el
K-a=F, a=F/K caso de no utilizarse puntales, el perfil o la viga prefabricada debe
ser capaz de resistir por 51 solo los esfuerzos debidos a
Hu =F- [?"sr: +t—a/2) lag cargas que actien durante la construceidn,

CASOI1l €, <F,
El eje neutro pasa debajo de la losa.
C=T Osea C,+C =F,—C" dedonde C’'=(F,—C,)/2
] C" = F,  Eje neutro dentro del ala superior

C'=by-F-y Dedonde y=C/(b-F)

e L e
Mu:Fo-(}rs,,—y]+ca-(y+§]+2~c (%)

2) ¢’ > F, Eje neutro en el alma
¥
. , C—F 1
C=F+t;-F -y siendo Y=y-1 y=t + e
e

i t t y y
Bu=Fy -y =3)+Co (v +5) 4 2- A (y—3) +2- @ - F) - ()
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14.4 CONECTORES DE CORTE EN U B 5 =60

a) DIMENSIONES f

Ver Figura 14.7.
Longitud maxima

L. = Anchoala—51 en cm b

Altura minima alma = 5.1 cm = a) Vista en planta
Recubrimiento superior = 5.1 cm ;251

Separacion maxima = 60 cm ¢

Soldadura: Dos cordones de 3/16 de . = _‘
pulgada a todo i .

lo largo del conector.

b) CALCULO =, =

S=v:-b=V-Q/l Donde,
V = Corte por CV + Impacto
= Momento estitico del drea
transformada de concreto con

relacion al eje neutro de la b} Seccidn A-A
seccion  compuesta, calculado
con mn. e | 7 5 7 W
L= !.'!.-'Iomentn de inercia de la 2t 5 osif——— |
seccion compuesta e o ='5.1
transformada) calculada con n. : e =
Z=8-L.

c) Seccion B-B

Los wvalores de B para un

nimero N de ciclos de cargas Fig. 14.7 Conectores de corte en U
son (Tabla 14.1),

Tabla 14.1 Valores de 8 y N
#CICLOS 100000 500000 2000000 20000000
2 714 535 428 375

Para vigas de un tramo con apoyos simples, la separacion entre conectores (para un valor de V) viene dada
por la siguiente formula,
s=Z/8

¢) COMPROBACION DE LOS CONECTORES POR EL METODO DE ROTURA
A, = Area del perfil (cm?)
t = Espesor de losa de concreto (cm)

b, = Ancho efectivo de losa (cm) P,=085-f'-b,-t
P = Valor menor entre Py v P P, =A4;-F,

S, = Resistencia altima del conector = (145.75) - (ta + tw/2) Lo [ ff
Donde, t, = Espesor promedio de las alas del conector, &, = Espesor del nervio o alma del conector en cm

El nimero de conectores necesarios entre el apoyo simple y el punto o seccién de maximo momento es de,

n, = P/(085-5,)
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EJEMPLO 14.3
Cilculo de conectores en U

s Corte carga viva + impacto

f
IP.] =8125-1.2885
IP -1 = 10469 kg
L—2-(0.426) = 13.148 m

Por estatica encontramos,
I."(x:, = 10469 - (13.148 — x)/L

A =150-16/10 = 240 cm?

Q = (240) - (22.93 — 8)

Q = 3583.2 cm®
= 235867 cm*
S=V-Q/I

= Para conectores en U normales # 8 tenemos A, = 11 cm?

g=86kgfm

b=45cm

h=8cm

t,=08cm

ty=0.6cm

Lemsx =229-51=17.1 (229 ancho ala perfil WF — 24)

Usaremos L =16cm
Z=B-I,

B = 375 (Puentes)

Z = 37516 = 6000

Tabla 14.2 Resumen del calculo de 5

x () 0 m 1.00m 2.00m 3.00m 4.00 m
Vikg) 8832 9084 B336 7589 6841
S5 (kgfem) 14 138 125 115 104
s = Z/8(cm) 40 43 48 52 57

e Comprobacién de la rotura f,. = 100/0.45 = 222 kg/cm*
P, = (0.85) - (222) - (150) - (16) = 452880 kg
P, = (152) - (2800) = 425600 kg = Luego = P = 425600 kg
Su = (145.75) - (0.8 + 0.6/2) - (16) - 222 = 38220 kg
MNimero de conectores: n, = (425600)/(0.85 - 38220) = 13.1

() sea que se necesitan 13.1 conectores en la mitad de la luz 0 mas exactamente entre,
x=0m ¥ x=6574m
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¢ Distribucion de conectores
Entre x=000m vy x=160m = 5 Conectorescada 40 cm
Entre x=160m y x=250m = 2 Conectorescada45cm
Entre x=250m vy x=4.00m = 3 Conectorescada50cm
Entre x=4.00m y x=675m = 5 Conectorescada55cm
Lo que arroja un total de 30 conectores por viga de 14 m = con un peso total de (30) - (0.16) - (8.64) =
415 kg.
EJEMPLO 14.4
Calculo de las Flechas,
Iiny = 235867 cm*
Iamy = 172203 cm*
e Construccion con Apuntalamiento
Instantanea,
Inmediatamente antes de retirar los puntales tendremos, que actlan la seccion compuesta vy el efecto del

flujo plastico no ha afectado a la viga, la flecha serd 4; (),

kgfem it

A . g Wt-L“_ 5 11.3 - 14004 — > L 0.K
‘T F8L ET, 384 zl-105-3a5867 0 123

Largo Plazo,
Al retirar los puntales el concreto de la losa estara comprimido bajo cargas de servicio y el fendmeno del
flujo plastico producird flechas diferidas o a largo plazo que se incrementan con el tiempo. Para su
estimacion usaremos la inercia de la seccion calculada con una relacién modular de 3 - n,
kgfem  cm

5 113 - 1400* L
i = 1.56 cm — O.K.
Bipm) =32 21-109-172203 0™ gog 0K

s Flecha debido a la carga muerta,

L
biewy = 4 my F ﬂ;_p(g.u} =114+ 156=270cm = 517 oK.

e Flecha debido a la carga viva,

Asumiremos que la flecha maxima debido a carga viva ocurre con el camidn en la posicion que se indica en
la Figura 14.5¢. Usaremos el método de la doble integracidn. La coordenada x se medird a partir del apoyo
A (extremo izquierdo del puente),

Va 657.4+426
My = %916 - x — 6500 -< x — 657.4 > —1650 -< x — 10834 >

4626 -x? 6500-< x —657.4>% 1650-<x—1083.4 >°
2 2 & 2 +ha

E Iy 8=
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4626-x® 6500-< x — 657.4 >3 1650 -< x — 1083.4 >3
6 6 K| 6

E-lmy -y = +Cx+ G

Condiciones de borde, para,
x=0-y=0 =0C=0

x=1400cm -y =0 =, =110.8985-107 - kg - cm?

Para el cileulo de las flechas por carga viva se usard /() debido a que el efecto del camién pasando sobre el
puente se considera como una flecha instantanea.

Los resultados se presentan en la Tabla 143

Tabla 14.3. Flechas debido a la carga viva con el camién en la posicién que se indica en 14.5¢

x (m) 5 5.5 & 8.5 7 Vb & 8.5
Ve (cm) | -1.008 -1.006 -1.103 -1.132 r'ff__::g 1144 | -1.128 1,008

Se recomienda que la flecha debido a carga viva no supere L/800. OK. La flecha maxima para el caso de
carga dado ocurre para x = 7.20 m donde tendremos 85 3 .,y = 0.

14.5 MURO DE SOSTENIMIENTO

EJEMPLO 14.5

Muro de sostenimiento para carretera
Sobrecarga = 0.60 m
Ubicacidn: Mérida, Venezuela.
Coeficiente de aceleracion sismica = 0.30
{Ver Seed y Whitman 1970)
Conereto = f; = 210 kg/cm? s
Acero = F, = 4200 kg/cm®

Suelo = R, = 2 kg/cm?

Angulo de friccion @z, = 34°
Peso unitario relleno = 1800 kg/m?

Coeficiente de roce concreto-suelo = 0.55

s Dimensiones

I
[
E
|
|
I
|
|
|
|
|
|
|
|
|
Coeficiente horizontal K, = 0.6+ € = 0.18 i
|
|
|
[
|
I
|
|
|
I
|
I
lF
[
|
|
|
|
|

t Coronamiento =0.20 ' B ot
t En la base H/10 = 0.60 | A E
t De la zapata H/10 = 0.60 060 | - :
B S : -
Base interior H/3 = 2.05 = . =
Base exterior H/5 = 1.25 HH

Fig. 14.8 Muro de Sostenimiento Ejemplo 14.5
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s [Estabilidad al volcamiento

Momento estabilizante (con relacion al punto A). Figura 14.8.
Los resultados se resumen en la Tabla 14.4.

Tabla 14.4 Momentos estabilizantes del muro

PESOS BRAZOS MOMENTOS
(ton) (m) {ton - m)
1-. (0.20) - (5.40):(24) = 2592 1.350 2500
2-. {0.20) - {(540) - (24) = 2592 1.583 4,104
3-. (0.60)+(3.90):(24) = 5616 1.950 10.951
4-, (0.20) - (540)-(18) = 1944 1.717 3.337
5- (2.05)-(5.40)-(1.8) = 19.926 2875 57,287
Sin sobrecarga = 32670 M. =79.179
6-. (0.60) - (245)-(1.B) = 2.646 2675 F078
Con sobrecarga = 35.316 M, = 86.257

e  Empujes (Coulomb 1776, Mononobe y Matsuo 1929, Okabe 1926, Rankine 1857, Seed y Whitman 1970)

e

a) El coeficiente de empuje incluyendo el
efecto del empuje de tierras v el sismo,

B R B ]| i

cos? - (Psyeta — F)

= 1
e T T
; sen io) s senlde, g, — 8 —w —
cos*dl: |1 +J m::;s (&) -cosuEwJ
H
Donde, ¢eyeo ©5 el dngulo de friccion del relleno, 1 4
8= tﬂ'ﬂ-_l " (Kh) - m“—l 7 ([}13} = 10.204° E__ a* Yaueta " H
w = Inclinacién del terreno = 0° Hls T

Sustituyendo obtenemos Kz = 0.3952

1k q e e B 1

1
b) Sien laecuacién anterior sustituimos & = 0 obtenemos,
el empuje sin sismo,

Fig. 14.9 Empujes sobre el muro
Ky = (1 —seng ..}/ (1 + sengees) = 0.2827 v para el sismo solo,

* Empuje sin sobrecarga (Figura 14.9)

1 1
E =5 K Vsueto H? = 5+ K - 1800 - 6% = 32400 - K

E=32400-K
El -E- de la tierra actia a H/3 = 2 m de la base o punto A.

El E por sismo lo asumimos actuandoa 0.6 - H = 3.6 m del punto B, (Seed y Whitman, 1970).
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Ka
1) ESTATICO E, = 0.2827 - (32400) = 9160 kg = My, = 18320 kg -m

Kg
2) DINAMICO  E,=0.1125-(32400) = 3645 kg = M, =13120kg-m

E =(03952)-(3240) = 12805kg = M, =31440kg-m
El empuje total actiaa ¥ = M, /E = 2.4554m de la base, o sea: 0.4092-H
Luego, para una profundidad -Y- a partir del coronamiento, tenemos,
Kae
i ——
E, = (0.3952 fz)- (1800) - ¥* = 355.7 - ¥2
M, = (355.7) - (0.4092) - Y* = 1456 - ¥*

Y si consideramos separadamente las dos acciones, tenemos:

Ka

3)  ESTATICO E, = (‘n.zsz?‘;z)- (1800) - ¥2 = 254.5 . Y2

= M,y =2545-V2- G V) =848V’
LT
4) DINAMICO  E.= (Eﬁz_s‘fz) -(1800) - ¥? = 101.25-Y?
= Mg =101.25-Y2.(0.6-Y) = 60.8-¥?
5) TOTAL
M, =101.25-Y%-(0.6:-Y) =608-Y* +848-Y* =1456-7°

Empuje con sobrecarga

1
E=E-K-V_._-m_,!ﬂ'H'(H‘I‘Z'HS}:Inglkﬂ

1
MuZE.K'?s:JeJa‘Hz‘(H+3‘H&‘}= 23815 kg -m

Y para profundidad v en metros desde arriba,
E, = (254.5) - (Y) - (Y + 1.20)

M, = (84.8)- (Y)?- (¥ + 1.80)
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* Comprobacion de la estabilidad
1) CON SISMO (Sin sobrecarga)
P Total = 32670 kg
M Estabilizante = 79179 kg - m
Factores de seguridad.
FSpotcamiente = 79179/31440 = 2,52

FSaestizamiento = (32670) - (0.55)/12805 = 1.40

2) CON SOBRECARGA (Sin sismo)
F Svotcamients = 8625723815 = 3.62
FSaectizamiente = (33316} - (0.55)/10991 = 1.67

Los factores de seguridad al volcamiento v al deslizamiento son suficientes en ambos casos.

e Presiones sobre el terreno ooy, = P/A- (1 +6-¢/B) < 2 kg/fcm?

Ver Figura 14.10
A = Area base = 100 - 390 = 39000 ecm?
B = Longitud de la base = 390 cm, B/6 =65cm

2.05 060 m 1.25m
e = Excentricidad de la resultante e = |
P = Carga total/Base il g - L .
: 0.60 m 1 R ety *
1) CON SISMO (Sin sobrecarga) ! v : ol B
B cl D A
=B/2— (M, — M,)/P
€ f ( @ ﬂ‘)!f : ! !
e = 1.95 — (79179 — 31440)/32670 o
e=0489m =489 cm | I |
l ! 147 kg/em?
6-¢/B=0752 P/4=0.8377 L [
1
A | ]
a, = (0.8377) - (1.752) = 1.47 kg/cm? ' J I 1 ’
a5 = (0.8377) - (0.248) = 0.21 kgfcm? 065 ka/em* L35 ky fon?

Fig. 14.10 Esfuerzos en &l suelo

2) CON SOBRECARGA (Sin sismo}

P kg kg
e=181%cm... .. 7 =0906....0,= 1.16—(_1? e g = ﬁ,ﬁSm

s Cilculo de la base exterior

La base exterior (pie) es un volado sometido a una presion o carga hacia arriba (reaccién del suelo) y al peso
propio hacia abajo, predominando la relacion del suelo. Esta sometida a traccion en su cara inferior.
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La condicion mas desfavorable corresponde al caso de sismo sin sobrecarga. Despreciamos el peso del
relleno sobre el pié. B, = 1.25m

Warapio = (0.60) - (2400) = 1440 kg/m?

L 060m _ _125m i
=
1) SISMO SIN SOBRECARGA. . 2 A x I 3
. I &
i b T I E
Id :r & pracs .
 147-021 I
= j\ I[ ‘115?5 kg
k |
gp = (2.65) - i + 0.21 = 1.07 _Q_z | |I
L I 1.07 kg/cm?
147 — 1.07 = 0.40 kg/cm?* = 4000 kg/m?
0.40 kg/em®

2500 kg

-

(;) 1.25 = 0.83 m

2) REACCION TERRENO Fig. 14.11 Esfuerzos sobre la base exterior (sismo sin sobrecarga)

Descomponemos en una carga uniforme constante y una triangular, y a la primera le restamos el peso

propio de 1440 kg /m®.
(10700 — 1440) - (1.25) =11575 kg M = (11575) (1.25/2) = 7234 kg - m
(4000) - (1.25),2 = 2500 kg M =(2500)-(2.5/3) =2084kg-m
14075 kg IM = 9318 kg - m

¢ Base interior (Figura 14.12) 11160 - 2.05 (kg)
B[ =2.05m
1.116- kg/fem?
Bi/3 = 0.683 |
Y Y 1T 7YY 1Y

1) SISMO SIN SOBRECARGA

Carga vertical hacia abajo,
Reaccion terreno sobre el pie

(5.4) - (1800) + 1440 = 11160 kg

Recordemos que = 0.323
; kg
G, = [ZJ}SJ i+ 0.21 = UB?H,E

)

k
0.87 — 0.21 = 0.66 —
cm

0.60m

8

=) 2,[]51:1——-—..—'}'&“.."_1_
a i B e
o 4 v e 1
¥ e _\I{ “
. " ! & !* 4
D
2100 - 2,05 (kg) |
[ 0.21 kgfem® H : ] [‘r\‘
(1 P TR '1 i
|
1
| T
|0.66 _

6765 kg (1

0.87 kgfcm®
E) <2.05m

Fig. 14.12 Esfuerzos sobre la base interior (sismo si sobrecarga)
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(11160 — 2100) - (2.05) = 18573 kg M = (18573) - (1.025) = 19037 kg - m

(6600 - (2.05)/2 = K765 kg M = (6765) - (B;/3) = 4623kg-m
= 11808 kg IM = 14414 kg - m

2) CARGA TOTAL SIN SISMO CON SOBRECARGA
Carga vertical hacia abajo L (5.40 + 0.60) - (1800) + 1440 = 12240 kg (Hacia abajo)
Reaccion terreno en el extremo B T = 6500 kg/m? (Hacia arriba)

Como la carga hacia abajo sera menor que 12240 1 —6500 T= 5740 kg/m? . el caso con sismo es
més desfavorable,

b
* Cilculo de la pantalla vertical V. = 053 ,/f - (100-d) = 768 - d
La condicion mas desfavorable corresponde al caso cuando acttia el sismo, 6 sea para:
E,=3558-Y? y M, =1456-Y3

Si utilizamos para el efecto del sismo un factor de mayoracién = 1 y para el empuje de tierras {estaticos)
1.60, tendremos un factor de seguridad:

ParaM —=
(1.60) - (B4.8) + 60.8
1456 = 1361 =14
Para V =
1.60) - (254. 3
( )k Al i =144 =15

355.8
Usaremos 1.5 en ambos casos,

Tabla 14.5 Disefio de la pantalla del muro

Y (m) 1.00 2.00 3.00 4.00 5.40
v 356 1423 3201 5691 10372
v, 534 2134 4802 8538 15558
M 148 1165 3931 9318 23927

M,/ 243 1942 6552 15530 39878
d 22.4 298 37.2 446 55.0
A, 0.25 1.56 425 8.48 17.95

g 4.93 6.27 7.60 8.93 10.8

V.V.enkg, . M Menkg m..dencm..A; encm?

El arranque de la pantalla para ¥ = 5.40 m, el corte iltimo que resiste el concreto es mucho mayor que el
corte Gltimo,
® Ve Vi

(0.75) - (768) - (55) = 31680 kg > 15558 kg

¢ Aceros K =085-f"-b=(0.85)-(210)- (100) = 17850 kg/cm

a=d—/d?—-200-M,/K .....[5.25] As =K -afF, = K -a/4200
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0.20 m
— ——
B s P AR P TS i
B N N N R sy Sy S S e
. Dren @ 10 cm.
=
=1
g
E
o E
i w
= g, Dren @ 10 cm.
o
g z | i 540m
= =
I &
7]
Il E
-3 [T
5 L]
) =
: = ! &
= 1]
= l 2
= —
) .i,l =
: £
E
= &
L]
1l
-3 . e ——————— —= -125 e
3 ' i g
J 060 m
Ceme—a o i
020m 0.20m = — f- f- f. —_— ,EEH !
rep. 91/2° @ 023m ¥
b 390m————— —
Piedra picada
0.20m [ 05/8"L=400m@0.18m
0.20m
@5/8"L=400m@ 0.18m
Fig. 14.13 Despiece del muro
Cémputos Métricos Acero: 210 kg/ml Concreto: 4.62 m*fml

Nota: Se deben canalizar las aguas provenientes de los drenes para evitar una
posible socavacion de la base exterior del muro,
Los drenes se colocaran cada 2 m® aprox.
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CAPITULO 15
CONCRETO PRE-ESFORZADO

En el concreto pre-esforzado aplicaremos fuerzas de compresion a los elementos mediante el uso de acero de
alta resistencia. Generalmente la fuerza de tensado acttia con cierta excentricidad del centroide de la seccién
lo que hace posible aplicar momentos externos a la viga al hacer la operacion del tensado. En Venezuela, los
elementos pretensados mas usados son las vigas de puentes con luces entre los 15-40 metros. Con el uso de
vigas pretensadas se logran relaciones de esbeltez (largo/alto) por el orden de 20 para resistir pesadas cargas
vehiculares. El avance del concreto pretensado se debe principalmente a los esfuerzos de varios ingenieros,
entre los que destacan: Freyssinet, Magnel, Guyén, Abeles, Leonhardt y Lin, sin pretender que la lista sea
completa. El contenido de este Capitulo se apoya principalmente en el tratado de Lin y Burns (1981) que es
dificil de mejorar y el de Naaman (2004). El conereto pre-esforzado abarca piezas pretensadas y postensadas.
El estudio 6 andlisis estructural de ambas alternativas es practicamente idéntico excepto por el proceso
constructivo, segun se muestra en la Figura 15.1. La historia de esfuerzos en la viga se resume en la Figura
15.2. Es importante destacar que el disefio de piezas tensadas se hace en condiciones de servicio {con
esfuerzos admisibles). Culminado el disefio se procede a verificar la resistencia tltima del elemento {Seccidn
15.7). En este capitulo nos centraremos en el disefio de vigas.

15.1 VENTAJAS DE LAS VIGAS PRE-ESFORZADAS

* Aprovechamiento de la resistencia a compresion del conereto para evitar que se generen grietas bajo
cargas de servicio.

* Sin grietas bajo cargas de servicio, toda la seccion transversal comprimida trabaja para resistir las fuerzas
externas lograndose asi el uso de secciones mas pequefias que su similar en concreto armado y por lo tanto
mas livianas y de mds facil manejo para construceion prefabricada.

La ausencia de grietas disminuye considerablemente el peligro de corrosion de la armadura.
La fuerza de pretensado disminuye la tensién diagonal en el alma y mejoran el comportamiento a corte del
elemento.

 Posibilidad de lograr contra-flechas en la viga al momento de tensado v asi disminuir e incluso eliminar
las flechas producidas por su peso propio.

* Las vigas pretensadas disefiadas adecuadamente presentan un comportamiento dictil en condiciones
tltimas.

15.2 DESVENTAJAS DE LAS VIGAS PRE-ESFORZADAS

¢ Requiere el uso de materiales de alta resistencia. Los concretos para vigas pretensadas alcanzan resistencia
a compresion de hasta 500 kg /cm® y aceros que llegan a resistir 18900 kg/cm?.
El proceso de tensado requiere el uso de equipo v personal especializado.
Es poco eficiente para luces menores a los 10 m, por lo que resulta méas conveniente el uso de vigas de
concreto armado en luces cortas.

15.3 PERDIDAS DE LA FUERZA DE TENSADO

La fuerza inicial de traccion del cable medida en el gato de tensado (F;) disminuye durante la operacion de
tensado a un valor por efecto de las pérdidas instantdneas a (F;) y continua disminuyendo con el transcurrir
del tiempo por efecto de las pérdidas a largo plazo hasta alcanzar un valor final (F =n-F) donde 7
generalmente varia entre 0.70 y 0.90,

a) PERDIDAS INSTANTANEAS
Ocurren durante la operacion de fabricacion y tensado de la viga. Se pueden minimizar siendo cuidadosos
en obra con el proceso constructivo. En vigas pretensadas las pérdidas instantdneas ocurren por: 1)
relajacion del acero y 2) acortamiento de la viga. En vigas postensadas: 1) por el acortamiento de la viga,
2) la friccién entre el cable de tensado y el ducto, y 3) las pérdidas ocurridas en el aparato de anclaje
durante la operacion de tensado (al trabar las cufias).
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Blegqiee de aaelafe

" R Pista de tensaido R
S g =i

Acera. Cables de tensado o Torones

@ [ 2 .
= “ 5 — . T mrmme = : T - "_i—:—_-—-—..l 3
®

Coloeacidat de encofrade
¥ vaclado de fa viga L

Fabricacitn de fa viga Pretensenda

Cotocaciin y tensedo de los
HUTyEE

_Traceibn
£ Colocaciin del
aparate de anclofe

Fabricacitn de bz piga Postenzeda

Ménsula pare apoys
de la losa de acceso

Zapata del estribo
P

Construccion del Puente

Fuerza en el
cable: F =n-F

Puesta en servicle del Pushee

Fig. 15.1 Proceso constructivo de vigas pre y post tensadas
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Efectode la fuerza de tensado sobre la viga

Eje centroidal |-

(F,6F)-e

Centroide del acero de tensado

Etapa 5 6 5a. Al instante en que se transfiere la fuerza de tensado a la viga

El; Fie Myiga * ¥t
A ! —7 = fiamm
p— ] ?
i -
-

-l

i

l————

————

Fi-e .y = =

Miosa = Yo
f
Etapa 7. Endurecido el concreto de la losa tenemos una seccion compuesta de inercia I', Colocaremos el pavimento,
las barandas, y circulara el trafico

M. —— }.n'
pav.barvivg t
E—————— = feam aedfm

= -'Ffudm[c;l
= = e e

i

= .rbn:dm r)

M;nau.bﬂr.w:lm 2 y.::
I

Fig. 15.2 Esfuerzos en la viga en las diferentes etapas constructivas y de servicio
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Vigas pretensadas

Las pérdidas se inician en la Etapa 2 (Figura 15.1), en la que se tensan los cables y se anclan en los
bloques de anclaje. El esfuerzo de tensado inicial f; < 0.70 - f,,,. donde fp, es el esfuerzo Gltimo
del acero de tensado.

e Pérdidas debido a la relajacién del acero. Los cables se tensaran a una fuerza F,. Luego se vaciara
la viga pretensada. Un instante antes de cortar los cables su esfuerzo habrd disminuido a un valor
(f) debido a la relajacién del acero, en una cantidad,

o (log®\ (foi _ )
fg_l ( = )(fny 0.55 [15.1]

t en horas, @ = 10, para aceros de relajacion normal y 40 para aceros de baja relajacion. f,,,, es el
esfuerzo de cedencia de los cables de tensado y f;; el esfuerzo inicial en los cables.

o Pérdidas debido al acortamiento de la viga. Inmediatamente después de cortar los cables la fuerza
serd transmitida a la viga. Debido a que los cables estin adheridos al concreto, estos se encogerdn
junto con la viga una distancia &, lo que originard una disminucion de la fuerza en el cable hasta un
valor Fj, cuya magnitud se puede estimar. Siendo F. = f- * A,¢ y Ay €l drea del acero de tensado,

F. E-e?\ Myz.-e| E
ﬂp— [(A—c + ] = i : E: [15.2]
E;; =Modulo de elasticidad del concreto al momento de transferencia de fuerzas
E; =Mbdulo de elasticidad del acero

M,iga =Momento debido al peso propio de la viga
Vigas postensadas
Las pérdidas se inician en la Etapa 4a, al instante del tensado de la viga.
+ Pérdidas debido al acortamiento de la viga

1} Sitodos los cables o guayas son tensados simultaneamente no habra pérdidas por el acortamiento
de la viga, pues a medida que se aplica la tension a los cables el gato de tensado reacciona contra
la viga la cual se acorta. Un instante antes de completar la operacion de tensado la viga se habra
acortado, por lo que el gato registrard la fuerza en el cable, esto es, luego de haber ocurrido el
acortamiento de la viga.

2) En la practica se usan dos o tres, hasta cuatro grupos de cables lo que impide el tensado de todos
simultineamente. Al tensar v luego anclar el primer grupo de cables, la viga sufrird un
acortamiento &;. Luego sera tensado el segundo grupo de cables que producira un acortamiento
&, en la viga y destensard parcialmente los cables del primer grupo. El grupo de cables que se
tense de Gltimo no sufrird pérdida alguna. Por ejemplo, para una viga con tres grupos de cables
que inicialmente se deben tensar a Fy=F,=F; =100¢on cfu, Lin y Bumns (1981)
recomiendan calcular las pérdidas en el primer grupo de cables, debido al tensado del segundo y
tercer grupo de cables usando la siguiente Ecuacion aproximada,
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. F2 Fz'{gz'el F3 F3'33‘E'1 'ES 2
=i [(A_f =1 (I+ ] 'E, et (1530
Para el segundo grupo de cables, N
FB F3 *E3 Bl ES
0 o e e e 41 [15.3b]
s [(Ac == )] B, Avs

Fi . F3 ¥ Apsy .. Apsz son las fuerzas a las que desean tensar ; :
los c:e_d::l?s ¥ sus correspondientes dreas sin considerar Fig. 15.3 Viga post-tensada con tres
las pérdidas. grupos de cables

Imaginemos que AF, =10ton y AF, = 4ton. El primer grupo de cables sera tensado a
100 ton + AF; = 110 ton y el segundo grupo de cables serd tensado a 100 + AF, = 104 ton
para compensar las pérdidas.

Pérdidas debido a la friccion

Al aplicar la fuerza de tensado desde el extremo izquierdo mientras se mantiene el cable anclado en
el extremo derecho se genera una fuerza de friccion (AFy) entre el cable de tensado y el ducto como
se muestra en la Figura 15.4. Por equilibrio de fuerzas, F; = F, + AF 6 AFf= F;—F,

/ af;

Fig. 15.4 Pérdidas de tensado debido a la friccion (vigas post-tensadas)

Se puede demostrar que (Lin y Burns 1981},
AFp = Fp « (1 — g-#a-kexy [15.4]

@ en radianes, x en metros, 4 y K son coeficientes de friccion angular y lineal. La tabla 5.9.5.2.2b —
1 del codigo AASHTO LRFD (2005) recomienda para ductos metalicos flexibles los siguientes
valores,

K = 0.00066/m p=015-025/radian

La Figura 15.5 muestra la reduccién en el esfuerzo del cable si este es tensado desde el extremo
izquierdo. Por conveniencia, la disminucion del esfuerzo en el cable mostrado en la Figura 15.5 se
simplifica a una linea recta. En realidad, esta deberia ser curva y su trayectoria es descrita por la
Ecuacion 15.4.

— LI — - _'___ ! 1

L

Esfuerzo en el cable

0.7 - fou

Fig. 15.5 Esfuerzos en el cable considerando las pérdidas por friccion (vigas postensadas)
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Para reducir la magnitud de las pérdidas por friccion, Lin y Burns (1981) recomiendan,

1) Aplicar un sobre-tensado en los cables y volverlos a anclar nuevamente.

2) Tensar la viga desde ambos extremos, preferiblemente de manera secuencial.
En obra se recomienda monitorear la elongacion del cable (A) durante el tensado considerando el
efecto de las pérdidas por friccion. La elongacion A o estiramiento del cable puede calcularse asi,

H= Fpmmedlo " Leanie [15.5]
Acapies - E

Para ¢l caso de vigas postensadas desde un extremo con trayectorias de cables simétricas se puede
aproximar,
Fpr’arr:edia = F(x=£.j2]

» Pérdidas en el aparato de anclaje
Pérdidas en el tensado ocurren al instante de anclar los cables a los aparatos de anclaje. Una vez
tensado el cable por el gato, es necesario dejar retrocederlo levemente para que una cuiia los trabe. El
efecto de este retroceso es que se invierte las fuerzas de friccion y disminuye la fuerza en el cable a lo
largo de una distancia X, (Figura 15.6). Collins y Mitchell (1991) recomiendan,

1 I ! | 1
e e W
Xane = [15.5] ez = fza»//zfz-,z.y,f_-,-»-.}-,,,z]/
Donde,
Aane= Retroceso para anclar el cable.
Valor usual 1/Z cm.
A,s = Area de acero pretensado. F
— ry Antes de anclar [~
E; = Médulo de elasticidad del acero. o pra = |
p = Pérdida originada por friccién [ = ey |
expresada en unidades de fuerza SFgnc it~ == |
por unidad de longitud. ! <
5 5 Luego de aJLr!nr__ -
La perdida en unidades de fuera es, los cables
AFpye = 2+ p - Xanc .
Kane

>
x

Fig. 15.6 Esfuerzos en el cable considerando las pérdidas
en el aparato de anclaje (vigas post-tensadas)

b) PERDIDAS DIFERIDAS

Ocurren una vez fabricada la viga v son comunes para vigas pre y post-tensadas debido a, Flujo pldstico
de concreto, retraccion del concreto y relajacion del acero (Ecuacion 15.1)
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¢ Pérdidas por retraccion del concreto
Las pérdidas de esfuerzo en el acero de tensado debido al encogimiento del concreto por efecto del
flujo pldstico en un intervalo de tiempo t;_t; en dias, son expresadas como,

b (t;-t;)
Gb+e)-(b+t) "

ﬂfp s(tfatjj = Bgrgy Koy " Koo v (a)

Donde,
ﬂfpg{ti, r,-}= Pérdidas de esfuerzo debidas a la retraccion del concreto en el intervalo b =ty
E; = Modulo de elasticidad de] acero.
&g = Retraccion Oltima del conereto. .. varia entre 0.0004 y puede llegar hasta 0.001.
K= Factor de correccidn de retraccion debido a la humedad rvelativa.

Ken = 1.4 — 0.01 - H ... ... H= humedad relativa en porcentaje.
K Factor de forma v tamafio de la retraccion

V
Ko =114-0.09 =
s =11 3

v " s . f
2= Relacion volumen-superficie del miembro

b: parametro—+ b = 35 para curado con humedad, b = 55 para curado con vapor

* Pérdidas por fluencia lenta o flujo plisticos (creep) del concreto
Las pérdidas de esfuerzo en el acero debido al flujo plastico del concreto en un intervalo de tiempo
t;-t; pueden expresarse como,

t;
Bfpe (tit)) = 1y Cou* Kon - Kea * Kus + figs (20) .

0.6 £ 06
— ()
(10 + %) (10 +¢;,°%) ©)

Byt t;): Pérdidas debidas al flujo plastico del concreto en el intervalo L=t
ny, = Relacion modular: n, = ES/EE

Cew = 2.50: Factor de flujo plastico altimo del concreto....puede alcanzar hasta 3.
Ken = Factor de correccion de flujo plastico debido a la humedad K, = 1,27 — 0.0067 - H

Kcq = Factor debido al tiempo de carga

Para curado con humedad, K.,=125.¢,70118
Para curado con vapor, K.o=1,13-t,~00%
ty = tiempo de carga en dias

K., = Factor de forma y tamaiio del flujo plastico
Vv
Kes = 1.14-0.09 - <

fegs(£:): Esfuerzo en el concreto alrededor del centroide del acero de preesfuerzo en el
tiempa inicial debido a la fuerza de preesfuerzo y la carga muerta.

Los resultados arrojados por las ecuaciones @ y b presentan gran variabilidad cuando se comparan con
observaciones en el campo. Sin embargo a la fecha son las herramientas més convenientes para estimar las
pérdidas por retraccion y flujo plastico, a juicio del autor. Al emplear las ecuaciones se recomienda dividir
la vida util de la estructura en intervalos de tiempo. Por ejemplo: 1-7 dias, los resultados obtenidos para el
dia siete se usardn como entrada para el intervalo 7-30 dias: sucesivamente calcularemos para los
intervalos comprendidos entre 30-90 dias, 90-365 dias, 365-1825 (5 afios), 1825-18250 (50 afios). Para
mayor informacion recomendamos consultar (Naaman 2004).

La Figura 15.7 muestra la variacion de la fuerza de tensado debido a las pérdidas diferidas para una viga
tipica, al considerar el efecto del flujo pldstico, la retraccion y flujo plastico del concreto.
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Observaciones,

o Gran parte de las pérdidas ocurre en los primeros dias luego de efectuado el tensado. Las pérdidas
ocurridas a los 10 y 30 dias son aproximadamente el 30% y 50% respectivamente del total de las
pérdidas.

Transcurridos 3 meses del tensado, las pérdidas alcanzan aproximadamente el 70% del total.
Luego de 3 afios podemos afirmar que para efectos practicos no ocurrirdn més pérdidas.

La magnitud de las pérdidas diferidas se disminuye con,

El aumento de f;.

El uso de aceros de baja relajacion (low — relaxation steel).
Un adecuado y generoso curado del concreto.

El aumento de la humedad relativa del ambiente.

Estudios realizados por Naaman (2004) sugieren 7-sqqnos = 0.80 para f; > 420 kg/cm?. Si se
emplean aceros de baja relajacion fogg aies = 0.85.

fuerza en los cable
F

4 | | |
M~ | Oontribucion de la relajacifn (RL)

i e
\
Ea

|
\\:‘-\___‘_- Cantribucion retraccion (/BT
0.90- -

[ \,ir;n tribucion del flujo plastico (FP)
e E(RL + RT +FP)

10 100 1000 10000 Log (t) dias
~ 3 meses ~ 3afos ~ 27 afios

-
e
(=]
mta
(=]

s

Fig. 15.7 Pérdidas del tensado vs. tiempo

Lectores interesados en profundizar el tema de pérdidas se les recomienda consultar Zia, Preston, Scott y
Workman (1979)

EJEMPLO 15.1

Programar la operacion de tensado para la siguiente viga. Datos de la viga,

500en 8 i A
250 ton

250 tan

11

31 2
Seccion B — B Seccion A — A
Fig. 15.8 Viga del Ejemplo 15.1.
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Calcularemos las pérdidas en la seccion AA4.

Propiedades,

E
A. = 7032 cm? I = 45702727 em* E—’ =7  fou=18900 kg/cm?

&
En cada grupo de cables tenemos 19 torones de 1.0 cm? ¢/u para un total de 19 cm?.
El esfuerzo en los cables es de,

=200 1mise L o
fos =510 - mz Tk

Calcularemos las pérdidas por acortamiento de la viga
Asumiremos que no ocurren pérdidas por friccion. El orden de tensado serd: 1-2-3. 4,; = 19 cm?
Aplicando la Ecuacion 15.3b nos viene,

AR = [(25@000 250000-110- 110
2

e e )]mw.........afrz:tsszzkg ( 5.4%)

Para eliminar las pérdidas por acortamiento de la viga sobre-tensaremos el cable 2 la nueva fuerza de
tensado serd, (Ecuacion 15.3a)

F, = 250000 + 13532 = 263532 kg

-Fz FZ‘EZ‘E‘]. F3 F3'E'3'El E
B @ g
t Ac+ I A, Ui E, Aps1

263532 263532-110-110 250000  250000-110-110
=l )+( )70

7032 | 45702727 7032 | 45702727
AF, = 2779 kg (11.11%)

Sobre-tensaremos el cable 1.
Fy = 250000 + 27796 = 277796 kg

Este valor debe ser comparado con el méximo permitido por el codigo. La mayoria de los codigos
permite esfuerzos temporales de hasta 0.80 f,,,. Tendriamos,

277796 kg . :

Calcularemos las pérdidas por friccidn
Se caleularan las pérdidas en la mitad de la viga. Para caleular e, usaremos la trayectoria del cable
intermedio ¥ la asumiremos como representativa (Figura 15.9). Tendriamos,

e S _ 20m @I
Fh—-..___ i
= !
— |
= T — Ee==== -_-.!-___
Fig. 15.9 Pérdidas por friccion (Ejemplo 15.1) ~ == === e _ :"--1..‘1 =562 J
| ———
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Al aplicar 15.4 nos queda,

rf:nn'.
Tt T ' L X y — p—0.20-0.09810-0,00066-20
F ool B A= e BFy 1y = 250000 (1 = e )
OFpr(, .ty = 250000 - (0.032) ... AFpy, 1y = 8000 kg (=002 f,.)

En la mitad de la viga tendriamos un esfuerzo en los cables de aproximadamente: = 0.68 f,,,
En el extremo derecho los esfuerzos estarian por el orden de: = 0.66 f,,

Calecularemos el estiramiento esperado en los cables

Al emplear 15.5 nos viene,
3 Foromedio * Leaste

A= -Promedlo _able . Fpromedio = 250000 — 8000 = 242000 kg
Amb!es -E

242000 - 40 - 10?
T R L

=2426cm

Si la elongacidn en los cables obtenida en campo al momento del tensado es considerablemente menor
a la calculada, es probable que los cables estén atascados dentro de la viga.

Calcularemos las pérdidas en el aparato de anclaje
Las pérdidas por unidad de longitud en cada grupo de cables,

8000 kg kg kg
= =400 — = 4.00—
P 20m m cm
Al aplicar 15.6,
Mg+ Ays < E 0.50-19.2.1.108%
Xane = Lpu v Kane = \’ 4.00 = 22333 cm

AFppe =2-p - Xone =2-400-22333 = 17866 kg (= 0.05 f,, ) (Figura 15.10)

e
F"‘—-— ,.—F‘E
e
-
[ %.: q—ﬁ 3
z L] & 8 10 12 14 16 1B 20 22 24 26 2B 30 32 34 36 8 L]
0.90 fu, | | : | IL |
[ | | i , |
0.80 !ﬂk
, - |
[
0.70 f,, H S N S —— | !
Lz 1 :_'__"—4-—-———-:!!-._ | |
| | —'| 0661, A
085 £l o e o 0.681f,., . :fpu_
| .
| |
(.50 fu ! = e T ) SRR

2233 m
Fig. 15.10 Pérdidas en el aparato de anclaje (Ejemplo 15.1)
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15.4 DISENO DE SECCIONES SIN PERMITIR TRACCIONES EN EL CONCRETO

El procedimiento para el disefio que se presenta a continuacion es el recomendado por Lin y Burns (1981).
Empezaremos por calcular la altura h de la viga que se puede estimar preliminarmente de acuerdo a.

h=tk-Muax [15.7]
h es expresada en centimetros, M,,,, debe estar en ton-m, v k varia entre 6 v 8.
a) NUCLEO DE SECCION
Calcularemos las distancias que definen el niicleo de seccion superior e inferior, k, y kj, , respectivamente,

en los que debe actuar la fuerza resultante de compresion para que no se generen tracciones en la seccion
transversal (Figura 15.11).

F F'kb'yr I re
—meeeeeeee—e = g =0 Ry = =—
A [ g Yerd W

De manera similar tendriamos para @ = 0 en las fibras inferiores extremas,
k ],.E
=
Y
El disefio de vigas pretensadas esta generalmente dominado por la Etapa 5 o por la Etapa 8 (Figura 15.1 y
I5.2).

b) ESTIMACION PRELIMINAR DE LA FUERZA DE TENSADO

* El diseilo quedara dominado por la etapa 5 (6 5a) si la relacién M,,;, /M,,., es baja, digamos menor que
0.20 ~ 0.30. En este caso tendremos la maxima fuerza de tensado actuando en la viga F, {pues no han
ocurrido las pérdidas diferidas) junto con el momento externo minimo M. que generalmente es igual al
producido por el peso propio del elemento. Al instante de transferir las fuerzas de tensado y bajo la accién
del My, la excentricidad de € medida desde el baricentro de la seccion no puede ser mayor que k. y bajo
la accion de M,,s, la excentricidad no puede ser mayor que k. Por lo tanto, el incremento de momentos
de My @ My s, serd resistido por un brazo de palanca de k;, + k. (Figura 15.11a). La fuerza de tensado F
luego de ocurridas las pérdidas sera de,

T Minsx = Minin 15.8
=f=— Ba
ky + Ko Bl
Esfuerzos al actuar Esfuerzos al actuar
M min ¥ Mrrmx_yF

i
h

I

Fig. 15.11a Nicleo de seccidn

El término k; + k; es en promedio igual 2 0.50 - h y varia entre 0.43 - h ¥ 0.54 - h para la mayoria
de las secciones de viga usadas en puentes en Venezuela,
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e Sila relacion entre M,/ Mumax €5 grande, v digamos que supera aproximadamente 0.30, el disefio de la
viga estard dominado por M,,;, (Etapa 8, Figura 15.1), debido a que al instante de transferencias de
fuerzas es muy probable que el brazo de palanca ubique a € por dentro del niicleo de seccion (Figura
15.11b). En la etapa 8 tendremos la minima fuerza de tensado F, luego de ocurridas las pérdidas, que
actiian en combinacién con los momentos maximos en la viga. La fuerza de tensado estaria dada por,

= Mimix [15.86]
e+k, '
Esfuerzos al actuar Esfuerzos al actuar
Mnﬂn}"Fl MMHJ"F
il -
= e
Ye 'EI
{7 g centro de gravedad
h ks
Yo -1 T =
M
|

Fig. 15.11b Nicleo de seccidn

El término (e + k,) se puede asumir como (e + k, = 0.67 - h) en la fase preliminar del disefio.

¢) ESTIMACION PRELIMINAR DE LA EXCENTRICIDAD Y AREA DE LA SECCION REQUERIDA
AL INSTANTE DE LA TRANSFERENCIA

Al instante de la transferencia de fuerzas tendremos la méximas fuerza F; de tensado actuando en conjunto
con el peso propio del elemento, que por lo general produce los momentos minimos (M) a los que la
estructura estard sujeta, En este caso tendriamos,

e=a;+ky [15.9a]
i s !
Equilibrio de fuerzas internas con
momentos externos:
£
A Mpin =Cira; = Fi- oy
L
‘ a = Minin
1
' Por relacion de triangulos (Figura 15.12)
! f h
- i for = =
Fig. 15.12 Disefio de vigas para relaciones bajas de Moind Minas E &
(Disefio dominado por M,.) s ol e [15.10a]
foi ¥

Pudiese ocurrir que a; fuese mayor que el e disponible en la viga (si My /Mgy €5 grande) o que decidamos
utilizar una excentricidad menor que a; + k; (Figura 15.13). En ambos cosas se tiene,

Mmin
T;

a; = > €asumida
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Al instante en que se transfieran las fuerzas a la viga tendriamos,

i
M
| 1 centro de gravedad
i e T T o
It
¥u T i -3
i M -[
1ol H
Fig. 15.13 Disefio de vigas para relaciones altas de M, /M, ix
(Disefio dominado por M,,;,)
equilibrio
fuerzas
c ol . horizontales F e—M E
ey e =00 feh  w A Sdue s Ve [15.10b)
A I i ke

d) ESTIMACION PRELIMINAR DEL AREA DE LA SECCION REQUERIDA BAJO CONDICIONES DE
SERVICIO

Bajo condiciones de servicio tendremos la minima fuerza de tensado luego de ocurridas las pérdidas

(F =+ F;), que actlia en combinacion con los momentos maximos (M., ), que incluyen por ejemplo en
el caso de puentes, las cargas vivas (Figura 15.14)

a=e+k

Equilibrio de fuerzas
internas con momentos externos,

Mypow=C-a=F-a

EE-

F:Eﬂ:ﬁ"ﬂ
a et k,

h

Fig. 156.14 Disefio dominado por M, h
A=—.— [15.10¢]
B4

Observaciones

En el concreto pretensado los incrementos de momentos externos (M, a My q) son resistidos
principalmente por el incremento del brazo de palanca entre € y T, que permanecen casi inalterados en
magnitud. En cambio en el concreto armado, los incrementos de momentos son resistidos
principalmente por el aumento de C y T pues el brazo de palanca aumenta poco.
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EJEMPLO 15.2

Disefiar la viga de puente. Conocidos,

My = 34 ton - m -para una viga Cagua 140 (Figura 15.15)-

My = 250 ton - m

n =083

foi =230 kg/cm* — Esfuerzo a compresion admisible en las fibras inferiores al instante de transferencias
fi =170 kg/em® — Esfuerzo a compresion admisible en las fibras superiores bajo condiciones de servicio

+ Verificaremos el orden de magnitud de h con la ecuacion 15.7..... My /Mg, = 0.14.

h(i-'m} =k- 1.'Mmax (ton-m) = 8:-v250 =126 cm.

Asumiremaos: h = 140 cm. O.K viga asumida.

o Propiedades de la viga Cagua-1410,

A = 3395 cm?
I = 7809262 cm*
Ve =7286cm
vy = 6714 cm

o Calcularemos el micleo de seccion:

T [ 7809262 11.57
b YivA 7286:3395 o
Fig. 15.15 Viga CAGUA 140 del Ejemplo 15.2 k; = ¢ JERZas = 34.26 cm

yo-A  67.14-3395

¢ Estimaremos la fuerza de tensado. Siendo My /Mpmax = 0.14 (bajo) es muy probable que el disefio
quedo dominado por la Ecuacion 15.8a

_ Mgy — M 250107 =34-10%
sk SisThkee o en

F; =328.1ton/0.83 = 3953 ton-m
+ Calcularemos e,

M 34.10°
a = min _

—_ =8
% gg5a | edom

Aplicando la Ecuacion 15.9a
e =a; +k, = 8.60 + 31.57 = 40.17cm

» Verificaremos el drea para que no se excedan los esfuerzos admisibles a compresion en el concreto, con
las ecuaciones 15.10a y 15.10c¢.

F, h 3953-10° 140
Transferencia (abajo 1) ... ... A=—Lt.Z=

r = z 2
il 530 7786 3302 cm* < 3395cm* 0.K

F h 3281-10° 140
Servicio (arriba 1) .....A = JT;’_ e
L b 5

=~ debemos usar una seccién con mas area ... ... usaremos viga Cagua 142

= 4024 cm? > 3395 cm?
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* Propiedades de la viga Cagua — 142 (Figura 15.16),

A= 4324 cm®
I = 1047097 3cm?* s =
Ve = 79.92 cm *  Encontraremos el M,,;,, por proporcionalidad:
Yy = 62.08 cm
b T = Ak 0 b 43.30
min — 4 T i ton-m

Mg = 250 — 34 + 43.30 = 259.30 ton-m

Mrm’n/(Mmﬂx =0.17

>t
e Calcularemos el nicleo de seccion:

h=142 = ! _ 10470973 =30
b Sl T989-A3gE - oem
= 2 i 10470973
¥ = 62.08 ST ke = 39.00 cm

YV, A 6208-4324

Fig. 16.16 Viga CAGUA 142 del Ejemplo 15.2

Estimaremos la fuerza de tensado. Debido a que My, / Mypax = 0.17 es proximo a 0.20,
verificaremos la fuerza de tensado necesaria con las ecuaciones las ecuaciones 15.8a y 15.8b,

Mg = Myyin _ 2593 102 — 43.30- 102

- =311.7¢
Eaok I 30.30 + 39.00 =

F =

Mpsx 2593 - 102
e+k,  0.67-140

ASLMIremos:
0.67:R

= 2764 ton

- asumiremos F = 311.7 ton
F; = 311.7 ton /0.83 = 375.54 ton

¢ Calcularemos e con la Ecuacién 15.9a
Mpin ~ 43.30 - 102

F, =375 =11.53 cm

i =

referide al centroide
del acero de tensado

e=qa;+k, =1153 4+ 30.30 = 41.83cm < (67.14 cm — recubrimiento ) 0.K

= Verificaremos el area para que no se excedan los esfuerzos admisibles (15.10a v 15.10¢)

Fi h 3755-10° 142

[ 1 =—— = . = 2 2
Transferencia (abajo 1) ... .. A i 330 75.07 2900 em* < 4324 cm* O.K
F h 3117-10% 142
ich [ =—— = . - z 2
Servicio (arriba ) ... A i 170 714 3877 cm* <4324cm* OK w®
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15.5 DISENO DE SECCIONES DE CONCRETO PRETENSADO ADMITIENDO TRACCIONES EN
EL CONCRETO

Los codigos de disefo permiten tomar ventaja de la resistencia a traceion del concreto y admiten esfuerzos de
traccidn en las secciones de las vigas. De esta forma es posible lograr secciones mds econdmicas si se
comparan con aquellas en las solo se permite la compresion.

a) ESTIMACION PRELIMINAR DE LA EXCENTRICIDAD Y AREA DE LA SECCION REQUERIDA
AL INSTANTE DE TRANSFERENCIA

Al admitir esfuerzos de traccidn en el concreto de magnitud f,; (arriba) al instante de transferir las
fuerzas en una viga donde no hay momentos externos aplicados, es posible bajar la linea de accién de C;
una distancia e, con respecto al nicleo de seccion (Figura 15.17).

Distribucin de esfuerzos Distribucitn de esfuerzos

para M. para J.\fmu,l
—Transferencia — =Servicio —
fu
I i Y
Ye 5
I T i centro de gravedad
h I B 1
key
vl 1 e .
!
e;{ 7
1 2 FoF 1 .

fui fo
Fig. 15.17a Disefio de vigas admitiendo tracciones en gl concreto

St _fur Ak
'91— = =
Fi-y, Fy

[15.11]

Al aplicar momentos externos My, es posible bajar ain mas la linea de accion de C; una distancia e,

Mmin

[e—
2 F'

Por lo que es posible bajar la linea de accion de C; una distancia total de,

M + o ver Fig.15.12
ey +e, = 20 JF?! % [15120)— e=(kp+te +e;) [1595] — a; = e
I

La magnitud de F; puede estimarse con las ecuaciones 15.8ay 15.8b.

El maximo valor de las tracciones que se le permite resistir al concreto al instante de las transferencias,

fii (arriba) y compresiones fy; (abajo), esta limitado por el cddigo de disefio. El area de concreto
requerida para no sobrepasar los esfuerzos de compresion al instante de transferencia de las fuerzas,

siendo,
Kk Y Fi+h
=——F fri-— = A=
=3 Ve Ju Ve . S ¥e—tu ¥ e

si la excentricidad asumida
es menor que kpteqteg
se dehe usar la Ec15.10b
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b) ESTIMACION PRELIMINAR DE LA FUERZA DE TENSADO Y AREA DE LA SECCION
REQUERIDA EN CONDICIONES DE SERVICIO

La distribucion de esfuerzos del extremo derecho (bajo condiciones de servicio) de la Figura 15.17a puede
reemplazarse por la que se indica en la Figura 15.17b,

Incremento de esfuerzos  Esfuerzos producidos y y
al permitir que el concreto porla fuerza de Distribucion de

resista traceiones, Momento: tensado F, esfuerzos para M.
vl Momento:
fb r
My, — for A kg
1 I fi 2t esfuerzo = f,
: T = -
== i i SN : - 7
I — e ——
¥e
it l =
il =a +
¥ .
RO ,.. % M F é
fo £

Fig. 15.17b Disefio de vigas admiliendo tracciones en el concreto

El momento resistido por la distribucion de esfuerzos al permitir que el concreto resista tracciones vale,

fo ' ¥p
I

ﬁ' fb"q'kl'

Por equilibrio de fuerzas internas y externas, la fuerza de tensado debe resistir un momento de (Figura
15.17b),

Mipix = fo - A -kt
De la Figura 15.17b, sumando momentos alrededor del borde superior que delimita k, nos viene,

_ Muie = fo - A ke
ENY [15.8¢]

El valor de f}, -traccidn- es limitado por el codigo. El valor de f; viene dado por,

El érea requerida para no sobrepasar los esfuerzos admisibles viene dada por,

F-h

B
fer ¥ = 1o 7

[15.10¢]

EJEMPLO 15.3

Viga idéntica a la encontrada en el Ejemplo 17.2 excepto que se permitiendo tracciones en el concreto.
Myin = 43.30 ton - m  -para una viga Cagua 142-, M5, = 259.30ton-m. n = 0.83
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fui = 230 kg/cm?* — esfuerzo de compresién admisible al momento de transferir el tensado (abajo) |
fii =32 kg/cm® —  esfuerzo de traccion admisible al momento de transferir el tensado (arriba) T
fp =18 kg/fem?® — esfuerzo de traccion admisible bajo cargas de servicio (abajo) 1

fe =170 kg/em* —  esfuerzo de compresion admisible bajo cargas de servicio (arriba) T
A=4324cm? .| = 10470973cm?

Ve =7992cm ... ¥, = 62.08 cm

ky =3030cm ..k, = 39.00cm

e Calcularemos e que es la maxima excentricidad posible para que no se excedan los esfuerzos de traceion
admisibles (fi;) en las fibras superiores al instante de la transferencia de fuerzas basados en F; estimado
con la Ecuacion 15.12a y 15.9b. El valor de F; (ecuaciones 15.8a y 15.8b) fue calculado en el Ejemplo
15.2,

Muin + fei-A-ky 4330 105 + 32 - 4324 - 30.30

ey +e; = F, 37554 107 =22.69 cm
e=(kyp+e +e)=3030+22.69=5299cm
La méaxima excentricidad disponible es,
emax = Yp —1ec =62.08—15=47.08cm < 5299 cm ......... asumiremos e = 47 cm.

MNota: El recubrimiento esta referido al centroide de los cables de tensado.
¢ Calcularemos F (Ecuacion 15.8¢),

My —fo-A-ke  2593-10°—18-4324-39 1

& e+ k, (47 +39) 1000

= 266.22 ton ...F; = F/n = 320.74 ton

e Verificaremos que no se excedan los esfuerzos admisibles de compresion en las fibras inferiores al
instante de la transferencia con la Ecuacion 15.10b pues e = 47 cm < (k, + e, + e,),

A

F - M/ F 320740 47 — 43.30-10%/320740
——‘-[1+e min/ '] - -I1+ / =2592 cm? < 4325 em? O.K

" fr ke 230 39

s Verificaremos que no se excedan los esfuerzos admisibles de compresion en las fibras superiores bajo
condiciones de servicio (Ecuacion 15.10e),

F-h (266.22 - 10%) - 142

A :J"}'}'g.—f;,-yr:170*79.92—18-62.03

= 3032 cm®* < 4325cm?

Observaciones

Las tracciones que se producen en el concreto bajo cargas de servicio ayudan a resistir un momento de,
fo-A-ke=18-4324-39 = 3035448 kg - cm = 30.35 ton - m (aproximadamente un 12 % de My,;.).
En consecuencia la fuerza en el concreto F; disminuyd de 395.3 ton (Ejemplo 15.2) a 320.74 ton (en un
= 209%), lo que implica una reduccién del acero de tensado de igual magnitud y por ende una viga mas
econdimica. W

15.6 SECCIONES COMPUESTAS

Se forman al combinar la seccion prefabricada y tensada con concreto vaciado en sitio. E] caso mis comun de
vigas prefabricadas para puentes a las que se les vacia la losa de concreto en obra serd discutido a
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continuacion. Asumiremos que son permitidos los esfuerzos de tension en la parte inferior de la viga. Lin y
Burns (1981) sugieren el siguiente procedimiento,

Esfuerzos bajo la accitn de My, Esfuerzos bajo la accitn de My, actiando

sobre la secclén compuesta de inercia |

b, fi
fippie——— el © LV iz
I '{ | R y;l"'--'__'l-.._———‘ >
' .:
i
h
¥i
1 |15 é

Fig. 15.18 Disefio de secciones compuestas fo
* Calcularemos el ancho efectivo v el ancho de la seceién transformada AASHTO LRFD 2005,
L L S+ b
b, = menor de [4—, ty+12-t, § b, = menor de [bw+ﬁ, by +6-t, "’] [15.13q]

vigas internas vigas externas
Donde L es la luz de la viga, y S es la separacion transversal de las vigas medida de centro a centro.

* Generalmente se emplean concretos con diferentes resistencias para la viga y la losa. En Vigas usaremos
¢ por el orden de 400 — 500 kg/cm? y en la losa bastard con usar concretos de 250 kg/em?.
Tendremos una seccién compuesta con concretos que tienen modulos de elasticidad diferentes.
Utilizaremos el concepto de seccién transformada para encontrar el ancho de la losa en seccion
transformada,

E
by = ¢ (losa) B [15.14)
Ec (tiga)

* Asumiremos una fuerza de tensado. Puede utilizarse las formula aproximadas 15.8a 0 15.8b,

= Mimax = Mg — Myyin
e__+ e —-———kb Tk

* Caleularemos e en la seccion prefabricada para que no se excedan los esfuerzos de traccion en las fibras
superiores de la seccion al momento de transferir las fuerzas de tensado. Para ello usaremos la Ecuacion
15.9b

Eec. 15.12a [15.95])
—
E.’={ku,+ E‘|+Ezj

¢ Un momento externo de magnitud M, actuando sobre la seccion compuesta producira en la los bordes
superiores ¢ inferiores de la seccion prefabricada los siguientes esfuerzos de compresion v traccion,
respectivamente (Figura 15.18),

e & M = r
fi= —MIT‘E (arriba 1) fy = ;F-}i (abajo 1) [15.15]
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Definiremos las relaciones entre los modulos de seccion de la seccién compuesta v prefabricada |

1/ I
me = ‘_y;' [15.18] my =& [15.17]
'yt 1"/

Podemos afirmar,

_me M-y, my- M

= = _ MMy, my- M,
; I Ak,

i 15.18 = =
(arriba T) | 1 f ] ik

(abajo 1) [15.19]

e (Calcularemos la fuerza de tensado necesaria para que no se excedan los esfuerzos admisibles de traccion
en las fibras inferiores bajo condiciones de servicio. Definiremos M, como el momento que actiia sobre la
viga prefabricada un instante antes de convertirse compuesta. Generalmente incluye los momentos debido
al peso propio de la viga (M,,;,) mas los momentos que se generan en la viga prefabricada en el momento
del vaciado de la losa (M,,;,) cuando se usa construccion sin apuntalamiento, que es el caso mas comun.

Mo = Mpin + Miosa [15.20]

En el caso de construccion con apuntalamiento, el vaciado de la losa serd resistido por los puntales por lo
que M, = M,,;,,. Los esfuerzos en las fibras inferiores f;, bajo condiciones de servicio,

E g M, my-M,; M, +my My —fy, k- A
= F=

| v e e+ k,

[15.8d]

* FEl drea necesaria para que no se sobrepasen los esfuerzos admisibles a compresion fy; en las fibras
inferiores al instante de la transferencia de fuerzas en la seccion prefabricada,

for =

Fi Fi-e—Mpupm - Fi (1 = Mmtnfﬂ) (15.10f]

e A=—:

A Ak, ~ fu ke
igual a la ecuacion 15100

+ El drea de concreto de la seccién prefabricada necesaria para que no se sobrepasen los esfuerzos

admisibles de compresion f; en las fibras superiores en condiciones de servicio es,

_F_Fe My meM, _  _F Hwﬂ"-e [15.10g]
fe=3 Aky A-ky A-ky = ky,

+ (Calcularemos los esfuerzos en la parte superior de la losa v compararemos con los valores admisibles.
Para ello utilizaremos los momentos sobre la seccion compuesta luego de endurecida la losa (M;), que
il'lClLl}'E-‘I'l gencralmente, Mbarnndus. Mpuv!mentm Mc.ﬂrgnv#lm para el caso de COI’ISthCiéI'l Si“
apuntalamiento, Para el caso de construccién con apuntalamiento, debemos ademds incluir el peso de la
losa.

M -G to) [15.21]
Observaciones

La ecuaciones 15.10a, 15.10d v 15.10f son andlogas a 15.104. También los son las ecuaciones
15.10c y 15.10e a 15.10g.
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EJEMPLO 15.4

Viga idéntica a la del Ejemplo 15.2, excepto por la adicion de una losa de concreto vaciada en sitio que crea
una viga compuesta.

Mpin = 34 ton - m -para una viga Cagua 140-

Migsq = 50 ton -m

Mpa#lmenm =16ton-m

Myipa = 150 ton - m

Mpix = M = 250 ton - m

My = My + Migse = 84 ton-m

Mi = Mpavimento + Muim = l66ton'm

Propiedades de la viga Cagua 140 (Figura 15.19)

A =3395cm?......]1 = 7809262 cm*
Ye=7286cm.....¥, =67.14cm
ky=3157cm....k, =3426cm

n=10.83
?n‘ 5 32;230;( k?‘f CTZ E?‘% # Actuaran sobre la seccibn compuesta:
H= g/som My =M avimenta¥ Mww
fo =18 kg/em*  (T) .
=170 kgfcmz (C} 1+ Actuaran sobre la viga: —— b;r-—-—--1 }
f]n- =1.50m Mo = Mgl Mrans | - TR o T P .—‘ %
fiosa = 125 kg/cm? e e T
e | 1 T L\ & ) I
¥ = 54.60 e
Ye=7286 | eI e
K I
h=1-m—{——l— — — h=140 5
ke, | | ¥i=103.40
¥ =67.14 l_ |
7 S, PR

Fig. 15.19 Disefio de secciones compuestas (Ejemplo 15.4)

Propiedades de la seccion compuesta viga + losa

67.14 - 3395 + 149 - (150 18)

Yo = 3395 + 150 - 18 =0

y: = 158 — 103.40 = 54.60

150 - 183
I' = [7809262 + 3395 - (103.40 — 67.14)*] + St 150 - 18- (103.24 — 149)%| = 17999605 cm*

viga -

lasa
e Larelacion M/ Mpax = 0.14 (baja). Calcularemos el valor preliminar de F (ecuaciones 15.8a),

_Mm_Mmm_ _259'1135—34'1{}5_ 508
F= T F = 3157 13426 32811lton....F; = E = 139531

e Calcularemos e. Ecuaciones 15.12a vy 15.9b.

Muin + fei - A-ky 34 - 10°% + 32 - 3395 - 31.57

7 395.31- 10° =HaESen

e = (ky + e, +e;) =3157 + 17.28 = 48.84 cm
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La maxima excentricidad disponible es,
Emar = ¥p —rec = 6714 =15 = 52.14 cm > 48.84 cm ... asumiremos e = 485 cm = 4884 cm

* Los esfuerzos en los extremos superior e inferior de la viga prefabricada, debido a M, que actia sobre la
seccion compuesta se calcularan con la Ecuacion 13,15,

_ My-y;  166-10°-54.60

: _ M-y, 166-10°-103.40
b I' 17999605 -2 =

I’ 17999605

=50.35 kg/em®..... e = 9536 kg/cm?

Relaciones entre los modulos de seccidn de la seccion compuesta y prefabricada (ecuaciones 15.16 v 15.17),

iy, 780620

3 4 1/vs - ?809262?!6
£y T 17999605
I'fy f"‘S'i-.E:D

7.14 _
“T/y, T 17999605, 067

103.4

B33 asamy

La fuerza de tensado al aplicar la Ecuacion 15.8d.

_ My +my-My—fy kA 84-10°+0.67 - 166 - 10° — 18 - 34.26 - 3395

F etk 48.5 + 34.26

= 210.59 ton

210.59
0.83

Fip=F/q= = 25372 ton

e Area requerida por la seccion de la viga prefabricada para no exceder los esfuerzos de compresién en fibras
inferiores al instante de la transferencia de fuerzas (Ecuacion 15.10f),

A

Fi (He—Mmmm)_ 253720 (1 485 — 34 - 10°/253720

= e— = 2 2
Joi ke 230 34.26 ) 2233 cm* < 3395 cm® 0.K

Bajo condiciones de servicio el drea requerida en la seccion transversal de viga prefabricada para no exceder
los esfuerzos admisibles de compresion, se calcula con la Ecuacién 15.10g,

M, +m - M 84 - 10° +0.33 - 166 - 10°
B s e B 710590 — 4650
5 ky 170 31.57

= 1922 cm? < 3395cm? O0.K

El esfuerzo en la losa para compararlo con los valores admisibles (Ecuacion 15.21)

_ M- (yi+1t)  166-10° - (54.60 + 18)
fiosa = I N 17999605

= 6695 kg/cm? < fipea = 125 kg/cm?

En muy raras ocasiones es el esfuerzo de compresion en la losa un factor que determina el disefio de la viga m
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15.7 MOMENTO DE AGRIETAMIENTO Y RESISTENCIA ULTIMA DE VIGAS PRE-ESFORZADAS
a} MOMENTO DE AGRIETAMIENTO

Sea: My, el momento de agrietamiento de la viga y AM,, el incremento de momento que se le debe aplicar
a la viga compuesta para que produzca una grieta, nos viene,

.ﬁ:r';

1
o I i ; = "
agr m, [F [E 25 k:) Mﬂ] + Vo [15.22]

El momento de agrietamiento viene dado por... My, = M, + AM,,,

Para construccion no compuesta asumirm, =1 ..M, = 0
b) RESISTENCIA ULTIMA DE VIGAS PRE-ESFORZADAS CON CABLES ADHERIDOS

Una viga pretensada o postensada bajo acciones ultimas se comporta de manera muy similar a una de
concreto armado (Figura 15.20). Las fuerzas T y € aumentaran en magnitud v el brazo de palanca entre ellas
permanecerd casi inalterado. Calcularemos la resistencia usando las ecuaciones de equilibrio y un
procedimiento similar al descrito en el Capitulo 3.

'“ by, Por equilibrio de fuerzas horizontales,
. | T :
| | [ || 11‘:— C=T=41,
i HI‘.I'2 HI“-‘ ' f
B e TSR
085 J7 - by
d 5 d —‘zi La capacidad a flexion,
M,=T- [d - %J [15.23]
T=Ap-f, : :
1 SEins i _l_:..fw Para garantizar un comportamiento
dictil de la viga, AASHTO LRFD
Fig. 15.20 Resistencia ultima de vigas tensadas requiere, -
affy
£ =042
=0

Es importante acotar que el disefio de vigas pretensadas generalmente es dominado por los requerimientos
bajo cargas de servicio para evitar el agrietamiento del concreto. Sin embargo, debemos garantizar que bajo
condiciones Gltimas,

¢ M,

cr

>1.20.......¢p = 0.90

El valor de M, se obtiene de la Ecuacion 15.23. Ademas tendremos que verificar que la resistencia dltima sea
mayor que la demanda obtenida al mayorar las cargas de servicio (ver Ejemplo 15.6).

Los torones o cables de tensado deben estar anclados para alcanzar un esfuerzo cercano a f,, con una
longitud de desarrollo I3 = 150 - d; en las zonas cercanas a los apoyos y un longitud Iy = 300 - d, en los
demas casos, sindo d, el didmetro del tordn.

Procedimientos para calcular la resistencia Gltima de vigas con cables no adheridos pueden encontrarse en
MNaaman (2004). Lin y Burns (1981) sugieren que en condiciones ltimas este tipo de vigas son entre un 10%
y 30% mas deébiles que las que poseen cables adheridos.
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15.8 TRAYECTORIA DE LOS CABLES
Vigas sin permitir tension en el concreto

La resultante de la fuerza de compresion debe actuar por encima de k, lo que equivale a que el centroide de
los cables diste (ap) 0 menos del borde inferior que delimita a k;, (Figural5.21).

]

o Mmin(:]
ay = __F[
Fig. 15.21 Trayectoria de los cables sin permitir esfuerzos de traccidn en el concreto

La linea de accion de la fuerza de compresion debe caer por debajo de k,, por lo que el centroide de los cables
debe distar a, o mas del borde que define k,.

Vigas al permitir esfuerzos de traccién en el concreto

Al admitir esfuerzos de traccion podremos permitir que la linea de accion de C actué ligeramente fuera del
niicleo de la seccion. En consecuencia, podremos ampliar el drea cubierta por las envolventes de la Figura
15.21 segin se muestra en la Figura 15.22,

L

Fig. 15.22 Trayectoria de los cables admitiendo esfuerzos de traccién en el concreto

Donde, f; ¥ f, 50n los esfuerzos de

f i fo-1 traccion permitidos en el concreto en
gy = - [15.24] e = [15.25] las fibras superiores e inferiores para
F; - Vi F.y, instante de transferencia y bajo
. ici vici i e
Vlgas compuestas condiciones de servicio respectivamente

La envolvente inferior no varia con respecto a la descrita en la Figura 1522 pues su trayectoria estd
delimitada por las cargas al instante de la transferencia de fuerzas cuando no existe la seccion compuesta. El
limite superior de la envolvente se calculara segin se indica en la Figura 15.23,

— &y

_ M
Qp = —““ﬁ

Fig. 15.23 Trayectoria de los cables en vigas compuestas
La gran mayoria de vigas pretensadas fabricadas en Venezuela son construidas con un proceso de tensado
similar al que se muestra en la Figura 15.1. La excentricidad de los cables es constante a lo largo de toda la
viga. En este caso serd necesario variar la fuerza de tensado a lo largo del eje longitudinal de la viga para
mantener la resultante de compresiones actuando dentro del niicleo de la seccion, o ligeramente fuera de este
si se permiten tracciones. La reduccion gradual de la fuerza de tensado se logra envolviendo los extremos de
algunos cables en mangueras que impiden que estos se adhieran al concreto lo que los hace inefectivos

(Figura 15.24).
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Rt E

2-(F+F)

Fig. 15.24 Variacion de Ia fuerza de tensade mediante el uso de mangueras

Donde,
Moyt =My = fp ke r A
;?;? = o (x) b 1(x) J'rb t [15.8¢]
(e+ke)-n
Fir?if = Meingy + fei~kp - A [15.126]

B kb
Si no se permiten tracciones... f, = 0. f;; = 0

Para secciones no compuestas ...m = 1.0

En la Figura, I, es la longitud de transferencia
definida como la necesaria para que la fuerza en el
cable sea “cedida™ al concreto por esfuerzos de
adherencia. El valor de [, cominmente usado es 50
veces el diametro del toron d, para los torones que
llegan hasta los extremos en los que la reaccién del
soporie induce compresion en la viga. En el tramo
de la viga, es decir lejos de los apoyos, no se cuenta
con el efecto beneficioso de la compresion inducida
por ¢l soporte, e incluso pudiesen existir esfuerzos
de traccidn bajo cargas de servicio por lo que
recomendamos incrementar [, en un 33%.

15.9 REFUERZO TRANSVERSAL PARA CONTROLAR EL AGRIETAMIENTO EN LOS EXTREMOS
DE LA VIGA Y EN ZONAS DONDE EMPIEZAN/TERMINAN LAS MANGUERAS

Se recomienda colocar una cantidad de acero A, en forma de estribos en los extremos de la viga v en zonas donde
empiezan/terminan las mangueras, seg(in la Ecuacion 5.28 recomendada por AASHTO-LRFD (2005).

em? Donde F; es la fuerza en toneladas en los cables que entran en

— F;
= 0.04 - — [15.28]
Sy T 1.40

contacto con el concreto (en los extremos y en los punto donde
terminan o empiezan las mangueras). Distribuiremos A, en una

distancia de h/4 en la direccién de [,. (Ver Ejemplo 15.6).

El disefio de los extremos de las vigas postensadas en donde se anclan los aparatos de anclaje o “trompetas”
requiere especial atencion y detallado. Interesados en el disefio de la zona de anclaje pueden consultar a Sanders y
Breen (1997), Lenschow y Sozen (1965), Guyon (1960) v Naaman (2004).
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15.10 DEFLEXIONES EN VIGAS PRE-ESFORZADAS

Las deflexiones de vigas pretensadas pueden calcularse usando cualquiera de los procedimientos estudiados en
resistencia de materiales. Sin embarge los resultados obtenidos deben ser considerados come wvalores
referenciales v nunca exactos debido a,

Incertidumbre en la estimacion de E..

= Incertidumbres en la estimacion correcta del efecto del flujo plastico, la retraccion del concreto v la relajacion
del acero. Estos tres fendmenos interactiian de manera compleja ¥ muy dificil de predecir.

s Desconocimiento de la edad del concreto al instante del vaciado de la losa, para el caso de construccion
compuesta.

EJEMPLO 5.5

Flechas al instante de transferencias.
Viga de puente (Figura 15.25)

L=40m

I = 45702727 cm* e

ye = 105 cm Rt *"—'ﬂ\
vy =115 cm £

h = 220 cm o m=00s
A =7032 em? ... .. Wy, = 175 ton/m | g '

Fﬂ = 750000 kg h =220 ey i
Eyiga = 350000 kg Jem?

Peso propio de viga=1750 kg/m

Ignorar las pérdidas por friccion

Calcular las deflexiones durante el proceso constructivo 1

Cargas adicionales: Losa y pavimento

by = 1.60m Fig. 15.25 Seccion transversal de la viga
S5=190m. del Ejemplo 15.5

Espesor de la losa: 0.20 m

Espesor del pavimento: 0.05 m

Ejpsa = 250000 kg/cm?

Carga viva: asumiremos que la viga resistird una carga puntual de 20 ton

€
L/4 o I
£ =3 = |
t‘,'.:.._ |
S SN st de dopuintman L centro de gravedad delaviga _ _ _ _ _ _ Wi
Qé:_ B2 rm | 110 em
| =il
Jigl
| Li2 -
M 750+ 0.82 = 615 ton+m 750-1.10 = 825 ton-m :*

—— e e e p e ———

-
|
]
|
LT Rl

—

I
Fig. 15.26 Seccitn longitudinal de |a viga del Ejemplo 15.5 y el diagrama de momento producido por |a fuerza de tensado
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e Calcularemos la deflexién al instante del tensado de la viga.

1) Contra-flecha debido al tensado.
Buscaremos una expresion polindmica que describa la trayectoria del cable de la forma,

ey =a-x*+b-x*+c-x*+d-x' +f

Tabla 15.1 Coordenadas del centroide del cable obtenidas
luego de completar el disefio (Ejemplo 15.5)

Ubicacion | x (cm) | e (cm)
0 0 0
WL 1000 a2
15 L 2000 110
WL 3000 gz
L 4000 0

Aplicando algebra lineal resolveremos,
e s a
ems. [10* 10° 10% 1 b
102-120% 20% 202 20! : é 111]I
30 30% 302 300
40* 40° 402 407

= e e

ﬂ o 0t B pt Ay
b 10* 10° 102 100 1
é:luz 20t 208 202 2o 1| - 110
¢ 30 30 202 30 1

40* 40° 402 40' 1

a 1.667 - 10713

b -1.333.107°

; =[-2.417-1075

1.073-1071
f 0

e =a-x*+b-P+c-xP+d-x+f

Las deflexiones causadas por el pos-tensado en la viga se calculardn asumiendo el diagrama de momentos
producido en la viga al tensar los cables (Figura 15.26),

Mzy == Fi e

Usaremos el método de la doble integracion,

4000 g Sl 5 o 3 58
(x) i
8. = o, =—— e i P 17, P T
# _L E.l UE [“ et 2 cil
Al —F; x0 : 2 ¢ =
ater:sudo(x}zj; 3I'dx=ﬁ‘ a: E]'-!_b EE+C'E+C!‘?+E:1'I+C2]
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Condiciones de borde,

Parax=0, y=0 tendremos ;=0
Parax =40m,y =0 tendremosC, = —145054.3

Al resolver en la mitad del claro,
Arensaae=B.5em 1
2) Flecha debido al peso propio de la viga
La viga tendra una contra-flecha menor a 8.5 cm al considerar el efecto del peso propio. La flecha maxima

debido a una carga distribuida en una viga simplemente apoyada es,

5wy, L*
Bpeso propio (x=2000 em)= 384.E -]

5-17.5 - 4000%
peso proplo=2000cm™ g4 ., 350000 - 45702727

4 =36cm L

La flecha esperada inmediatamente después de hacer el tensado
de la viga estara por el orden de,

A =85cm—-36cm=4%9cm T

3) Deflexion en la viga inmediatamente luego de vaciar la losa
Debido al efecto del flujo plastico la viga continuara deforméndose hacia armriba. La magnitud del
incremento en la contra-flecha antes de vaciar la losa dependera entre otros factores de la edad de la viga
para el vaciado. Para el caso comun en que las vigas tienen una edad aproximada de 3 meses antes del
vaciado de la losa, Naaman (2004) sugiere que la deflexion puede estar por el orden de 2.2 - 4,.

En el instante del vaciado la viga se deflectard debido al peso del concreto fresco. La carga debido al
vaciado la caleularemos asi

Woaciage = S '+ ¥e = 190+ 0.20 - 2500 = 950 kg/m
El incremento de la flecha luego de realizado el vaciado es de,

" 5 Wt Lt 5-9.5 - 4000* PR A
vaciado losa™ 384" F 1 384350000 - 45702727 < o

La flecha luego del vaciado de la losa es aproximadamente de,

A, =220, -20=22:-49-20=88cm T

4) Calcularemos la deflexion de la viga luego de aplicar el pavimento, barandas y separadores si los
hubiese (43)
La losa habra endurecido al colocar el pavimento, barandas, separadores, y la seccion trabajard como
compuesta. Para el ejemplo solo calcularemos el incremento de la deflexion debida a la carga del
pavimento. Ignoraremos las deflexiones debidas a flujo plastica entre A; y 4.

Wpavimento = S -t * Ypay = 1.90 - 0.05 - 2350 = 225 kg/m
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160
| — -
P R ] o
- 20 i
- 105
| -— —+ el
220— .= — 1 & 230 =
150.97
115 [
! 1 1 1

Fig. 15.27 Seccion compuesta viga del Ejemplo 15.5

,_7032:115+20-160-230 -
s 7032 + 20 - 160 e

3

160 - 20
Ly = 45702727 + 7032 - (150.97 — 115)2 + ————+ 160 - 20 - (150.97 — 230)?

viga 12 \oed =
Iy = 74894054cm*
El incremento de la flecha luego de colocado el pavimento.
S Wiy - L* 5-2.25-4000*

ﬂ -

pevimento™ 354 E I, 384350000 74894054 O oo

La flecha luego de la colocacion del pavimento estard por el orden de:
4;=4,—-029 =880-029=851cm T
5) Flechas a largo plazo
La viga continuard deformandose debido a los efectos del flujo plastico y relajacién del acero a medida
que el tiempo transcurre. La magnitud de estas deformaciones es muy dificil de estimar por lo que no se
obtiene grandes beneficios al usar formulas complejas. Estimaremos estas deformaciones de acuerdo a,
.ﬂ4 = 2.2 - f..la
dy =22-45,=22-(851)=1872em T~ L/f215

6) Calcularemos la deflexién instantinea debido a la carga viva

AT B 20000 - 40007
YT 48-E-1, 48-350000- 74894054

=102cm |

~ L/3931 < L/B00 (recomendacion AASHTO — LRFD 2005) 0.K
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La posible historia de deformaciones para la viga se muestra en la Figura 15.28. m

4 (em)
e A=
pasade u
r_i:mirjm1
16
14
vaciada losa

12 AT —

2 [ o=
colocacion pavimento

tensado 3 meses fi meses

Fig. 15.28 Historia de deformaciones para la viga (Adapatado de Naaman, 2004)

15.11 DISENO DE VIGAS PRE-ESFORZADAS POR CORTE

Las principales diferencias que existen entre vigas de concreto armado o pretensado sujetas a cortante son,

= En vigas no agrietadas y con estribos el corte es resistido casi en su totalidad por el concreto.

e La fuerza de tensado reduce la magnitud de los esfuerzos principales de traccidn y su inclinacion, si se
compara con una viga idéntica pero de concreto armado.

e La magnitud del corte efectivo resistido por la viga se reduce de ¥, a ¥, — V, si se usan cables con trayectorias
inclinadas (ver Figura 15.29) -Aunque en casos muy particulares la componente vertical del cable puede
aumentar el corte efectivo resistido por la viga-.

\th

-

Fig. 15.29 Corte en vigas pretensadas

o Al aparecer las grietas los estribos empiezan a trabajar resistiendo parte del corte y las vigas pretensadas se
comportan de manera similar a una de concreto armado —ver Capitulo 8-.
e En vigas de concreto armado la seccién critica se toma a una distancia d del apoyo mientras que en concreto

pretensado se fomara a una distancia h/2.
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Las vigas pre-esforzadas se pueden disefiar siguiendo el procedimiento descrito en el Capitulo 8 con el
tradicional procedimiento para caleular la separacién de estribos:

i
V.= %— . —  tomaremos¢ = 0.75
La contribucion del concreto a resistir corte en miembros pretensados.
V,-d
V=1016-f +49. T sbhy-d —ALCT 119 - [15.29]

El término V; de la ecuacion 15.29 no se tomard menor que 0.53 - \/f + by, - d ni mayor que 1.33 - /f’ - b, - d
Mayor informacion sobre el comportamiento y resistencia de vigas pre-esforzadas sujetas a fuerzas cortantes
puede encontrarse en MacGregor, Sozen v Seiss (1066).

EJEMPLO 15.6

Disefar la viga pretensada para puente sometida a las combinaciones de carga que se muestran en la Tabla 15.2.
L = 20 m. La seccion transversal de la viga es compuesta e idéntica a la del Ejemplo15.4.

El esfuerzo maximo permitido en el cable en el momento de transferencias es de
fos = 0.70 - f, — valor usual —
El area de cada cable o torén de 0.6 de diametro es 1.40 cm? — d, = 0.6"
fé =480 kg/cm?® — B, = 0.71 (Ecuacion5.14) ... ... for = 45 kg/em* (Agrietamiento) ... = 0.83
Esfuerzos admisibles en el concreto
foi = 230 kgfﬁﬂz (DR’

fii =32 kg/em? ()1
fo=18 kg/cm®* ()L

fi =170 kg/em? (C)1 » Propiedades de la viga Cagua 140 (Figura 15.15)

b: .= 1.50m A = 3395 em?

f;:sn =125 kg/cm? ! = 7809262 cm*

ky = 3157 cmn Ye=7286cm

ky = 3426 cm Y =56'J'.14 em ‘

= 18900 kg/cm? o =13230k 2 e =58.00cm — asumida —

e GRS aety Y d = 58 + 72.86 = 130.86 cm

b, = 16.00 cm
De la Tabla 15.2 se obtiene en el centro de la viga, * La seccion compuesta (Ejemplo 15.4)

¥p = 103.40 cm

Mmiﬂ = Ml’[j_‘ild = 'dfﬂ.-? fon-m J’F; = 54.&0

I' =17999605 cm?
m, = 0.33
my = 0.67

Minsq =55ton-m

Mﬂ = Mmin w Mﬁ:su = 95.7 ton -m

Mrmw'mcnro =207 ton-m

Mparanda = 5.1 ton - m

Mscpnmdnr =99Y9 ton-m

Myipe = 1419 ton - m

My = Myqy + Myar + Mgep + Myje = 177.5 ton - m
Mypae =M, + M, =27330ton-m

» Verificaremos la altura de la viga con la Ecuacion 13.7
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306

h=k-Mpae =8-V273.30 =132 cm < 140 0.K

Trataremos de colocar los cables lo mas cercanos al borde inferior de la viga para que tengan un mayor
rendimiento a flexion. La maxima excentricidad disponible se calculara asumiendo un recubrimiento de 8 cm
medido desde el borde inferior hasta el centroide de los cables de tensado.

Emaxr = ¥p —7TeC = 67.14—8 =59.14 cm ..... asumiremos e = 58 cm
Seleccionada la fuerza de Tensado F (o F,;) se verificard que e = 58 cm no exceda el limite impuesto por la

Ecuacion 15.9b y asi garantizar que no se superen los esfuerzos admisibles de traccion en las fibras superiores
al instante de la transferencia de fuerzas.

La fuerza de tensado requerida se obtiene al aplicar la Ecuacion 15.8d,

_ My4+my-My—fy ke A 95.70-10° + 0.67 - 177.50 - 105 — 18- 34.26 - 3395

F e+ k. 58 + 34.26

= 210.01 ton

210.01 ton pueden interpretarse como la minima necesaria para no exceder los esfuerzos admisibles de
traccion (abajo) durante el servicio de la estructura. En funcion de F; nos viene,

210.01 A este itltimo valor se
Fi = F.'"‘?? = 0.83 = 25294 ton hubiese llegado con la
aplicacion de 15.8e.

Verificaremos que la excentricidad asumida (e = 58 cm) no exceda el limite impuesto por la ecuaciones
15.12a v 15.9b

Mpin + fei* A+ ky _ 40.70 - 10° + 32 - 3395 - 31.57
F i 252.94- 103

epte;= = 29.65 cm

(no se excederan lo esf. de traccidn
e=(ky+e +e)=3157+2965=6122cm >58..0.K =~ o las fibras superiores al instante de
transferencia de fuerzas)
Las operaciones que se acaban de realizar se veran desde otra dptica. La Ecuacion 15.12a puede escribirse en
funcién de e — k,, nos viene la ecuacion 15.12b. Esta Gltima se interpreta como la mdxima fuerza de tensado
admisible para una excentricidad dada (e = 58 em) sin que sean excedidos los esfuerzos admisibles de
traccién en las fibras superiores al instante de transferencia de fuerzas.

Mupin + fri-A-ky 40.70-10°+32-3395-31.57 1

i gl 58 — 31.57 " 1000

= 283.76 ton

Podemos concluir que para una excentricidad de 58 cm,
252,94 ton < F; < 283.75 ton

a) Se requiere una fuerza igual un mayor a 252.94 ton para no exceder los esfuerzos de traceion
admisibles en las fibras inferiores durante el servicio de la viga.

b) Se requiere una fuerza igual o menor a 283.75 ton para no exceder los esfuerzos de traccion
admisibles en las fibras superiores durante la transferencia de fuerzas.

¢) Asumiremos,
e =58cm..F, = 259.308 ton ... 14 torones de diametro = 0.6 ... fps = 0.70« f,

G 259308 ena o Ao 19.60 cm® o
il T T e ek L e T T
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e El drea requerida por la seccion transversal de la viga para no exceder los esfuerzos admisibles de compresion
en las fibras inferiores extremas durante la transferencia de fuerzas es (Ecuacién 15.10f),

FJ' (1 i, g= Mmi;g_.ler) = 259308 p (1 i 58— 40.7 + 1{]5!‘259308

st % 230 34.26

) = 2520 cm? < 3395 cm? 0.K
bi

¢ Eldrea necesaria para que no exceder los esfuerzos admisibles de compresion en la parte superior de la viga
en condiciones de servicio de la viga (Ecuacion 15.10g),
F=n:F =215226ton

95.70 - 10° + 0.33 - 177.50 - 10°

M, +m, M
F —’—? e\ 215226 T1537% - 58
A=—-|1+ - |1+
f. ky 170 31.57

=1815em? < 3395cm® 0.K
* El esfuerzo en la losa para compararlo con los valores admisibles (Ecuacién 15.2 1)

M- (ye+1t) 177.50-10° - (54.60 + 18)
E = 17999605

frosa = = 71.66 kgfcmz = fiosa = 125 kg/cm?

* La seccion asumida es adecuada. Como complemento se presenta el calculo de los esfuerzos en la viga al
instante de las transferencias y durante el servicio,

a)  Arriba al instante de las transferencias tendriamos, [se asume: T +]

15.70
My s 40.7 - 105
gkl 7 N CE 14+ 259808 20| _ o g5 ko
B ks © 3395 31.57 T ez
b)  Abajo al instante de las transferencias tendriamos, [se asume: C +]
e Mmin
Ei Sy R 58 — 15.70 kg
=— e — — o - | =170. T
u=7| 14— 76.38 [1+ o ) 0.66 —2
¢)  Arriba en condiciones de servicio, [se asume: C +]
M, +m, M =l (95.70 + 0.33 - 177.50) - 105
_F H—H-e _ 215226 [ 515976 —54 R
fa =7 ky ~ 3395 31.57 O 2
d) Abajo en condiciones de servicio, [se asume: T +]
M, +my, - M (95.70 + 0.67 - 177.50) - 10°
L o E— NS 215226 = 13862
Bl A k; : 34.26 “emt
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*  Laresistencia tltima en el centro de la viga la podemos obtener mediante la Ecuacién 5.23

C T

0.85-;‘}’-brr-azny,-fpy

T=2381024 kg

foy
_ Apfyy _14:160-090-f,
=085 f b, 085480150

= 6.23cm < 18 cm 0.K (seccion rectangular)

La capacidad a flexién

Laaltura Gtild =y, — e + y, = 67.14 — 8 + 72.86 = 132

i
compuesta
g

s a 3 .
M, :T+{d—5]= 381024 |T8Z+ 18 — ——| = , = 559.67 ton - m
150

Verificacion del comportamiento dictil de la viga, AASHTO LRFD requiere,

affy
L -5'23m'?1—006{u42 =090 0.k
I T diinadie

*  Elmomento de agrietamiento de la seccion compuesta en el centro de la viga con la Ecuacidon 15.22,
Siendo F = n - F; = 0.83 - 259308 = 215226 kg

my Yo

1 I
AMy = —- [F-(e+k,JmMa]+ﬂr J

= . [[215226 - (58 + 34.26) — 95.70 . 10] 4 25 7809262 !
- 067 ‘ ] 67.14 105
.ﬂﬂr‘;ﬁ;mr

a ton-mde kg-cm
AM_. = 23165ton-m

Me. = M, + AM,, = 95.70 + 231.65 = 327.35 ton - m

*  Verificaremos que la resistencia dltima exceda la resistencia al agrietamiento de la viga,

¢ M, 09055967

= = 20.... 0.k
M., 327.35 54 =120

¢ Calcularemos los conectores de corte entre la viga Cagua 140 y la losa vaciada en sitio.

a. La magnitud de la fuerza de compresién en la losa vaciada en sitio (el ala de la viga) en los apovos
(L = 0) es cero (C = 0) (El momento en los apoyos es cero).

b. La magnitud de la fuerza de compresion del ala en centro de la viga (L/2) puede alcanzar Cyp5, =
Tmax = 381024 kg.

Por equilibrio de fuerzas horizontales en el plano de contacto entre la losa y la viga concluimos que los
conectores de corte deben transferir una fuerza horizontal

H, = 381024 — 0 = 381024 kg.
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Los conectores de corte los disefiaremos usando el principio de cortante por friccion (Capitulo 8
Seccion 8.8).

La capacidad tltima de la superficie de contacto viene dada por la Ecuacitn 8.14 b

A;F,-u>Hy
Asumiremos u = 1.0 (superficie de contacto rugosa). Los conectores de corte son los mismos estribos
que quedan sembrados en la viga por lo que,

RU
_ 381024/0.75

— = A z
5 2200 120.96 cm

Si usamos estribos de 3/8" v dos ramas A, = 2-0.71 = 1.42 cm? nos viene que el namero de
estribos requerido debe ser igual o mayor a,

120.96
1.42

= 85.18 estribos colocados entre Ly—q ¥ Ly=p,,,,

Es decir entre L = 0 y L = 10 m lo que arroja una separacion promedio de,

10

m= 0.12m

Esta separacion de estribos debe ser verificada por corte.

+ Asumiendo estribos 3/8" @ 0.12 m calcularemos el méximo corte ¥, que resiste la viga.
Conservadoramente asumiremos V. = 0.53 - b, - d - E que es limite inferior de 1, en 15.29

d
V5=AV'Fy'; [39]
Tendriamos,
vesiress -
V ‘ 150
W, <V +V, = 05316150 V480 + 1.42- 4200 - —— = 102418 kg <5-V. 0.K

Si el corte actuante en la vigaV, < 102418 kg el disefio de estribos propuesto satisface los
requerimientos de corte.

e  Calculo del refuerzo en las zonas donde comienzan/terminan las mangueras (Ecuacion 15.28).
=35
/4 = 3 —doem

Analizando la mitad de la viga tendremos tres zonas para estudio: en x = 9 m (exiremo de la viga),
x = 3m, x =5 m, en donde entran en contacto con el concreto, 4 y 2 torones respectivamente. Los
resultados de calculo de A, se resumen en la Tabla 15.3 (Figura 15.30). La magnitud de F; se
estimara asumiendo un esfuerzo en los torones fps iy = 0.70 - fy,. El refuerzo calculado en la Tabla
15.3 serd distribuido en una longitud de h/4 adicionalmente a los estribos de corte.

Tabla 15.3 Disefio del refuerzo transversal
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x (m) # torones | Fi(ton) A, (cm®) Diseno

0-0.35 8 169.33 4.83 3/8" 2 Ramas @ 0.10 m (4)
3-3.35 4 84.67 242 3/8" 2 Ramas @ 0.20 m (2}
5-535 2 42.34 1.21 3/8" 2 Ramas @ 0.40m (1)
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DESPIECE

€

10.00
= estribas @ 0.12m -l

IIIIJIIIlIIIIIIlIIIlIIll||!lIIIIIIIJlzJ|t!JLlIIIl1|Il|||l||||’I’ ffiiﬁ;n||,|J|||||”||......-.|"||||||.||,.||,....J

I

& _+._

Limites superior e inferior de la fuerza de tensado F,

Fi (ton)

A
250,00 IR csmmrrencsnso e ZZ
M%’f:?/ﬁ , —
= L

200.00 : 74
% /%ﬁ/ﬂ

! %

150.00
100.00 //%
e /
50.00 //"//
ﬁ/'g;y
T00 200  3.00 4.00 500 600  7.00 8.00 900 1000  x(m)
A 8 torones @ = 0.6" |
i 5.00m I
= 2 tarones O = 0.6" |
B Atangiera =] I
e 3.00 m F
CH TRERFUET ] 4 torones © = 0.6 i
|
|
3/ L=100m i
@ 0.24m e - |
D8 2.00m
—_
=
=]
H
150 g
)
I
5
- o
008
010

Mota:

Se colocarin estribos adicionales distribuidos de la siguiente manera:
Entre el apoyo y |2 progresiva 0.35: 4 estribos de 2 ramas @ 0.10 m
Entre las progresivas 3y 2.35: 2 estnbos de 2 ramas @ 0.20 m
Entre las progresivas 5 y 5.35: 1 estriba de 2 ramas m

3/8"L=120m @012 m

Fig. 15.30 Despiece de la viga pre-tensada del Ejemplo 15.6 311
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___CAPITULO 16
ANALISIS AL LIMITE

16.1 INTRODUCCION

El andlisis al limite permite calcular la carga concentrada P (6 uniformemente repartida w) que produce el
colapso de vigas, porticos y/o losas de concreto armado. EI procedimiento descrito en este Capitulo para calcular
cargas de colapso se basa en el teorema del limite superior de la teoria de la plasticidad y se describe a
continuacion,

I. Asumir un mecanismo de colapso para la viga/pdrtico/losa en estudio. Para ello se colocaran suficientes
articulaciones plasticas hasta convertir la estructura o alguno de sus miembros en inestable(s). En el caso de
losas colocaremos lineas de fluencia en lugar de articulaciones. (ver Ejemplo 16.5),

2. Asignar un desplazamiento virtual unitario (A = 1) al mecanismo de colapso seleccionado que simule la
forma en que la estructura colapsara. Las deformaciones internas en la estructura para acomodar A se
producirin tnicamente debido a las rotaciones @ de las articulaciones plasticas (6 lineas de fluencia) asumidas
enel paso 1.

3. Calcularemos el trabajo interno (IW) realizado por todas las articulaciones plasticas (6 lineas de fluencias).
Siendo M,, el momento “plastico™ de la articulacién ¥ 8 su rotacion plastica, el trabajo interno total serd |a
suma de los trabajos internos de todas las articulaciones /W = ¥ [M, - 8]. En el caso de losas M, viene dado
por unidad de longitud a lo largo de la linea de fluencia. por ejemplo en (ton - m)/m.

4. Calcularemos el trabajo externo (EW) realizado por las carga(s) aplicadas desconocida(s) (Pow) al
recorrer el desplazamiento A correspondiente. EW = ¥ [P A]

5. lgualando IW = EW conseguimos el valor de Ia carga POw que hace que la estructura colapse al
deformarse segtn el mecanismo establecido.

6. Repetir el proceso del 1-6 para distintos mecanismos de colapso. Anotar el valor de P (6 w) requerido para
producir cada uno de los mecanismos seleccionados en el paso |.

7. El teorema del limite superior de la teoria de plasticidad establece que el mecanismo de colapso real de la
estructura entre todos los posibles, seri aquel que requiere la minima carga P 6 w para activarse,

8. De 1y 7 se concluye que la carga P 6 w calculada para un mecanismo de colapso cualquiera sers mayor
o igual a la carga de colapso real de la estructura.

a) LIMITANTES DEL PROCEDIMIENTO DE ANALISIS AL LIMITE

* La estructura debe ser capaz de acomodar grandes deformaciones sin pérdida de resistencia. Es por ello
que las secciones donde se producen las articulaciones plasticas deben poseer amplia capacidad de
rotacién. Esto ocurre en vigas con cuantias menores a 0.5 - Poat ¥ €n columnas con cargas axiales menores
a Pyy ¥ con abundantes estribos de confinamiento. Bajo estas condiciones es razonable asumir un
diagrama de momento curvatura bilineal sobre el cual se basa el teorema del limite superior.

* El colapso de la estructura ocurre por el agotamiento de la resistencia a flexion de sus elementos, es decir
cuando se alcanzan una resistencia M, = M, 6 M, en las secciones designadas como articulaciones
plasticas. Por ello debemos garantizar que bajo el mecanismo de colapso real,

La capacidad a flexidn de los elementos no se excede en ninguna seccion de la estructura,

No exista posibilidad de fallas por corte.

No existe posibilidad de fallas de adherencia. Debemos asegurarnos que las barras estan debidamente
ancladas en el concreto. Esta comprobacion se puede hacer al comparar el detallado del acero de Ja
estructura en estudio con el diagrama de momentos obtenido para las cargas que producen el colapso.

L-JI-..J:-—

Se recomienda consultar la publicacién clasica de Beedle (1958), Cohn (1965), Ferguson, Breen, y Jirsa
(1988) para mayor informacion sobre el empleo del analisis al limite en casos pricticos,
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EJEMPLO 16.1

Calcular la maxima carga P que se le puede aplicar a la viga de la Figura 16.1.

L/2
B+

Fig. 16.1 Viga del Ejemplo 16.1 —_—
El trabajo interno realizado por las articulaciones plésticas
IW = M3~ -(8)+ M5~ - (6) +Mz*-(2-6)

El trabajo externo de la carga P recorriendo A
EW =P+ A

Como el desplazamiento A es muy pequefio, igual lo serd 8. Podemos entonces afirmar que

4
L L e
mn(e}za_'ﬂzi'tﬁﬂ(ﬂ}=i'g #EW:P--Z—.E
Igualando,
L
My~ (0) + M5~ - (6) + MJ* - (2-6) =P -6
Asumiendo,

Mi~ =ME~ =ME* =M, = IW=4-0-M,

Igualando IW = EW nos viene.

EJEMPLO 16.2

Calcular la maxima carga w que se le puede aplicar a la viga de la Figura 16.2.

L2 '—"c
ALl

Fig. 16.2 Viga del Ejemplo 16.2 e
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El trabajo interno realizado por las articulaciones asumiendo My = M, no varia con respecto al del Ejemplo 16.1
IW=4.8-M,

El trabajo externo se calculara para el tramo AB y el tramo BC por separado,

EW A-8 EW B-C
i) i L
EW=(w-L/2) =+ (w-L/2) ==—-4
2 2 2
Del Ejemplo 16.1 sabemos que,
L
fl = E = 9
Sustituyendo nos viene,
a
wel LT w-el?
B = T =
2 2 g 4 g
Igualando,
EWw
Jw e ———
f2
To-M="".9
De donde se obtiene,
16-M
W= L m

EJEMPLO 16.3

Calcular la maxima carga w que se le puede aplicar a la viga de la Figura 16.3.

A w (kg /m) D ¢

llHlIIl HIHH

3

a

e —— S — ——* —_— l—
P il R Tl

Fig. 16.3 Viga del Ejemplo 16.3

El trabajo interno realizado por las articulaciones plsticas
IW = M}~ - (8,) + M5~ - (8c) + MJ* - (8g)

Asumiendo una capacidad M,, a lo largo de toda la viga para momentos positivos y negativos,
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Iw :Mp . [:6.4 +83 +E?‘._-]
Encontraremos la relacidn entre 8; y A. Debido a que A es muy pequefio, podemos afirmar,

8, =

2 (7]
a o=

L% ==

Bg=0,+06: = 2 + =
B~ ¥A L 4 e
El trabajo interno quedara asi,
84 B¢ g
o] -

A: A A A 22
W=M-|=+=+=+= =M,,-£z-[—+—]
a c a C a C

El trabajo externo de la carga P recorriendo A,
A 4
EW = {w-a}-i-t-(w-f] --2-+(w- Ly-4,

Encontraremos la relacion entre 4. v A,

A A, A L
e = Ko i
c L/4 “ c 4
Sustituvendo nos viene,
e
A A AL we A 12
.J!-'.'l-‘l."=(w-a}-E+(w-.-:)-E+(W-L}-E-74 = EW:-——Z—-[a+c+ﬂ
lgualando,
W EW
- 2. 2
z_2]_wh = B
M, A [—+-]=—2-~ atct—| = w=2-M, =
e [L‘l'{"-ﬁ"l"ﬂ]

Los resultados se resumen en la Tabla 16.1. Asumiendo L = 10 m se tiene,

Tabla 16.1. Resumen de resultados Ejemplo 16.3 para distintos mecanismos

Mecanismo a ¢ 3 2 12 w
No. mw | m | [+3] a+c+ml
1 6.50 | 3.50 0.88 24.29 0.0724 - M,
2 7.00 | 3.00 0.95 26.67 0.0714 - M,
3 7.50 | 2.50 1.07 30.00 0.0711- M,
4 8.00 2.00 1.25 35.00 0.0714 - M,

El mecanismo real se formard para el mecanismo 3 bajo la minima carga w = 0.0711- M, por lo que la
articulacion aparecerd a una distancia @ = 7.5m. SiM, = 10 ton-m - w =7.11 ton/m* m

EJEMPLO 16.4

Calcular la maxima carga w que se le puede aplicar a la viga continua de la Figura 164, L = 10m.
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2w (kg/m) weL/10
- I | _1
on Lo 2 = T
A L B L e L D L/4 E

Fig. 16.4 Viga del Ejemplo 15.4
Estudiaremos los mecanismos para cada uno de los tramos,

¢ Tramo AB

2-w—£-2~w
l=w-['2-*(rr‘i.",|

Fig. 16.5 Mecanismo en el tramo AR

El trabajo interno asumiendo una capacidad a flexion M,, de las articulaciones plasticas,
IW=M,,-6'5+M3,-(E_.1 +6g)

En A tenemos una articulacidn real, por lo que no habré trabajo interno. Encontraremos la relacion entre 8, y
A, Debido a que A es muy pequeiio, podemos afirmar,

i
B_,j &= EE = E
El trabajo interno quedara asi,

i} A 1. 2
W My [+ 2| = e g

El trabajo externo,

triangulo entre A y A¢

s I 2 a
EWy=5-—2:w- a « [(2/3):4] =5-—-w-A
Z.k B e @
S———— base desplazamiento
altura
fuerza
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triangulo entre Ar ¥ B

EW,=z-w-(2—a/L): b + [(1/3)-4] =~;--(2—aﬂ.3-b-w-a

altura busq desplazamiento

[ 3l =

fuerza

rectangule entre A'yB
a

L

EWs=>-2.w- b - [(1/2)-4] =%-b-w-ﬂ

base desplazamiento
altura

fuerza
Igualando obtendremos,

M [3+5]

B I X

Tabla 16.2. Resumen de resultados Ejemplo 16.4 para distintos mecanismos de colapso

Mecanismao a b L2 [2 a* 1 a i
No. (m) O 1 R R N
1 3.50 6.50 0.59 0.82 1.79 2.28 0.1216- M,
2 4.00 6.00 0.58 1.07 1.60 2.40 0.1151- M,
3 4.50 5.50 0.59 1.356 1.42 2.48 0.1117- M,
4 5.00 5.00 0.60 1.67 1.26 250 | 0.1108-M,
5 5.50 4.50 0.63 202 1.09 248 01123 - M,
6 6.00 4.00 0.67 2.40 0.93 2.40 0.1163 - M,
e Tramo BC
Al analizar el mecanismo del tramo BC encontraremos una situacion idéntica a la encontrada en el Ejemplo
16.2, por lo que
16-M, ) 4 i)
w=—7p si L=10m—w=0.16M,
¢ Tramo CD
Mo hay cargas aplicadas.
¢ Tramo DE (volado)
w-L/10 Trabajo interno
W=M.,- ﬂ
P L/4
7 Trabajo extermo
— ] L
S s RS, R EW = w oo (&
: 0 5 ale Td A L 1{' ( J
B = A/(L/4) | A

I&
D L/4
Fig. 16.6 Mecanismo en el tramo DE

lgualando y si L = 10m

w =040 - M,

m!

e Conclusion
Tomaremos el menor valor de w que en este caso corresponde al encontrado en el tramo AB.
w=01108-M, =
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EJEMPLO 16.5 p
Calcular la carga de colapso P 5o
C 15-M, My, E
'r._——';—‘r-—.\n-:---'--‘--.4.._",T_,_-—‘_-.:-l--“-n-;-'1_
i &
2-Mp : D .: 2-Ma
; i
i f
i 3m L
- .
l '
i 1
g :
3 Zm 1
I ]
¥ i
“1 il |
. .,
I l
2-P i 1
1= 1 LB
—fi =
| 1 4m F z-M,
1
H
1
r
2m ‘1 Resistencias:
]
' Columnas = 2.0 - M,
1 VigaenC = 15-M,
i VigaenD — 1.0-M,
bL
1
Ry
‘1
1
| I
277 Fig. 16.7 Pértico del Ejemplo 16.5
2.Mp A
i P
£ 2m e 1m ~
Pl By Fad
C 15:Mp c
1——'_‘.-;--------qli--h--h-q&—---:-T-:-:, 2-Mp r-':-—-'\-—'-—'-i--:u--'—gn.-l—-—-----m-'q,
A gl g B 2 5 T
1 vy lomg Ge=g TN , Ba=z, Be=3. Gy== i
I : : 2 1 :‘
i i 2 . g
: Trabajo intermo, E E Trabajo intemo, i
2m ! : 2m
b1 IW=2-My-(8,+8)+15-Mp8, i -1 L
| H p {64+ 8g) L _i i IW =2 My~ (6, + 6, +8y) !
4 datais R 4 i IW =M, 42 A
oy — 1, 0
JHE i 1 i
14 . .
i Z-Mp I - L il Trabajo extemo, i
2.p -1 | Firen | P —}-r- P
% \ Trabajo extern, . A\ EW=p-2-4
4 T
i. - — EW=P-2:4 ' \ Tgualando [W = EW,
T 8,48 g )+ 1
zm i L5\ lgualando IW = EW S 7 fat 8y P=2-M,
] (]
n
1 P=1.875- M, ¥
i H
: -
{ r
[ |4 1
LAQ Z-Mp 1 2-Mp

Fig. 16.8a Mecanismo de columna-viga

Fig. 16.8b Mecanismo de columna




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

- P
P —
- A
im 1m i el o ===y
- - Bg’ —— L
I L M,
Ic E l'-u-lh.-.- IR - o e ] . E
i R R S R T e S - R .
i i ;. SR ; & ;
- - 8 I Mel ¥ A :_
i 1.5- Mg | s : 1: :_,
: ] £ ! i P
i. My “-fff‘ﬂ" i |: Trabajo extema, :1 S|
E X H:- EW=2.P-8 ]
H _ 4 _ A _3 | I A
' G o : A say=h penet
1 -1 = 2. M 9.« I'}n ] 7 ﬂg = E.i‘ = 2 i,
HE - -1 2.p Rl 153 2:Mp |
1| Trabajo intemo, 1 1 1
. Ho
! [ | A vlez
_'i W =15-Mp O +Mp -8+ Mp -8, 2 [ 1 | Trabajo intemo, F
A | 1
! W =M,-3325-4 [ E | W = 20 Mo (8, B+ 8p) + Mp - (8g)
i 148
Il Trabajo extemo, 2ml u "ll IW =M, 35-4
i | 1 F
3 : EW=p-A -: al Igwalands 1W = EW oblenenos,
B i
‘1
1| iguslando IW = EW abtenemos, i i | P=175-M,
L1, | A
; P=3.25-Mp 1
i
N . . k
) Fig. 16.8¢c Mecanismo de viga Fig. 16.8d Mecanismo combinado 1
| s o

| im I 1m
T~
a I T~ — = F --.‘___‘ — P A
= = i, — | ]
C ; o - 8w s .
B o T = R S LT I e B E v,
[ — = = - s x ! T S R P
s L5« My — L i | M bl 7 —
i 4 y+—"Mp
—
k: I 8¢
IL a, I:-l. 8, = Aj4 B = Af2 !
T 1 b= /2 "
L] L
1]
1 i By =8,/1=4/2
i !
4m i 1
i B Trabajo extema, :: Af2 Gp=8,+8,=075-4
! T
A (G EW =2.P-(8/2) 1 b=ty 6, =5 F
1
14 - 1
i- -Tyehaycrnkerio, T Trabajo intemeo
L -:- a A I-
1 9.-1“9:'1 95=9F=E : IW=2-Mp-(8y+8¢) + My - (8p +85)
r =5
3 1 = ! = .
VW =2 My (8, +8p) + 15 Ma- (Bc) + M, - () ' Byt 8 =075:4 WHpt@p=175-4
[] (] -
[ IW = Mp-3.25-4
W= M, 225-4 i
I 2 Mp lgualands /1% = EW obienemos, Trebejoculeme,
A P=2.375 M, EW=2-P-(&/2)+ P-4
Fig. 16.8e Mecanismo combinado 2 BN 2 P(AQY + B A7) =1 5: T

lgualando trabajos, P = 2.17 - Mp
Fig. 16.8f Mecanismo combinado 3

El mecanismo correcto es el que sugiere el menor valor de P y se muestra en la Figura 16.8d. Asumiendo
M, = 10 ton-m — P = 17.5 ton. El diagrama de momentos obtenido por estatica se muestra en la Figura

16.8¢.
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17.5 tan

10 ton -m
e A L

10 ton-m
< 1.5-My (Elasrica]

=ty (Pdtalba) DbSEn'aciﬂnES

10 ton - m e 0 ton -
<231, [Enstice) : /' -:::E"irreﬁm * El diagrama de momentos de la
féff; i R 57 Figura 'EE’J.E_:JF ¥ su inteligente
\}! i comparacion con el detallado de la
% j, estructura serviré_ para hacer los
E-, 3 Tiﬁmeélueos establecidos en la Seccidn
y 1 2
& fad
:f; 20/t f ¢ En este ejercicio se ha ignorado el
35 ton 0 =2 [rotiele) || efecto de la carga axial sobre la

capacidad a flexion de las columnas.

2l ton «m

—_—— £
ol (ridiela) ‘ 15 tom

—"\i‘-% ==

o

i

T

[ ———
=Xy (ridula)

. 20 rom

t.!ﬂ ton

Fig. 16.8g Diagrama de momentos al instante dal colapse -mecanismo combinado 1, Figura 16.6d- Ejemplo 16.5

16.2 ANALISIS DE LOSAS POR LINEAS DE FLUENCIA

El andlisis de losas usando el teorema del limite superior se ilustra con el Ejemplo 16.6. Las rotulas o
articulaciones plasticas son sustituidas por lineas de fluencia. con las mismas propiedades (ver Ejemplo 16.6).

EJEMPLO 16.6

El refuerzo es perpendicular a los apoyos vy la capacidad de la losa se estima en {Figura 16.9),

ton -m

My =M; =M, = 1160 =
Trabajo externo,

segmentoABCD segmento BDEF

EW = L ﬂ+l> 3 -
= a W WS

Trabajo interno,
littea BD linga EF

IW =My,-L-(8,+6) +M, L-(85)

Como los dngulos son muy pequefios podemos aproximar tan(g) = 6, es decir.

K¥a
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B 6 2B
.q — a||r1r|‘il|-|.a H Lt b

A, +68; =4 [1-['1]
S R

W =M z-.[1+1]+m .
B e e e ST
Igualando trabajos,
T ¢ 1
My [a+p]+ Mg
(a/2) +(b/2)

w=

Los resultados se resumen en la Tabla 16.3
ton
w=0866— =
m

55 D F
% \ &
7 3.90m
7 p &
g i e
E":}; = 2 B g
g - H E
g i
7
’ B
# o a2 b o
Y NI Ny
| R i (e 1 P R T
=3 '
ﬁ_lr’z__ /O O | Af2

9 +6: | b/2
i

Sy

Fig. 16.9 Mecanismo de colapso para la losa -Vista en planta, Ejemplo 16.5-

Tabla 16.3 Resumen del Ejemplo 16.5

Mecanismo a b 1 + 1 E q E [Eo_nl
No. m | m) | g p PIRET) m?

1 1.2 2.7 1.204 1.850 0812

2 1.4 25 1.114 1.950 0.878

3 1.6 2.3 1.060 1.950 0.866

4 1.8 2.1 1.032 1.850 0.874
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El Ejemplo 16.5 trata el caso de lineas de fluencia perpendiculares al refuerzo principal. En la practica es comin
encontrar losas en las que las lineas atraviesan el refuerzo con un dngulo distinto a 90 grados, sobre todo en losas
armadas en dos sentidos, como se muestra en la Figura 16.10. Esta se encuentra simplemente apoyada en los
cuatro bordes, y se muestra la deformada bajo el mecanismo de colapso producido por accidn de una carga
uniforme w. El procedimiento para calcular la carga de colapso de la losa de la Figura 16.10 difiere del de la
Figura 16.9, solo en la forma en que calculamos el trabajo interno (/W) para las lineas diagonales AB, CB, FE, y
GE que las atraviesan barras paralelas a los ejes x e y, que producen momentos plésticos Myy y M,,,
respectivamente.

Linea Refuerzo
punteada  enx My My

Fig. 16.10 Mecanismo de colapso de una losa con refuerzo en dos direcciones

Asumiremos que la linea de fluencia AB es remplazada por la linea punteada que se indica en la Figura. La linea
es perpendicular a las barras en las dos direcciones principales. El trabajo interno producido por la linea de
fluencia AB de longitud d = va? + ¢2, y capacidad a flexion My al rotar un dngulo 8, serd igual al producido
por las barras en que cruzan la diagonal es decir,

Contribucion de ABEF Contribucitm de ABC
IW de AR al W de AB al IW de AB

Mpg-d+0g= Mp,-a-Gupgr + Mpyy-C-Oape [16.1])

Los cdleulos se simplifican si analiziramos la losa por segmentos. Por ejemplo, para la diagonal AB, Ila
componente de trabajo Mp, - a-Gsper la calcularemos al analizar el segmento ABEF y por otro lado, la

componente M, - ¢ - B4pc se calculard cuando analicemos el segmento ABC. Por lo tanto no es necesario

calcular el lado izquierdo de la Ecuacion 16.1. Se cree conveniente estudiar la relacién entre la rotacién de los
Segmentﬁs HRBEF FHAE‘C ¥ Bd‘

Por geometria obtenemos,

N A WY
~d-tan(a;)  d-tan(a,)

B4

Ademis sabemos que,
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A A A A
BABEFz—__““* e e }r E‘qgc:_—“ _’d="'—

d - senag Baper - sEN G5 d-sena; 850 - 581 6y
e i

[ a

Podemos concluir,
A A
Bd =

+
A tana, A tana,
Haper Se€NQy; Bapc SEN A,
Azt it
COE @ty COS fy

By = Buper * COS Uy + By - COS 0y

El libro de Park y Gamble (1980) sirve como referencia a los lectores que quieran profundizar en el tema del
andlisis de losas por lineas de cedencia.

EJEMPLO 16.7

Calcular la carga uniformemente repartida que produce el colapso de la losa de la Figura 16.11

¥
e — -—
A d d
c
p B e SR O e i
] empotrado e
= g
] &
5 :
5 &
| i
] i
a o =
2 i
. &
& :
% = = %,
Al = E 2
I B’ o E g :
= = I
Al = = o
2 gl
@_ = il e tomn-m & =
) M3 = MY, = 2.00 :
b i &
3 ton «m i Sm
- =M = |
{'3 Mpx e Mpy =250 &
1 ¥
b
I F' B -
= %
b
- &
C : &
. &
S i
1 g { simiplemente apoyado :
o e e e e ! X
E G
7m
T2 -—

Fig. 16.11 Mecanismo de colapso posible de una losa con refuerzo en dos direcciones. Ejemplo16.7

Asignaremos un desplazamiento 4 a la linea de fluencia BF.
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Segmento ABC

Rotacion del segmento 8,,- = A/a
Desplazamiento vertical en el centroide de segmento ABC es A3
Trabajo interno,

!W=Mr;'{2'd:|'gnﬂc + M;'(d"'d]'gﬂﬁf
W de AC M; -0 qpe — contribucidn al IW de AB

My -d-8 age— contribucion al IW de BC

= IW=2-d-8p- (Mg + M)
Sustituyendo valores
IW =315 -g
El trabajo externo,
EW:%-(E-d}-{a]-E] bW

>~
k=]
[ =

Segmento EFG
Rotacion del segmento 8¢z = Afc
Desplazamiento vertical en el centroide de segmento EFG es A/3

Trabajo interno,
W = ‘w;'(d"'_d)'HEFE

H;T-d-f}gpg — contribucidn al IW de EF

My -d-Bppg — contribucion al IW de FG
Sustituyendo,

A
IW=14-=
[

ANALISIS AL LIMITE

Debido a que el borde EG esta simplemente apoyado, este podri rotar libremente sin producir trabajo alguno.

El trabajo externo, w
1 A
W =3-@2-d)-©- 3]

Para el ejemplo en estudio nos viene,

EW = z oA
&
Segmento ABFE = CBFG
Rotacidon del segmento
Basre = %

El segmento ABFE lo podemos separar en dos tridngulos (ABB' y AFF’) y un rectingulo BB'FF’. El
desplazamiento vertical en el centroide de los triangulos es de A/3 y en el centroide del rectangulo A/2.

Trabajo interno,

IW=M;>{:a+b+c)-EAHFE + M;‘{_ﬂ"‘b‘i'ﬂ)'adgpgl

W de AE My a8 gpg — contribucién al W de A8

My b8 agpg — contribucién al IW de BF
My -c-8aprg— contribuciin al IW de FE

325




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

= IW=(a+b+c) Ousrs- (M; + M)
En nuestro caso,

IW—?z A
=

El trabajo externo,
EW =%. (a-d)- [2];*%'&-@ : [%1+Eb'd] E]

EW de ABE' EW de AFF' i EW de BB'FF'

L +b]§§a
=g late 2

Los resultados para el mecanismo de colapso de la Figura 16.11 se resumen en la Tabla 16.4

Tabla 16.4 Resumen de resultados del Ejemplo 16.7 para distintos mecanismos de colapso

Mecanismo a b c ABC EFG ABFE=CBFG Totales W
Mo. (m) | (m) | (m) W EW w EW W EW | 1w | E1w | ton/m?
1 1 1 g 35 | 1.2 2.3 70 |103| 58 | 544 | 198 | 274
2 1 2 5 M5 | 1.2 2.8 58 |[103| 70 | 549 | 210 | 261
3 1 3 4 315 | 12 35 47 | 103 | 82 | 556 | 222 | 251
4 1 4 3 M5 | 1.2 4.7 35 | 103 | 93 | 567 | 233 | 243
5 1 5 2 315 | 1.2 7.0 23 [103| 105 | 591 | 245 | 241
6 1 B 1 35 | 12 | 140 12 | 103 | 117 | 661 | 25.7 2.57
7 1 7 0 315 | 12 | 2800 | 041 10.3 | 128 |2321 | 288 | 1240
8 2 1 5 158 | 23 28 58 | 103 | 58 | 391 | 19.8 1.97
9 2 2 4 158 | 23 | 35 47 |103| 70 | 398|210 490
10 2 3 3 158 | 23 47 35 |103| 82 | 410 | 222 1.85
1 2 4 2 158 | 2.3 7.0 23 | 103 | 93 | 433 | 233 1.86
12 2 5 1 158 | 23 | 140 1.2 103 | 108 | 503 | 245 | 20
13 2 6 0 158 | 2.3 | 2800 0.1 103 | 118 |3163| 256 | 1235
14 3 1 4 105 | 35 35 47 | 103 | 58 | 346 | 198 1.74
15 3 2 3 105 | 35 4.7 35 |103]| 70 | 357 | 210 1.70
16 3 3 2 105 | 35 7.0 23 | 103 | 82 | 381 | 222 1.72
17 3 4 1 105 | 35 | 140 12 | 103 | 93 | 451 | 233 1.93
18 3 5 0 105 | 3.5 | 280.0 0.1 103 | 104 |3111 | 244 | 1273
19 4 1 3 7.9 4.7 4.7 35 | 103 | 58 | 334 | 198 | 1.67
20 4 2 2 7.8 47 70 23 |103| 70 | 354 | 210 1.69
21 4 3 1 7.9 47 | 140 12 | 103 | B2 | 424 | 222 1.91
22 4 4 0 7.9 47 | 280.0 0.1 103 | 93 |3084| 233 | 1325
23 5 1 2 6.3 5.8 7.0 23 | 103 | 58 | 339|198 1.71
24 5 2 1 6.3 58 | 14.0 12 | 103 | 70 | 409 | 210 1.95
25 5 3 0 6.3 58 | 2800 | 01 103 | 81 |3068| 221 | 13.88
26 6 1 1 53 7.0 14.0 1.2 10.3 58 39.8 | 198 2.01
27 ) 2 0 5.3 7.0 | 2800 0.1 103 | 69 |3058| 209 | 14.60
28 7 1 0 45 82 | 2800 0.1 10.3 | 58 |3051 | 188 | 1543

Otro de los mecanismos posibles se muestra en la Figura 16.12. Los cdlculos para este mecanismo se presentan a
continuacion.

¢ Segmento ABF = ECG

Rotacion del segmento 8,5, = Afa
Desplazamiento vertical en el centroide de segmento ABF es 4/3.
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Trabajo interno,
IW=M; - (c+d)- 8,z -+ ;‘-(C+d)-9AW

W de AC M} -c-8 455 — contribucién al IW de AB
My -d-8 4gF — contribucién al IW de BF

A

El trabajo externo,

o S iy 5553 I
empotrado

R A e

e e

Bm

empotrado
empotrado

simiplemente apovado ! 1
R

F B" 7m c G

Fig. 16.12 Mecanisme de colapso posible de una losa con refuerzo en dos direcciones. Ejemplo16.7

Segmento ABCE

S

Rotacion del segmento 8,5, = A/c

En el segmento ABCE tenemos: dos tridngulos (ABB' y ECC’) v el rectingulo BB'CC'. El desplazamiento
vertical en el centroide de los triangulos es de A/3 y en el centroide del rectdngulo A/2.

Trabajo interno,
Fw=M;'{ﬂ+b+a}*B‘qgcf + M;‘(ﬂ‘l"b"'ﬂ)'gﬂscg
W de AE . My -a-é,qgcg — contribuctén al IW de AB
Hj:-b-ﬂ_qgcg —+ contribucion al /W de BC
M# a8 ggop— contribucién al IW de CE

IW=(a+b+a)-apee - (M7 +M5) = .'W=?'E

El trabajo externo,
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vesfpwofre ol o ovefafes

EW de ABB' y ECC' EW de BE'CC'

¢ Segmento FBCG
Rotacion del segmento fpgeg = A/d = Bpgeg = 8/(8=¢)
Trabajo interno, W= My -(a+b+a) Begee

Mp-a-8pgcc — contribuciin al IW de FB
Mpb-8pgeg — contribucton al W de BC

My -a-Brgec— contribucién al IW de CG

IW=(a+b+a) e+ (M7) = IW=14.

A
(8—rc)

El trabajo externo,
=2 0ol - av[edamoe

EW de FBE“.}*GCC‘” EW de BB''CC'™"

Tabla 16.5 Resumen de resultados del Ejemplo 16.7 para distintos mecanismos de colapso

Wecieno] & | B | & ||_ABE=ECa ABCE FBCG Totales 5
No. (m) | (m) | (i w ew | w | sw | sw | ew | ziw |ziw | tenfm?
29 1.0 5 7 36.00 | 133 | 450 | 1983 | 1400 | 283 | 9050 |2533| 357
30 1.0 5 [ 36.00 1.33 525 17.00 7.00 567 84.25 | 25.33 333
3 1.0 5 5 36.00 1.33 6.30 1417 467 8.50 8297 | 2533 328
32 1.0 5 4 36.00 1.33 7.88 11.33 3.50 11.33 | 8338 | 2533 3.29
33 1.0 5 3 38.00 1.33 10.50 8.50 2.80 14.17 | 85.30 | 25.33 3.37
34 1.0 5 2 35.00 1.33 15.75 567 233 17.00 | 90.08 | 25.33 356
35 1.0 5 1 38.00 133 | 3150 |. 283 2.00 19.83 | 10550 | 25.33 418
36 2.0 3 7 18.00 267 4. 50 15.17 14.00 247 54.50 | 22.67 2.40
37 20 3 & 18.00 267 525 13.00 7.00 433 48.25 | 22,67 2.13
38 20 3 5 18.00 287 6.30 10.83 4.67 6.50 46.97 | 2267 207
39 2.0 3 4 18.00 267 7.88 8.687 3.50 8.67 47.38 | 2267 2.09
40 20 3 3 18.00 267 10.50 6.50 2.80 10.83 | 49.30 | 22.67 218
41 2.0 3 2 18.00 267 16.75 4.33 233 12.00 | 54.08 | 22.67 2.39
42 20 3 1 18.00 267 31.50 217 2.00 1517 | ©69.50 |22.67 3.07
43 3.0 1 7 1200 | 400 | 450 | 10.50 | 1400 | 150 | 4250 |2000| 213
44 30 1 6 1200 | 400 | 525 | 900 | 700 | 300 | 3625 [2000| 1.81
45 3.0 1 5 12.00 4.00 6.30 7.50 4.67 4.50 34.97 | 20.00 1.75
46 30 1 4 1200 | 400 | 788 | 600 | 350 | 600 | 3538 |2000| 177
47 30 1 3 12.00 | 400 | 1050 | 450 | 280 | 750 | 37.30 [2000| 1.87
E 48 30 1 2 12.00 4.00 15.75 3.00 2.33 9.00 42.08 | 20.00 210
49 30 1 1 12.00 4.00 31.50 1.50 2.00 1050 | §7.50 |(20.00 2.88
50 35 0 7 10.32 465 4.50 821 14.00 147 39.13 | 18.69 2.09
3 &1 38 0 & 10.32 4,65 5.25 7.04 7.00 235 32.88 | 18.69 1.76
52 3.5 0 5 10.32 4.65 6.30 587 4.67 3.52 31.60 | 18.69 1.69
] 53 35 0 & 10.32 4.865 7.88 4.89 3.50 4.69 32.01 | 18.69 1.7
54 3.5 0 3 10.32 4.65 10.50 3sz 2.80 5.87 33.93 | 18.69 1.82
55 35 0 2 10.32 4.65 15.75 2.35 2.33 7.04 38.71 | 18.69 2.07
56 s 0 1 10.32 4.85 31.50 147 2.00 8.1 5413 | 18.69 2.90

La carga minima es w = 1.67 ton/m*para el mecanismo 19 (Tabla 16.4). Es importante destacar que el mecanismo 52 de la
Tabla 16.5 arroja w = 1.69 ton/m’y posee una geometria muy similar a la del mecanismo 19. Recomendamos al lector
dibujarlos a escala y compararios. =
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CAPITULO 17
MUROS DE CORTE EN EDIFICIOS SISMO-RESISTENTES

17.1 INTRODUCCION

Pocos dafios estructurales han sufrido los edificios con muros de corte (adecuadamente configurados) que han
estado sometidos a fuertes sismos. Al incorporar suficientes muros de corte en una estructura,

*  Practicamente se elimina la posibilidad de los mecanismos de piso o planta baja libre,
*  Se minimiza la posibilidad de falla de las columnas cortas (si las hubiese).

Preferiremos las estructuras formadas por muros de corte para resistir sismos, o las que combinan muros con
porticos (ver Bertero 1984), sobre las que basan su resistencia lateral en porticos Unicamente (mds comunes 2
la fecha en nuestro pais) porque las estructuras con muros se han comportado significativamente mejor que
las aporticadas durante sismos pasados. Garcia (1996) presenta un interesante trabajo donde se comparan las
derivas bajo cargas sismicas en edificios aporticados y en aquellos que incorporan muros de corte y se
concluye que los ultimos son mucho mds eficientes en reducir las derivas de piso por debajo de 0.75% de la
altura del entrepiso.

17.2 DISENO POR FLEXO-COMPRESION Y CORTE

Durante un terremoto los muros de corte pueden trabajar como grandes vigas en voladizos (Figura 17.2b) (o
columnas si la carga axial es alta) empotradas o con cierta libertad de rotacion en su base (ver Priestley,
Evison y Carr, 1978 y el trabajo de Wyllie, 1987), o acoplados por rigidos dinteles creando asi un gran portico
donde los muros tienden a actuar como columnas y los dinteles como vigas (Figura 17.2a, ver Paulay y
Santhakumar, 1976, Paulay y Priestley, 1992). Los dinteles transfieren fuerzas cortantes muy altas y por ello
su detallado requiere especial atencion y se presentan en la Seccion 21.9.7 del ACI-318-08. Si el corte es muy
alto es necesario colocar barras en forma diagonal formando una X para reforzar el dintel, con sus extremos
anclados en los muros. Las diagonales trabajan como columnas embebidas dentro del dintel y absorben el
corte. En muchas ocasiones el refuerzo de las diagonales es tan abundante que conlleva a un
congestionamiento del acero dificultando el vaciado y vibrado del concreto. Una alternativa para disminuir el
refuerzo y minimizar los problemas de congestionamiento es utilizar concretos reforzados con fibras seglin
sugieren Canbolat, Parra-Montesinos y Wight (2005).

Los muros se disefiaran a flexion-compresion como columnas y su resistencia a corte depende de su relacion

de aspecto -altura (h,,)/ profundidad (1,,)-, de la siguiente forma (ACI 318-08 21.9.4, Ecuacion 21-7),
v (Capitulo 8)

P es la cuantia de refuerzo transversal u horizontal (drea de acero entre drea de concreto) y @, depende de la
relacion de aspecto de muro,
. by opaie 8
a. =080 si —=<15 . =053 si — =20
L b
El valor a. para relaciones de aspecto entre 1.5 y 2.0 se obtiene por interpolacion lineal. La cuantia minima

del acero del refuerzo horizontal y transversal del alma es 0.0025, v la maxima separacion de barras 45 em
(ACI 318-08, Seccion 21.7.2.1). Resultados experimentales de |a resistencia a corte de muros con relacién de
aspecto bajas son presentados y examinados por Woods (1990).

Los extremos del muro pueden estar sujetos a grandes deformaciones unitarias originadas por los efectos de
flexion y carga axial, por lo que puede ser necesario reforzarlos con el acero de confinamiento recomendado
para columnas (ecuaciones 7.7b y 7.8, AC129.6.4.1). En ocasiones el acero longitudinal a colocar en el borde
del muro es tan abundante que es conveniente agrandar la seccion hasta convertirla en una columna (Figura
17.1).
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17.3 ELEMENTOS DE BORDE (ACI 318-08 21.9.6)

El elemento de borde por donde sube el acero principal y donde se coloca el acero de confinamiento puede
estar contenido dentro del espesor del muro e como sucede en los edificios tipo “tinel” o puede colocarse en
el ensanchamiento del extremo del muro como se muestra en la Figura 17.1. El eddigo 318 de la A.C.I exige
colocar acero de confinamiento segiin la ecuacion 7.8b, si en base a un andlisis de compatibilidad de
deformaciones se determina que es probable que las deformaciones unitarias en el concreto superen el tres por
mil (0.003). La maxima separacion del acero transversal en los elementos de borde es (ACI-318,21.9.6.4).

s =menor [10 cm...... e/3 ... 6Dyl .......Dy = Diametro de la barra longitudinal mas pequefia.
Elemento de borde E
_ e ] I
c., 1 |
Fig. 17.1 Detalle del extremo de un ||/ '\ 73 7
muro estructural confinado con un : 3 T e TR Bl RS i
zuncho | I'l“ ) -I- = : P AN P ¥.d ? hf Ap i .
| o X" N Y N i \ L. FL
#1 \\\ . ]
|}
e . ‘s=y'p/ \ \\ \\ I
—= Acero vertical Acera hnr:xnnml'l
Elementos de borde
= it
]
- : —_— i P e | )
Viga | | i ot : :
= ) 20 = g
Dintel }.|\_ Columna | A
¥ v it a1 . T Fy T

Dintel |-

A erom L 670m L 620m
\ED \B/ )

L

)]

-

Fig. 17.2a Edificio con muros acoplados (Ejes € y D)

& - i’ 4 I3 el o) - -

T B R e AT — RSP &

Elementos i v ]

T de borde | T -

e i Fid z x o2 ¥ o T
- _' 5 A1} '. H
. : 1| 2] By

l = 2| Nivel = af - Nivel
terreno i A |’ ‘| terrena
; & { ¥y |4 &

Muro de [ | i
70 . 870 — i - 50 A 5.90 e
6.70m @ m \E;' Fundacin @) 5.90m @ m @)

Fig. 17.2b Edificio con muros en voladizo (Ejes 1 y 2)

El cédigo ACI-318 requiere que el elemento de borde se embeba dentro de la fundacion con la longitud de
desarrollo requerida para la barra principal de mayor didmetro pero no menor de 30 cm.
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El desplazamiento de un muro producido por la rotacion plistica de la articulacion en su base es {Figura
17.3) &, =8-h,. La rotacion plastica 8 es igual al producto de la curvatura ¢ por la longitud de la
articulacion L,. Asumiendo una longitud de la articulacion de [,/2 en el instante en que la fibra mas
comprimida de concreto alcanza una deformacion unitaria de 0.003, encontraremos,

P
70003, | i
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@ Ly T i
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| Acero vertical Acerp horizontal

il ]
La distancia a confinar

por el elemento de borde | |

debe ser mayor que
(e =1L, /10) y mayor I
que (c/2)

Fig. 17.3 Edificio con murps
voladizo (ejes 1y 2) i

ConﬂnaEl
£ > 0.003

el

El desplazamiento en el tope del muro ‘

producido por la rotacién plistica de la

articulacién en su base es (Figura 17.3),  Fig. 17.4 Diagrama de cuerpa libre en un muro
en el que se tiene ¢’ > ¢ y porlotanto es

!
7

8, =8-h, obligatorio colocar elementos de borde A
El minimo valor que puede tomar el SR
término &,/h,, en la Ecuacién 17.2 es

0.007.
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En base al andlisis de compatibilidad de deformaciones anteriormente expuesto se determind que la
profundidad del eje neutro ¢’ debe ser la indicada por la Ecuacién 17.2 para alcanzar un desplazamiento &,
sin sobrepasar €. = 0.003. El valor de ¢’ calculado con la Ecuacién 17.2 lo vamos a comparar con el méximo
valor de ¢ obtenido al hacer equilibrio de fuerzas en el muro que se disefia para las diversas combinaciones de
P,; y M,;. Dos escenarios son posibles,

s ' = ¢ — noesnecesario confinar los bordes del muro

La rotacion en la base del muro & le permite alcanzar un desplazamiento &8, sin que la fibra mds
comprimida de la articulacién sobrepase £, = 0.003.

s ¢’ < ¢ — colocar acero de confinamiento en los bordes de acuerdo aec.7.7b y 7.8
(Figura 17.4) La rotacién en la base del muro @ medida en el instante en que se tiene £. = 0.003 es
insuficiente para que el desplazamiento del tope del muro alcance &,. Si el muro estd bien disefiado y
detallado, este continuara deformandose bajo la accién de B, v M, por efecto de la rotacién plastica que
se acumula en la articulacion hasta alcanzar un desplazamiento §,, en el instante en que se tendrd £, >
0.003 en la fibra mds comprimida (ver Figura 17.4). En este caso es necesario confinar las fibras de
concreto para compensar la pérdida de resistencia debido a la pérdida de recubrimiento esperada.

1. El refuerzo de confinamiento se extendera verticalmente una longitud mayor o igual a (Figura 17.2b),
Mu/4-Vu=eft ..y L]

2. El refuerzo de confinamiento se extenderd horizontalmente desde la fibra mds comprimida hacia el
centro de muro una distancia mayor a,

[e=L;/10 oy..c/2]

Recomendamos siempre usar elementos de borde aunque se tenga ¢’ = ¢ y. Los elementos de borde mejoran
las condiciones del concreto para anclar en los extremos el refuerzo horizontal o transversal p, requerido por
corte en el alma del muro (Figura 17.1). En el caso de muros acoplados los elementos de borde mejoran el
mecanismo de transferencia de fuerzas entre el muro y dintel. Los requerimientos cuando no se emplean
elementos de borde se encuentran en la seccidn 21.9.6.5 del ACI 318-08.

17.4 EL VALOR DE &,

El valor de &,, corresponde al maximo desplazamiento lateral obtenido al incluir la combinacién del sismo. En
edificios donde los muros son predominantes y que se fundan en suelos firmes el valor de &, se puede obtener
del grifico propuesto por Sozen (1989) que resulta de la aplicacion de la Ecuacion 17.3. Como complemento
recomendamos leer el Capitulo escrito por Garcia v Sozen (2004).

a‘I.i. hl.l-']
— =102 =" 17.3
=025 [ [17.3]
Donde.
Sp1 = Aceleracion espectral 1 seg (eldstica, para factor de reduccion de respuesta, R = 1.0)
&, = Deriva esperada h, = Altura de entrepiso
h,, = Altura del muro I, = Longitud (profundidad) del muro

wy = Peso del edificio por unidad de drea g = Aceleracion de la gravedad
E. = Médulo de elasticidad del concreto -
p,, = Area de muros en la direccidn en estudio (x 6 )/(Area total) medida en planta (densidad de muros)

En edificios comerciales y residenciales el valor de w, esta por el orden de 1 ton/m®. Como primera
aproximacion en suelos rigidos el valor de S, se puede tomar como 0.75 - g.
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En el trabajo desarrollado por Lepage, Neuman y Dragovich (2006) se presenta una metodologia para evaluar
la respuesta ineldstica de muros de corte frente a eventos sismicos que puede ser util para estimar el valor de
&, en estructuras duales que combinan porticos con muros.

En el disefio de estructuras nuevas recomendamos limitar la deriva (relacién h,, /1) a 1.2 %, aunque la
normativa Covenin Mindur 1756-2001 permite valores cercanos a 2.0 % que a juicio del autor son excesivos.

La Figura 17.5 muestra la representacion grafica de la Ecuacién 17.3 para los valores que se indican. El
grifico fue escalado a Sp; = 1+ g para que sea de ficil aplicacion en los casos de distintos valores de Sp,.

EIH, h
2. . ~ T
VR e |
\ \\ n \"“-:,‘ | :
1.6 \ \ \'\. r*-...____-‘- . |
i i =
N T
| Wi, =10
= \ \ o I —t— ‘r!-l”w ::--------‘ ——
o \ . ! KL, =6 ""-—-.._!____“___
™ T e i EEEE
\ | e — _'
i hil, =2 P— |
Il |
0.2 0.6 1.0 14 1.8 22 286 30 34 s p

Fig. 17.5 Relacién de entre &, y b, /I, paraSy, =1-g, wy =1 ton/miy h, = 3.00m

Observaciones

= En muros en forma de T o L el ancho efectivo del ala se puede tomar como el 23% de la altura total
del muro. Los elementos de borde deben coser la interfaz de unién entre los dos muros que forman la
T o L y anclarse dentro del alma al menos 30 cm.

¢ Serecomienda que la relacion esbeltez del muro (fipso/€muro) N0 exceda 16, aunque en edificios de
baja altura de hasta 6 niveles, con abundantes muros en planta, se puede llegar a esbelteces de hasta
20. A los lectores interesados en profundizar sobre el comportamiento de muros esbeltos se les
recomienda consultar a Thomsen y Wallace (2004), Paulay y Priestley (1992) y el tratado de
Englekirk (2003).

*  Observaciones en campo del autor sobre el terremoto de Chile del 27 de Febrero del 2010 indican
que el confinamiento con elementos de borde en los primeros niveles puede hacer la diferencia entre
el comportamiento pobre y el muy bueno de toda la edificacion. Debido al alto grado de
incertidumbres que envuelven la estimacion de las demandas de desplazamiento de un edificio
frente a un futuro sismo, recomendamos siempre colocar elementos de borde en los primeros niveles.
Su costo, refativo al de la toda edificacion o a los dividendos que conlleva, es, insignificante,

Lepage (1997) desarrolld una espectro de desplazamientos andlogo al de la Figura 17.5 para el caso de
estructuras aporticadas de concreto armado que permite estimar la maxima deriva durante un evento sismico
en funcién del periodo de vibracion de la estructura, la forma modal ¥ de la aceleracion efectiva del suelo
esperada.
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EJEMPLO 17.1

Se pide disefiar los muros que se indican (Ejes 3 y 4). Los célculos se presentan para un solo muro.

Datos,

hy =2.60m #pisos =13 Apgnee = 353.46 m? f/ = 250 kg/cm? epyr, = 0.20m Sp, =0.70- g

23.60

@ 4325 @ 300 @ 315 @ 2.65 @ 3.15 GT:) 300 C%:) 4.325 (?
@

u
=
o4

@m ——

4.05

Murao a disefiar Dintel Muro a disenar

©

.00 6.00

18.15

®
3|

- 600 =

Mure a disefiar

e

Fig. 17.6 Vista en planta del Edificio del Ejernplo
he 8 260

Esbeltez del muro ... ... —

=—=13..<16.0
e 20 ¥

Del analisis sismico de la estructura se desprenden los siguientes resultados: Vg (myre) = 65.28 ton y las
cargas axiales B, que se muestran en la Tabla 17.1 y que se calculan en base al drea tributaria al muro. La
intensidad de carga se estimé en 1 ton/m?. El drea tributaria al muro es de aproximadamente 13.5 m?.

Las fuerzas sismicas (F;) y cortes simicos (V;) se estiman de acuerdo a,

Wy hy
F = FBEm“m).EW_-=h Vi = Vi +F
i

i
Donde h; es la altura desde el nivel en consideracion hasta el suelo.

Los momentos que actian sobre el muro, M; = My, +V; - hyy
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Tabla 17.1 Fuerzas axiales y momentos en el muro

) wy - By . My
Nivel fg (1) m F (ton) Vi(ton) My (tort-m) B, (ton) e = 7 (m)
1 260 0.01 0.7 65.28 1528 177 8.6
2 520 0.02 14 6456 1358 163 83
3 7.80 0.03 2.2 63.13 1190 150 8.0
a4 10.40 0.04 29 60.98 1026 136 7.5
5 13.00 0.05 36 58.11 867 122 71
] 15.60 0.07 4.3 54 .52 716 108 6.6
7 18.20 0.08 50 50.22 574 a5 6.0
] 20.80 0.09 5.7 45.19 444 a2 54
9 23.40 0.10 6.5 39.45 326 68 4.8
10 26.00 0.11 T2 33.00 224 54 4.1
11 2880 0.12 7.9 25.83 138 41 3.4
12 31.20 013 8.6 17.93 i 27 2.6
13 33.80 0.14 2.3 9.33 24 14 1.8

Disefio por flexo-compresion

El cilculo del drea de acero requerida por flexo-compresion lo haremos de la misma forma en que se hizo
para la columna del Ejemplo 7.6 en el caso b) de excentricidades muy grandes. Se asumira que todo el
acero a compresion y todo el acero a traccion se concentra a 50 cm de los bordes (es decir: d, = 5.50m.
d; =050m - d;—d; =5.00m) e ignoraremos la contribucién del acero vertical de refuerzo del
alma. Usaremos F, = 4200 kg/cm?. Una vez calculada el 4rea de acero construiremos el diagrama de
interaccion para verificar que las combinaciones de carga axial-momento sean seguras. Las grandes
excentricidades que aparecen en la Tabla 17.1 indican fallas por traccién por lo que asumiremos ¢ = 0.90
para calcular M,,; y P, ;. El Procedimiento recomendado para predimensionar el acero longitudinal del
muro se describe a continuacién y los cdlculos se resumen en la Tabla 17.2. Cardenas y Magura (1973)
desarrollan una metodologia bastante simple para calcular el refuerzo en el caso de muros con acero
principal uniformemente distribuido en la seccién transversal (no aplicable a nuestro caso pues el acero
principal lo concentraremos en los extremos del muro).

Asumiremos un valor de ¢ y calcularemos el P, calc. El Valor de ¢ correcto es aquel que arroja.

Py (calc) = _ui
utlima columna
Tabla 17.2
Después de varias iteraciones encontramos que para ¢ = 81.30 em ... v vuv vov v Py (cale) = Py ~196 ton
Los céleulos se resumen a continuacion.
. 1528 ton-m 1700 ¢ B 177 ton-m 9
=— = on - m = —— = n
M 0.90 e 0.90
e g
@ i
lFIH
K=085:f -b=0.85-250-20= 4250 kg/cm A 46.2 cm
50
~ -
Amin = P1 " Cpin =0.85:3-d'=1275¢em...... ... B, /K =462 cm < cyq =330 cm

El valor a estd comprendido entre 46.2cm y 330cm que corresponde a valores de ¢
54.25 y 388.23 cm.
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Acero en compresion. Siendo a = 69.11 cm < g, el acero en compresion no fluira.

0.003 .
Er = m-{ﬂl.% —50) = 0.00116...... fo =€:-E.=0.00116-2.1-10°% = 2425 kg/cm?
Acero en traccion.
0.003
&= 8130 (96.5 — 550) = —0.01673

fo = &-E,=—001673-2.1-10% = -35142kg/cm? - f, = F, = —4200 kg/cm?
Concreto......... C.=K-a = 293696 kg ....x. = (h- a)/2 = 265cm

Sumando momentos alrededor del centroide del muro nos viene,

Concrero ACfTGI

e, 5
FS

Ce Fs
M, =K-a -x.+f A,-x"+F A, -x

Brazo de palanca del acero en compresion con respecto al centroide de la columna.
() h !
x' = = d' =250 em

Brazo de palanca del acero en traccién respecto al centroide de la columna.
]
xzi—dz—ZS(]cm
=dato...0.K

M, =293696-2.59 + 2425 - AL-2.50 — 4200 - A, - (-2.50) = 1680000 kg - m
A = AL =5540m?
La carga axial calculada en base a las ecuaciones de equilibrio es.
Bo= K-a + f!-AL+ fi-A,

data

Py n-1 (cate) = 293696 + 2425 - 55.40 — 4200 - 55.40 = 195358 kg ~ P, =196 ton..OK

Tabla 17.2 Disefio del muro por flexo-compresion

h—n
My Fld -'Eln £ a ffF fsr 'Cn: 7
w &y Ex i)

K
em)  {em) (o) (kg fem?) (kgfem®) (tam)  (em) (em®) {ton)

Ay Py cale.

-~

{tor-m) (ton)

1700 ¢M-1) 106 462 B1.3 681 -0.0173  -4200 00012 2425 293886 285 5540 166
1508 M2) 181 427 770 655 -0.0184  -4200  0.0011 2200 27B163 267 4776 181
13223 186 391 718 B1.0  -0.0198  -4200  0.0009 1913 250378 269 4078 167
1136 (N-9) 151 356 685 565 -00218  -4200  0.0007 1563 240231 272 3380 152
964 (5] 136 320 808 517 -0.0241 -4200  0.0005 1119 219640 274 2718 135
638 (N6) 121 284 547 465 -0.0272 4200  0.0003 541 197604 277 21.00 120
493 (N-T) 106 249 482 410 -0.0312 4200  -0.0001 -235" 174123 280 15289 105

32N 91 213 411 349 -0.0372 4200  -0.0006  -1364" 148474 283 1040 91

3BT(N-G) 76 ATH 335 285  -0.0463 4200  -0.0015  -3103" 121018 286  6.14 75

*Barras supueslas en compresion pero se encuentran en lraccidn (lo indica el signo menos adelante)
Desde el nivel N-8 hacia arriba se requerirdn menos de 6.14 cnt’ lo que queda cubierto con cuatro barras de 58"

336




MUROS DE CORTE EN EDIFICIOS SISMO-RESISTENTES

Verificacion de la necesidad de incorporar elementos de borde

El valor de ¢ en la base del muro es de 81.30 cm. El valor de ¢’ se calcula de acuerdo a la Ecuacion 17.2.
El término &, /h,, lo obtendremos de la Figura 17.5. Al entrar en el grafico para estimar la deriva
ignoraremos la contribucién de los muros 1. 2. 3 y 6 (opcion conservadora). La relacién de aspecto de los

muros de los ejes 3 v 4 es,

13- 2.60 —— i Area muros en x 6-0.20
——— = 5.63. digamos = = =d. =
6 g P area total 35346 o
Con ayuda de la Figura 17.5, y asumiendo &,/h,, = 8,/h.
8y 8y
= =130% para Sp, =100 9 = = 0.90 % para Sp, =0.70-g
o il 6 7
¢ = _ﬁ_ﬁﬂﬂ-ﬂ,l}ﬂgﬂ_t'mm = ¢ >c=965cm
600 - &

- no hacen falta usar elementos de borde pero se colocaran

Proyeccion vertical de los elementos de borde

pihx G wly)= (13%... ..,5) = 6.00m

= extender los elementos de borde los tres primeros pisosh=260-3 = 7.80 m.

Proyeccion horizontal de los elementos de borde

'x(c—Ei 2= ’[0813 Y e
ma 10 2);max ; —i—ﬁ-T-):' 0 Iy o I 0.50m

s  Distribucion del acero longitudinal en los bordes del muro

Tabla 17.3 Areas de acero a colocar en los bordes del muro

Ry drea reg. As treq) As (eotocada)
Nivel (m) (cm?) en @ #5 0 #5
1 2.60 55.40 277 30°
2 5.20 47.76 239 30"
3 7.80 40.78 204 28"
4 10.40 33.80 16.8 24
] 13.00 27.18 136 20
6 15.60 21.00 10.5 16
7 18.20 15.29 765 12
8 20.80 10.40 52 &
g 23.40 6.14 3.07 4
10 26.00 <6.14 < 3.381 4
1" 28.60 <614 < 3,381 4
12 31.20 <614 <3381 4
13 33.80 <614 < 3.381 L

*Se colocaran elementos de borde para confinar el concreto de los extrermos del muro
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e Acero de confinamiento (ACI 318-08, Seccion 21.4)

; 250
I = =0.09 - ——=0.008

Bl Fae 2800

Siendo las barras longitudinales de 5/8" la mdxima separacion vertical s del refuerzo de
confinamiento es de

s=menor [10cm..... ef3 ... 6-Dp] =[10....20/3 ... .6 - 1.59] = 6.67 cm
asumiremos s=700ecm....A;=22-5-h, = Ag =0.008-7-50 = 2.80cm?

El acero de confinamiento consistira en barras de (1/4") con un limite de fluencia de
F, = 2800 kg/cm?. El area de una barra de (1/4 ") es 0.32 cm?. Entonces nos viene,

# ligaduras = 5—32 = 8.75 ... digamos 10 ligaduras de 1/4" dispuestas en menos 50 cm.

Observaciones

La cantidad de acero colocada entre los niveles 2 y 13 (Tabla 17.3) sobrepasa a la requerida en esos
niveles segin la Tabla 17.2. Esto se hace intencionalmente para forzar la aparicion de la articulacion
plastica en la base del muro (nivel 1) y mantenerlo eldstico entre los niveles 2 y 13. El diagrama de
interaccion para el nivel 1 se presenta en la Figura 17.7.

3000
—-.___-‘-.--
2500 --.-.-""-_ E‘- L I iﬁ

- S
1500 ;’/EU;;F" > \_‘
0 7

‘h
:

500 /// / Z:’_/ =
Z. ////// _— |
1000 1500 17101830 2000 2500 3000 M (ton - m)

Fig.17.7 Diagrama de interaccién para el muro en estudio (nivel 1), 30 # 5 en cada extremo

* Disefo por corte
Asumiremos cuantias de acero vertical p, = 0.0025 y horizontal p, = 0.0025 y calcularemos la

resistencia a corte del muro para compararla con la demanda maxima (piso 1). La capacidad a corte del
muro la calcularemos usando la Ecuacion 17.1

Ve mure = (@ - [fZ + pe - ) = 0.75 - (0.53 - 250 + 0.0025 - 4200) = 189 kg/cm?
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La demanda a corte del muro §, la calcularemos en base a la posible demanda de corte que el muro
experimentara bajo cargas sismicas. Para calcular el cortante en el muro asumiremos que,

I El muro alcanza su maxima resistencia a flexion para los rangos de P, encontrados bajo los distintos
casos de carga. (Para este ejemplo se muestra el procedimiento con un solo caso de carga). En este
caso obtenemos de la Figura 17.7. M = 1830 ton - m (En el diagrama sin afectar por ¢)

2. La méaxima resistencia a flexion encontrada la multiplicaremos por 1.25 para incluir el efecto de la
sobre-resistencia ocasionada por el endurecimiento por deformacion del acero.

3. El corte tltimo de disefio ¥, lo obtendremos asumiendo un brazo de palanca de 2/3 - h,, del nivel
del suelo.

" 1830 1.25 01 P 101.56 13536 ¢
e — i = = = .
u 2/3-(33.8) o £l 0.75 e
B 135.36 - 103 2
B ==~ = 1128 R < Wi K

La cuantia del 0.0025 corresponde a barras de 3/8 " espaciadas cada 37 cm en dos capas (una por cada
cara). Este acero debe estar anclado en los elementos de borde. Para una barra de 3/8" ... .. L, = 50 em
La cuantia minima de refuerzo vertical es 0.0025 y la cubriremos con igual distribucién de acero.
Conclusién: Usaremos una malla de 3/8" espaciadas cada 35 cm en direccion vertical y horizontal
(Figura 17.8). La separacion del acero vertical y horizontal del refuerzo del alma no puede exceder 45 cm
ni tres veces el espesor del muro (ACI 318-08, Seccion 14.3.5). El despiece del muro se muestra en la

Figura 17.9.

h,

|\ 0.06m
grapas @ 1/4° @ 0.10m -
012 0.12m
12m
B3/B"@O3ISm | ._/
£ +—-- o 5 2

e N

ligaduras @ 1/4" @ 0.07 m (verticalmente)

0.20 m E 0.50m (&_ﬂemenm de #arde)

0.08 m
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-
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~
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o
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@ 3/8°@0.35m

30@ 5/8°

Fig. 17.8 Despiece del muro en el nivel 1

Observacién: La capacidad a flexion del muro en la base es tan grande = 1830 ton - m que resulta dificil

transmitir la carga sismica al suelo adyacente sin sobrepasar los esfuerzos admisibles. En este
caso el edificio se encuentra sobre suelo aluvional firme y se opté por conectar los muros de
los extremos mediante una viga de fundacion profunda como se muestra en la Figura 17.9. En
suelos blandos resulta méds sencillo transferir las fuerzas al suelo pues se pueden sembrar
pilotes para tal fin que posiblemente son también requeridos para transferir las cargas
gravitacionales. Recomendamos consultar la investigacion de Smith-Pardo (2008) acerca de
muros con fundaciones vulnerables a los lectores que deseen profundizar en el tema en
biisqueda de flexibilidad en sus disefios.
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Fig. 17.9 Despiece del acero lengitudinal de los muros
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CAPITULO 18
DIAGRAMAS DE MOMENTO-CURVATURA

18.1 INTRODUCCION

Se cree conveniente presentar un recuento de lo estudiado con referencia al comportamiento a flexién v flexo-
compresion del conereto armado y orientar al lector sobre la finalidad de este Capitulo.

* En el Capitulo 4 estudiamos el comportamiento de vigas en flexidn usando el método de los esfuerzos
admisibles (0til para el cilculo de flechas, agrietamiento, separacion de barras). La curva de esfuerzo-
deformacién del concreto se aproxima a una linea recta (Figura 4.3) por lo que la aplicacion del método
se limita a esfuerzos maximos de compresion en el concreto por el orden de 0.45 - £, que corresponde a
una deformacion unitaria por el orden del 0.5 por mil (¢ = 0.0005).

* En el Capitulo 5 y 7 se analizaron vigas y columnas en condiciones dltimas (itil para el disefio del
refuerzo), cuando la deformacion del concreto es del 3 por mil (¢ = 0.003) v el diagrama de esfuerzo-
deformacion del concreto se curva considerablemente. Con el fin de simplificar los calculos para el
disefio de secciones se reemplazo el diagrama curvo por uno equivalente rectangular, con esfuerzo
constante 0.85 - f (figuras 5.2 v 5.3),

* En este Capitulo se presenta una metodologia para estudiar el comportamiento de miembros sujetos a
flexion o flexo-compresion cuando las fibras de conereto se comprimen una deformacién unitaria (£) de
cualquier magnitud. Esto lo haremos con la ayuda de dos modelos constitutivos,

I. El modelo de esfuerzo-deformacion propuesto por Hognestad (curvo) para representar el
comportamiento no lineal en compresion del concreto a cualquier magnitud de la
deformacion maxima del conereto £,

2. Un modelo para representar el comportamiento del acero incluyendo los efectos del
endurecimiento por deformacion.

» En base a estos dos modelos constitutivos es posible estudiar la relacion que existe entre el momento
resistente de la seccion y su correspondiente curvatura -o rotacién por unidad de longitud-, lo que
llamaremos Diagrama de Momento — Curvatura. El concepto es familiar pues en el Ejemplo 5.23 se
construyeron cuatro puntos de la relacién de Momento-Curvatura (Figura 521f) apovados en los
conceptos presentados en los capitulos 4 v 5.

e La informacién presentada en este Capitulo servird para comparar la respuesta de secciones con
diferentes propiedades sometidas a flexion y flexo-compresion v asi profundizar el conocimiento del
comportamiento del conereto armado.

18.2 MODELO DE HOGNESTAD (1951, FIGURA 18.1)

Eem < Ea Eem2 Ep (descensa)
"y Er.:m Ecm 2‘ — £
fi=fr|2- - [181a] oo fo=ft- 0= Z - (em—%)| [16:1b)
o o pendiente

£cn en la Ecuacion 18.1 es la deformacion unitaria de la fibra de concreto mas comprimida. El valor de g, es
aquel para el cual se tiene un esfuerzo en el concreto de f y generalmente se asume en dos por mil (0.002). La
Ecuacion 18.1 se presenta graficamente en la Figura 18.1.

341




CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

fe
ol """-\
-\
/ e
06-f
-
Ee.1B1a | Ec.181b
04-f
0z-f

0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006 0.007 0.008 0.009 Ecan

Fig. 18.1 Diagrama de Hognestad para £, = 0.002 (usual)

18.3 MODELO DEL ACERO DE REFUERZO (FIGURA 18.2)

fi (kgfem?)
- =
o -
] feu
A= Egm
e __.-F""'---
6000 e
t" e /
4000
2000 [
0.01 0.02 0.03 0,04 0.05 0.06 0.07 &

Fig. 18.2 Diagrama de esfuerzo-deformacion del acero para F, = 4200 kg/cm?®

g <y Ey< €5 < &gy Egn < £5 < Egm Esm< Es
fi=E, - [182a] fi=F, [182b] fi=F+(fuu—F) 2-E—-£2[182c] f =f, [18.2d]
-F E; — &
PRI fou =B [18.3] £ = 5—‘“‘] [18.4]
Esp Esm = Esn

Valores recomendados para F, = 4200 kg/cm?
E,=21-10° kg/cm? &5, =0006 & =0002 Eg =90000kg/cm® f; = 7000 kg/cm?
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18.4 CONSTRUCCION DE LA RELACION DE MOMENTO CURVATURA

£ HoR oA

3 & 458 3
i £em o
0.003

i 0.002 s
| 0,001 De la Figura 18.3 se aprecia,
!
resiztecio
iy« (ks « ) = esf. promedio real
Co=hy~ ky:ff +b+x [185]

Las ecuaciones 18.5 y 186
d—Fky x M=C-(d—ky-x) [18.6]
4

on andlogas a

curvatura
5op5.13, !
3.9 ¥ 5.13, respectivamenie @ =x/e0m [18.7]

T=dsf; >

Fig. 18.3 Modelo de Hognestad aplicado a una viga (£, = 0.004)

a) EL FACTOR ks

El factor k relaciona la resistencia a compresién del concreto dentro de la viga o columna, con la obtenida al
ensayar un cilindro. vigas ... . .....k; = 1.00
columnas ...... ky = 0.85

La raz6n por lo que se recomienda un valor menor que la unidad en columnas es para reflejar la disminucién
de la resistencia del concreto por efecto de la segregacion del agregado grueso y la pasta de cemento que se
observa en la parte inferior de la columna al ser vaciado este desde el tope.

b) EL FACTOR k,

El diagrama rectangular de compresiones debe producir la misma resultante de compresion (C,.) que genera la
distribucién de presiones del diagrama curvo (Figura 18.3). k; se obtiene al igualar el rea bajo la curva del
diagrama de Hognestad con la de un rectingulo de presion constante con magnitud de k; - (ky - f). Al
realizar esta operacion se obtiene,

esf.promedio £

ki = fp—..,,.....sienda = il

f &

Sustituyendo valores nos viene,
i 8
Sl fomSEuiimky=n=zon?  [188a]
2 1 g Z
Si i B A ey #o 'kl = ;;— . [Ecm — ? = E 3 (Ecru = 20}2 [188!:-]
Z = 150 (concreto no confinado) Z = 50 (concreto confinado)

Z es la pendiente de la rama descendiente del Diagrama de Hognestad para £, > &, (Figura 18.1)
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¢) EL FACTOR k,

El centroide del diagrama de Hognestad (por donde pasa la linea de accion de ) dista k; - x del borde mas
comprimido, donde se tiene £_,,. Al hacer los calculos del centroide si la seccién comprimida es rectangular

nos viene,
Stisis o BBy
1_1n
k, =3—12  [18.94]
J=7
%
) S i s
1 5 c 5
ky=1-— (—1-2-)':1 o ey (c1+2_ m)+cg-(r:1+3_ m)] (18.9b]
£ 1 1
€ =— Ci = Eam— 85 Ci==sZ 0 Ca=Cp—2-Cs C5 = Eom = 3" €0 — 3

d) PROCEDIMIENTO DE CALCULO PARA UN PUNTO DEL DIAGRAMA
Establecer un valor de &.,,,. v luego,

1} Calcular los valores de ky v ks (ecuaciones 18.8 v 18.9).
2) Asumir un valor de x,

2.1) Calcular & por relacion de triangulos y luego f; (Ecuacion 18.2).
2.2} Calecular €, y T (Ecuacion 18.5).
2.3)  Verificar que se cumpla el equilibrio C, = T para el valor de x seleccionado. En case contrario

volver al paso 2 y asumir un valor de x distinto. La ecuacién de equilibrio queda: C; + C, =
T 4+ P si existiese acero en el borde comprimido y/o carga axial en la seccidon. C; v P son las
fuerzas de compresidn en el acero y la carga axial (ambos positivos).

3) Calcular M (Ecuacion 18.6).

4) Calcular ¢ (Ecuacion 18.7).

5) Volver al paso | incrementado el valor de &, para encontrar otro punto del diagrama.

18.5 ANALISIS NO-LINEAL DE PORTICOS

Las relaciones de momento-curvatura se pueden incorporar en programas de computadora para simular el
comportamiento no-lineal de los miembros de concreto armado. Numerosas opciones de programas
comerciales hay disponibles para este tipo de analisis. En Venezuela los mas populares son el SAP 2000 v el
ETABS, de Computers and Structures (http://www csiberkeley.com). Otras alternativas para el andlisis no-
lineal de estructuras son el programa LARZ, desarrollado en la Universidad de lllinois (los lectores
interesados se les recomienda consultar el trabajo de Takeda, Sozen y Nielsen, 1970), el programa IDARC
desarrollado en la Universidad del Estado de Nueva York en Buifalo (ver Kunnath, Reinhorn y Park, 1990)

entre otros o en la web (http:/civil.eng.buffalo.edu/idarc2d50).

En el Departamento de Estructuras de la Universidad de los Andes el grupo de investigacion liderado por
Florez-Lopez ha desarrollado un modelo basado en la mecanica de la fractura (Florez-Lopez, 1998) que ha
demostrado gran versatilidad para incorporar el efecto del agrietamiento v la no-linealidad del material en el
anilisis sismico de pérticos de concreto armado v que puede usarse de manera gratuita a través de internet

(http://portaldeporticos.ula.ve).




DIAGRAMAS DE MOMENTO-CURVATURA
EJEMPLO 18.1

Se pide construir la relacion de momento-curvatura para la viga de la Figura 18.4. Concreto confinado. Usar
valores usuales para F, = 4200 kg/em? (Viga idéntica a la del Ejemplo 5.3). Los resultados se resumen en la

Tabla 18.1 v los cilculos para &, = 0.003 se presentan a continuacion. &g, = 0.006 g R
Solucién |
Eem = 0.003 > g, '
o Célculode ky v ks 60
Calculo de k, .
1 0.002 50 Fig. 18.4 Viga derlEjempIn 18.1
Ky = oo [0.0{]3 me—ma (0.003 — D,[]'{]Z)z] = (0.769

Calculo de &,

b
€, = €,/ € = 0.002/0.003 = 0.667 ’ :,' e —
“ @z ||

€3 = Eem — £, = 0.003 -0.002=1-10"3

c3=1/2-Z-c,2=1/2-50-0.001% = 2.5 - 10°%

s s w0
C4=C—Z-c2=10-10"3-50-(10-10"%) =950 10™* ' oo
Fig. 18.5 Deformaciones unitarias

€s=Em—1/3+6,—¢3=0003-1/3-0.002-25-10"5 =2.31-10"3

te=1-=[(F)-asote (arga) e (a+ 5]

R [ dalie .

: g LaB Y Zegg, g4l 3 &m

ky=1 s (5) 0.67 - 0.002 + 9.5 - 10~ 06?+1-10‘3 +25.1075 ::-6?4-1'10_3

T T T ) T : , 2T 2.0.003 : T e 0003
k, = 0.408

s Asumiremos x = 12.00 cm

. Porrelacion de tridngulos (ver capitulo 5. Figura 18.5))

d—-x 60— 12
By = Econ” = 0.003 - =0.012 = &> &4
y = F 7000 — 4200
Eem = Egpy + 2 ‘JFSE—hji = 0.006+ 2 - W = 0.0682 = I
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E=

Eg — Egn ]

sm — Esh

[nmz—a.c-ns i — . .
u.uaaz—c-.oos]” 096 ... fi=F + (fu—F) 2§ =)

fi = 4200 + (7000 — 4200) - (2- 0.096 — 0.096%) = 4714 kg/cm?*

2. La fuerza de Compresion y Traccidn,

area
comp.

Co=ky ks fl-b-x=0769-1-250-30-12 = 69210 kg

T=4,-f,=2022-4714 = 95318 kg
3. WVerificacion del equilibrio,
C. <T — mnosecumple el equilibric — aumentar x

Al probar con x = 15.52 cm obtendremos &, = 0.0086, ¢ = 0.04175, f. = 4230 kg/cm?®. Al verificar
la condicion de equilibrio de fuerzas horizontales se obtiene,

C.=T=89559kg O.K
e El momento viene dado por,

M=C.-(d—k;-c)=189553-(0.60 — 0.408 - 0.1552) = 48061 kg -m
s La curvatura,
_ €om _ 0.003

_— . =
= ~15:2 1.9329-10

En el Ejemplo 5.3 se obtiene para la condicién de rotura &, = &, = 0,003 y usando el diagrama rectangular
equivalente de presiones, M = 45270 kg-m (6% menor) y ¢ = 1.89-107* (2% menor).

Tabla 18.1 Resumen de resultados del Ejemplo 18.1 para distintos valores de ¢,

k & x 5 T=; M @107
Eem L = {cm) Es (kg /cm?) {ton) {tomn - m) {1/cm)
0.0005 0.229 0.341 21.70 0.000838 1853 av.4v2 19.711 0.2305
0.0010 0.417 0.350 22.50 0.001687 3500 70.840 36.925 0.4444
0.0015 0.563 0.361 20.20 0.00296 4200 85.008 44 803 0.7426
0.0020 0.667 0.375 18.00 0.00506 4200 85.008 45.270 11111
0.0025 0.731 0.382 15.80 0.00699 4289 86.803 46.705 1.5823
0.0030 0.769 0.408 15.52 0.00860 4429 89.559 48.109 1.9330
0.0035 0.793 0421 15.45 0.01008 4556 92,126 49276 2.2654
0.0040 0.808 0.433 15.60 0.01138 4863 94.299 50.210 2.5641
0.0045 0.817 0.443 15.80 0.0125%8 4762 96.279 50.030 2.8481
0.0050 0.822 0.452 16.00 0.01375 4854 £8.149 51.799 3.1250
0.0055 0.822 0.459 16.20 0.01487 4541 99916 52 516 3.3951
0.0060 0.822 0.466 16.50 0.01582 5014 101.381 53.030 3.6364
0.0065 0.820 0.473 16.70 0.01685 8092 102.952 53.645 3.8922
0.0070 0.815 | 0479 17.00 0.01771 5154 104,223 54.053 41177
0.0075 0.810 0.484 17.40 0.01836 5202 105.186 54.248 4.3104
0.0080 0.804 0.490 17.70 0.01912 5256 106.281 54.511 45198
0.0085 0.797 0.4595 18.00 0.01983 5307 107.300 54 823 47222
0.0090 0.790 0.500 18.30 0.02051 5353 108.248 55.048 49180
0.0100 | 0.773 | 0.510 19.00 0.02158 5426 109.725 55.214 5.2632
0.0150 0.674 0.557 22.50 0.02500 5649 114.221 55206 6.6667
0.0200 0.562 0.616 27.00 0.02444 5614 113.514 49 228 7.4074

Los cilculos para diversos valores de &4, se presentan en la Tabla 18.1 y la Figura 18.6 junto con la relaciones de
momento-curvatura para las vigas de los ejemplos 5.3 al 5.8,
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APENDICE A

TABLAS PARA EL DISENO DE VIGAS

Tabla A.1 Valores de a (cm), M (kg -m), 4, (cm*), W (kg/m), d = 20cm

d 20 (cm)
£ 250 (kg/cm®)
a b = 25 (cm) b =30 (cm) b = 35 (cm) b = 40 (cm) £/ey
{cm) M (kg - mt) Ag {em®) M (kg - m) A (em®) M (kg -m) Az (em?) M (kg-m) A (em®)
2 2019 253 2423 3.04 2826 3.54 3230 4.05 15.57
3 2948 3.79 3538 4.55 4128 5.31 4718 6.07 9.69
4 3825 5.06 4590 6.07 5355 7.08 6120 8.10 6.75
5 4648 6.32 5578 7.58 6508 8.85 7438 10.12 4.98
3] 5419 7.59 6503 9.11 7586 10.63 8670 12.14 3.61
As min (cm®) 1.67 2.00 233 267
V. (k) 4180 5028 5866 6704
W (kg/fm) 156 188 219 250
Tabla A.2 Valores de a (cm), M{kg-m), A; (cm®), W (kg/m), d = 25cm
d 25 (em)
T 250 (kg/em®)
a b =25 (cm) b =30 (em) b =35 (cm) b = 40 (cm) £/g,
{em) Mkg-m)  Ae{om®) | M (kg m) Acfem®) | Mikg-m) A (em®y | M (kg -m) Ag {em®)
2 2550 253 3080 3.04 3570 3.54 4080 4.05 19.98
3 2948 379 4494 4.55 5243 5.31 5993 6.07 12.63
4 3825 5.06 5865 6.07 6843 7.08 7820 8.10 8.95
5 4648 6.32 7172 7.59 83a7 8.85 9563 10.12 6.75
5] 5419 7.59 B415 9.1 9818 10.63 11220 12.14 528
7 6136 B8.85 9594 10.63 11193 12.40 12783 14.17 4.23
A pin (cm®) 2.08 2.50 2.92 3.33
V. (kg) 5238 6285 7333 8380
W (kg/m) 188 225 263 300
Tabla A.3 Valores de a (cm), M, (kg - m). A, (em®), W (kg/m), d = 30cm
d 30 {em)
f 250 (kg /fem™)
a b = 25 (em) b = 30 (cm) b =35 (cm) b =40 (em) /8
{ent) Mikg-m)  Asfem® | Mkg-m) A (em®) | M (kg m) A (em*) M (kg - m) As (em®)
2 3081 2.53 3698 3.04 4314 3.54 4930 4.05 24.39
3 4542 3.79 5451 455 6359 531 7268 6.07 1557
5 5950 5.06 7140 6.07 8330 7.08 8520 8.10 11.16
5 7305 6.32 8766 7.59 10227 B.85 11688 10.12 8.51
6 8606 7.58 10328 9.1 12049 1063 13770 12.14 6.75
7 9855 8.85 11826 10.63 13797 12.40 15768 1417 549
8 11050 10.12 13260 12.14 15470 14.17 17680 16.19 4,54
2] 12192 11.38 148631 13.66 17069 15.94 19508 18.21 3.81
Agmin (emE) 2.50 3.00 3.50 4.00
Ve (kg) 6285 7542 8799 10056
W (kg/m) 219 263 306 350
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Tabla A.4 Valores de a (cm), M, (kg - m), 4; (em?®), W (kg/m), d = 35cm

358

: d 35 (cm)
L 250 (kg/cm?)
! a b = 25 (em) b = 30 (cm) b =35 (cm) b = 40 (cm) &/ &y
1
{cm) M (kg -m) Acfem®) ] Mikg-m)  Ac(em®) | Mikg-m)  Aclem®) | M{kg-m) A {cm®)
2 3613 253 4335 3.04 5058 3.54 5780 4.05 28.81
e 5339 a.79 8407 4.55 7475 5.31 8543 6.07 15.57¥
4 7013 5.08 8415 6.07 9818 7.08 11220 8.10 11.16
5 8633 6.32 10359 7.59 12086 8.85 13813 10.12 | 8.51
& 10200 7.59 12240 9.11 14280 10.63 16320 12.14 | 6.75
g 11714 8.85 14057 10.63 16400 12.40 18743 14.17 | 5.49
I 8 13175 10.12 15810 12.14 18445 1417 21080 16.19 | 4.54
9 14583 11.38 17489 13.66 20416 15.94 23333 18.21 3.81
Asmin (em?) 2.92 3.50 4.08 467
V. (kg) 7333 8799 10266 11732
W (kg/m) 250 300 350 400
| i
i
;- Tabla A.5 Valores de a (cm), M, (kg - m), 4, (cm®), W (kg/m), d = 40cm
d 40 (cm)
£ 250 (kg fem®)
a b =25 (cm) b =30 (em) b = 35 (em) b =40 (cm) z‘s,fz:,,
(cm) M (kg -m) Ag(em?®) | M (kg-m) Acfem®) | Mikg-m)  Ag{em®) | M (kg-m) Ag {em?)
2 4144 253 4873 3.04 5801 3.54 6630 4.05 3322
3 6136 379 7363 4.55 8590 5.31 9818 6.07 21.45
4 8075 5.06 9590 6.07 11305 7.08 12920 8.10 15.57
5 9961 6.32 11953 7.59 13945 8.85 15938 1012 12.04
5] 11784 7.59 14153 9.11 16511 10.63 18870 12.14 9.69
7 13573 8.85 16288 10.63 18003 12.40 21718 14147 8.01
8 15300 10.12 18360 12.14 21420 14.17 24480 16.19 6.75
9 16973 11,38 20368 13.66 23763 15.94 27158 18.21 577
10 18594 12.65 22313 15.18 26031 17.71 29750 20.24 4.98
11 20161 13.91 24193 16.70 28225 19.48 32258 22.26 4.34
12 21675 15.18 26010 18.21 30345  21.25 34680 24.29 3.81
Ay min (cm?) 3.33 4.00 467 5.33
V. (kg) 8380 10056 11732 13408
W (kg/m) 281 338 394 450




Tabla A.6 Valores de a (cm), M, (kg -m), 4; (em®), W

APENDICEA AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

(kgfm), d =45 ¢m

d 45 (cm)

£ 250 (kgfem®)

a b=25(m) |  b=30(m) b = 35 (em) b = 40 (cm) &le,

[em) Mlkg-m} Acfem®) | M{kgom)  A(em®) | M (kg-m) Ac(em®) | Mikg-m) A (em?)

3 6933 3.79 8319 4.55 9706 5.31 11093 6.07 |24.39

4 9138 5.06 10965 6.07 12793 7.08 14620 8.10 17.78

5 11289 6.32 13547 7.59 15805 8.85 18063 1012 13.81

51 13388 7.59 16085 9.1 18743 10.63 21420 12.14 11.16

7 15433 8.85 18519 10.63 21606 12.40 24693 14.17 9.27

8 17425 10.12 20910 12.14 24395 1417 27880 16.18 7.85

9 19364 11.38 23237 13.66 27110 15.94 30983 18.21 6.75

10 21250 1265 25500 15.18 29750 17.71 34000 20.24 5.87

11 23083 13.91 27699 16.70 32316 19.48 36933 22.26 5.14
12 24863 15.18 29835 18.21 34808 21.25 39780 2429 4.54

13 26589 16.44 31907 19.73 37225 23.02 42543 26.31 4.03

Ag min (em®) 3.75 4.50 5.25 6.00
V. (kg) 9428 11313 13199 15084
W (kg /m) 313 375 438 500
Tabla A.7 Valores de a (cm), M, (kg - m ) Ay (em®), W (kg/m), d =50 cm

d 50 {em)

£ 250 (kg/cm®)

a b =25 (¢m) b =30 (cm) b = 35 (em) b = 40 (cm) /g

{cm) M (kg -m) Aclem®) | M kg -m) Az (em®) M{kg-m)  Ac(em®) M (kg -m) Ag (em®)
3 7730 3.79 9278 455 10822 5.31 12368 6.07 27.34
4 10200 5.08 12240 6.07 14280 7.08 16320 8.10 19.98
5 12617 6.32 15141 7.59 17664 8.85 20188 10.12 16.57
6 14981 7.59 17978 9.1 20974 10.63 23970 12.14 12.63
i 17292 8.85 20751 10.63 24209 12.40 27668 1417 | 10.53
8 19550 10.12 23460 12.14 27370 14.17 31280 16.19 B8.95
9 21755 11.38 26106 13.66 30457 15.94 34808 18.21 7.73
10 23906 12.65 28688 15.18 33469 17.71 38250 20.24 8.75
11 26005 13.91 31206 16.70 38407 19.48 41608 22,26 5.85
12 28050 15.18 33660 18.21 39270 2125 44880 2429 | 528
13 30042 16.44 36051 19.73 42059 23.02 48068 26.31 4.71
14 31881 17.71 38378 21.25 44774 24.79 51170 28.33 4.23
15 33867 18.97 40641 22.77 47414 26.56 54188 30.36 3.81
Ay i (em®) 4.17 5.00 5.83 B.67
V. (kg) 10475 12570 14665 16760
W (kg/m) 344 413 481 550
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Tabla A.8 Valores de a (cm), M, (kg - m), 4; (em®), W (kg/m), d = 55cm

360

d 55 (em)
L 250 (kg/em?)
a b= 25 (em) b = 30 (em) b = 35 (cm) b = 40 (cm) &/ ey
{em) M (kg -m) Aclem®) | Mikg-m)  Acfem®™ | Mikg-m)  Ae(om®) | M(kg:m) Ag (em?)
3 asz27 3.79 10232 455 11937 5.31 13643 6.07 30.28
£ 11263 5.06 13515 6.07 15768 7.08 18020 8.10 22.19
5 13945 6.32 16734 7.58 19523 B.85 22313 10.12 17.34
4] 16575 7.59 19880 9.11 23205 10.63 26520 12.14 14.10
7 19152 8.85 22982 10.63 26812 12.40 30643 14.17 11.79
8 21675 10.12 26010 12.14 30345 14.17 34680 16.19 10.06
9 24145 11.38 28974 13.66 33803 15.84 38633 18.21 8.71
10 26563 12.85 31875 15.18 37188 17.71 42500 20.24 7.63
11 28927 13.91 34712 16.70 40497 19.48 46283 2226 6.75
12 31238 15.18 37485 18.21 43733 21.25 49980 2429 6.01
13 33495 16.44 40194 19.73 46893 23.02 53593 26.31 5.39
14 35700 17.71 42840 21.25 45980 24.79 57120 28.23 4,86
15 37852 18.97 45422 2277 52992 26.56 60563 30.36 439
16 39950 20.24 47940 2429 55830 28.33 853920 32.38 3.99
17 41995 21.50 50394 25.80 58793 30.10 67193 34.40 3.63
Ag i (cm?) 4,58 5.50 6.42 7.33
V. (kg) 11523 13827 16132 18436
W (kg/m) 375 450 525
Tabla A.9 Valores de a (em), M, (kg - m), 4; (em®), W (kg/m), d = 60 cm
d 60 (cm)
£ 250 (kg/em?)
a b = 25 (cm) b = 30 (om) b = 35 (em) b = 40 (cm) &/,
(cm) M (kg - m) Acfom?) | Mikg-m)  Acfem®) | M{kg-m) Ac(cm® | M{kg-m)  dAsfem®)
3 9323 3.79 11188 4.55 13053 2.31 14918 8.07 33.22
4 12325 5.06 14790 6.07 17255 7.08 19720 8.10 24 39
5 15273 §.32 18328 7.59 21383 8.85 24438 10.12 | 18.10
B 18169 7.59 21803 8.1 25436 10.63 29070 12.14 | 15.57
T 21011 8.85 25213 10.63 29415 12.40 33618 1417 | 13.05
8 23800 10.12 285860 12.14 33320 1417 38080 16.19 11.16
9 26536 11.38 31843 13.66 37150 15.94 42458 18.21 9.69
10 29219 12.65 35063 15.18 40906 Av=rd 46750 20.24 8.51
11 31848 13.91 38218 16.70 44588 19.48 50058 22.26 7.55
12 34425 15.18 41310 18.21 48195 21.25 55080 2429 6.75
13 36948 16.44 44338 19.73 51728 23.02 59118 26.31 6.07
14 38419 17.71 47303 21.25 55186 24.79 83070 28.33 5.49
15 41836 18.97 50203 2277 58570 26.56 66938 30.36 4.98
16 44200 20.24 53040 24.29 61880 28.33 70720 32.38 4.54
17 46511 21.50 55813 2580 65115 30,10 74418 34.40 415
18 48769 2277 58523 27.32 68276 31.88 78030 36.43 3.51
19 50973 24.03 651168 28.84 71363 3365 81558 3845 | 350
| As in (cm?) 5.00 6.00 7.00
V. (kg) 12570 15084 17598 20112
W (kg /m) 408 569




APENDICE A AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

Tabla A.10 Valores de a (em), My (kg - m), A; (em®), W (kg/m), d = 65¢em

d 65 (cm)
T 250 (kgfcm®)
a b = 25 (em) b =30 (cm) b = 35 (cm) b =40 (em) &/ 8y
(cm) M (kg -m) Ac (em®) | M (kg -m) Ag (cm®) Mkg-m)  Ac(em®) | M (kg-m) A (em?)
3 10120 379 12144 4.55 14168 5.31 16193 6.07 36.16
4 13388 5.06 16065 6.07 18743 7.08 21420 8.10 26.60
5 16502 6.32 18922 7.59 23242 8.85 26563 10.12 | 20.87
6 19763 7.59 23715 9.11 27668 10.63 31620 12.14 | 17.04
7 22870 8.85 27444 10.63 32018 12.40 36593 1417 | 14.31
B 25925 10.12 31110 12.14 36295 14.17 41480 16.19 | 12.26
] 28927 11.38 34712 13.66 40497 15.94 46283 18.21 10.67
10 31875 12.65 38250 15.18 44625 1771 51000 20.24 9.39
11 34770 13.91 41724 16.70 48678 19.48 55633 2226 8.35
12 37613 15.18 45135 18.21 52658 21.25 60180 2429 7.48
13 40402 16.44 48482 19.73 56562 23.02 54843 26.31 6.75
14 43138 17.71 51765 21.25 60393 24.79 69020 28.33 6.12
15 45820 18.97 54984 2297 64148 26.56 73313 30.36 5.57
16 48450 20.24 58140 24.29 67830 28.33 77520 32.38 5.09
17 51027 21.50 61232 25.80 71437 30.10 81643 34.40 487
18 53550 2277 64260 27.32 74970 31.88 85680 36.43 430
19 56020 24.03 67224 28.84 78428 33.65 89633 38.45 3.96
20 58438 25.30 70125 30.36 81813 3542 93500 40.48 3.66
Ay in (01°) 542 6.50 ' 7.58 8867
V. (ka) 13618 16341 19065 21788
W (kg/m) 438 525 613 700
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Tabla A.11 Valares de a (cm), M, (kg - m), A; (em?®), W (kg/m), d = 70cm

d 70 (em)

! 250 (kg/em®)

o b = 25 (em) b = 30 (em) b = 35 (em) b =40 (cm) £/ &y

{cm) M (kg -m) Actem®) | Mkg-m)  Ac(em®) | M(kg-m) Ac(em®) | M{kg-m)  Ag(cm®)
5 17930 6.32 21516 7.59 25102 8.85 28688 10.12 | 22.63
6 21356 7.59 25628 9.11 29899 10,63 | 34170 12.14 | 18.51
7 24730 B.85 29676 10.63 34622 1240 | 39568 1417 | 15.57
8 28050 10.12 | 33660 12.14 39270  14.17 | 44880 16.19 | 13.37
9 31317 11.38 | 37581 1366 | 43844 1594 | 50108 18.21 | 11.65
10 34531 1265 | 41438 15.18 48344  17.71 | 55250 2024 | 10.28
11 37602 13.91 | 45231 16.70 52769  19.48 | 60308 2228 | 9.15
12 40800 15.18 | 48960 18.21 57120  21.25 | 65280 2429 | 8.22
13 43855 16.44 | 52626 1973 | ®1397 2302 | 70168 26.31 | 7.43
14 46856 17.71 | 56228 21.25 65509 2479 | 74970 2833 | B.75
15 49805 18.97 | 59766 22.77 69727 2656 | T9688 3036 | 6.16
16 52700 20.24 | 63240 24.29 73780  28.33 | 84320 3238 | 564
17 55542 21.50 | 66651 25.80 77758 3010 | 88868 34.40 | 519
18 58331 2277 | 69998 27.32 51664  31.88 | 93330 36.43 | 4.79
19 61067 2403 | 73281 28.84 B5494 33685 | 97708 38.45 | 4.43
20 63750 2530 | 78500 30.36 89250 3542 | 102000 4048 | 4.10
21 66380 2656 | T9656 31.88 92932  37.19 | 106208 4250 | 3.81
22 68956 27.83 | 82748 33.39 06539  38.96 | 110330 4452 | 3.54
As min () 583 7.00 8.17 9.33
V. (kg) 14665 17598 20531 23464
W (kg/m) 469 563 656 750
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APENDICE A AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

Tabla A.12 Valores de a (om), M, (kg - m), A; (cm®), W (kg/m), d = 75 cm

d 75 (em)

f 250 (kg fcm®)

a b = 25 (cm) b =30 (em) b = 35 (cm) b = 40 (cm) &/ &y

{em) M (kg -m) As(om®) | M(kg-m)  Az(em®) | Mkg-m)  Ac(em®) | M kg -m) Ag (em®)
5 19258 6.32 23108 7.59 26961 8.85 30813 10,12 | 24.39
6 22950 7.59 27540 9.1 32130 10.63 368720 12.14 19.88
7 26589 8.85 31907 10.63 37225 12.40 42543 1417 | 16.83
8 30175 1012 36210 12.14 42245 14.17 48280 16.19 | 14.47
9 33708 11.38 40449 13.66 47191 15.94 53833 18.21 12.63
10 37188 12.65 44625 15.18 52063 17.71 58500 20.24 | 11.16
11 40614 13.91 48737 16.70 56860 19.48 64983 22.28 0.96
12 43988 15.18 52785 18.21 61583 21.25 70380 24.29 8.95
13 47308 16.44 56769 19.73 66231 23.02 75693 26.31 8.10
14 50575 17.71 60690 21.25 70805 2479 80820 28.33 7.38
15 53789 18.97 64547 2277 75305 26.56 86083 30.36 6.75
16 56950 20.24 68340 24.29 79730 28.33 91120 32.38 6.20
17 60058 21.50 72069 25.80 84081 30.10 96093 34.40 5.7
18 63113 22.77 75735 27.32 88358 31.88 100880 36.43 5.28
19 66114 24.03 79337 28.84 92560 3365 105783 3845 4.89
20 69063 25.30 82875 30.38 26688 35.42 110500 40.48 4.54
21 71958 26.56 86349 31.88 100741 37.19 115133 42.50 4.23
22 74800 27.83 89760 33.39 104720 38.96 119680 44 52 3.94
23 77589 29.09 83107 34.91 108625 40.73 124143 46.55 3.68
Ag i (em®) 6.25 7.50 8.75 10.00
V. (kg 15713 18855 21998 25140
W (kg/m) 500 600 700 800




COMCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Tabla A.13 Valores de a (cm), M, (kg - m), 4, (cm?®), W (kg/m), d =80 cm

d 80 (em)
4 250 (kg/cm®)
a b = 25 (em) b =30 (cm) b =35 (cm) b =40 (em) Esl’gy
(cm) M (kg -m} Aclem®) | Mikg-m) Ac(em®) | Mkg-m) Ac(em®) | M(kg-m) _ Ac{em®)
6 24544 7.59 29453 9.1 34381 10.63 39270 1214 | 21.45
7 28448 8.85 34138 10.63 39828 12.40 45518 1417 | 18.09
8 32300 10.12 38760 12.14 45220 14.17 51680 16.19 | 15.57
9 36098 11.38 43318 13.66 50538 15.94 57758 18.21 13.61
10 39644 12.65 47813 15.18 55781 17.71 83750 2024 |12.04
11 43536 13.91 52243 16.70 80250 19.48 69658 2226 |[10.76
12 47175 15.18 56610 18.21 68045 21.25 75480 24.29 0.69
13 50761 16.44 80913 19.73 71065 23.02 81218 26.31 B.78
14 54204 17.71 65153 2125 76011 2479 86870 28.33 8.01
15 57773 18.97 89328 22,797 80883 26.56 92438 30.36 7.34
16 61200 2024 73440 2429 85680 28.33 97920 32.38 6.75
17 64573 21.50 77488 25.80 20403 30.10 103318 34.40 6.23
18 67894 22.77 81473 27.32 95051 31.88 108630 36.43 577
19 71181 24.03 85393 28.84 98625 33.65 113858 38.45 535
20 74375 25.30 89250 30.36 104125 3542 119000 40.48 4.98
21 77536 26.56 93043 31.88 108550 37.19 124058 42 50 4 65
22 80644 27.83 86773 33.39 112901 33.96 129030 44 52 4,34
23 83698 29.09 100438 34.91 117178 40.73 133918 46.55 4.06
24 86700 30.36 104040 36.43 121380 4250 138720 48.57 3.81
25 89648 31.62 107578 37.95 125508 44 27 143438 50.60 3.57
Ag min (cm®) 6.67 8.00 9.33 10.67
V. (kg) 16760 20112 23464 26816
W (kg/m) 531 638 Td4 850




APENDICE A AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

Tabla A.14 Valores de a (cm), M, (kg - m), 4, (cm?), W (kg/m), d =85cm

d 85 (cm)

E 250 (kg/cm®)

a b =25 (cm) b = 30 (cm) B =135 (cm) b= 40 (em) gfey

{cm) M (kg m) A (em?*) | M (kg «m) Ae (em®) Mkg-m) Ac(em®) | M{kg-m) As femT)

6 26138 7.59 31365 9.11 36593 10.63 41820 12.14 | 22.92

7 30308 8.85 36369 10.63 42431 12.40 48493 1417 19.35
8 34425 10.12 41310 12.14 48185 1417 55080 16.18 | 1B8.67
g 38489 11.38 46187 13.66 53885 15.94 61583 18.21 14.59
10 42500 12.65 51000 15.18 59500 17.71 68000 2024 | 1292
11 46458 13.91 55749 16.70 55041 19.48 74333 2226 | 11.56
12 50363 15.18 80435 18.21 70508 21.25 80580 2429 | 10.42
13 54214 16.44 65057 19.73 75800 23.02 86743 26.31 9.46
14 58013 17.71 69815 21.25 81218 24.79 92820 28.33 8.64
15 61758 18.97 74109 2277 86461 26.56 88813 30.36 7.92
16 65450 20.24 78540 2429 91630 28.33 104720 32.38 7.30
17 69089 21.50 82807 25.80 96725 30.10 110543 34.40 B6.75
18 72675 2277 87210 27.32 101745 31.88 116280 36.43 6.26
19 76208 24.03 91449 28.84 106691 33.65 121933 38.45 5.82
20 79688 25.30 95625 30.36 111563 35.42 127500 40.48 5.42
21 83114 26.56 99737 31.88 116360 37.19 132883 42.50 5.07
22 56488 27.83 103785 33.39 121083 38.96 138380 4452 4.74
23 89808 29.09 107769 34.91 125731 40.73 143693 46.55 445
24 83075 30.36 111690 36.43 130305 42.50 148920 48.57 417
25 96289 31.62 115547 37.95 134805 44 27 154063 50.60 3.92
26 99450 32.89 119340 39.46 139230 46.04 159120 52.62 3.69
27 102558 34.15 123089 40.98 143581 47.81 164093 54.64 3.48

Acinin (em?) 7.08 8.50 9.92 11.33
V. (kg) 17808 21389 24931 28492
W (kg/m) 563 675 788 900
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CONCRETO ARMADQ Comportamiento y Diseno

Tabla A.15 Valores de a (em), M, (kg - m), A; (em?®), W (kg/m), d =90 em

d 90 (cm)
fi 250 (kg/em®)
a b = 25 (cm) b = 30 (cm) b =35 (cm) b = 40 (cm) &/
(cm) Mkg-m)  Ac(em®) | M(kg-m) As(em®) | M(kg-m) As(em®) | M{kg-m)  Ag(cm?)
8 27731 7.58 33278 9.11 38824 10.63 | 44370 1214 | 24,39
7 32167 8.85 38601 1063 45034 12.40 51468 1417 | 20.61
& 36550 10.12 43860 12.14 51170 14.17 58480 16.19 | 17.78
9 40880 11.38 49056 13.66 57232 15.94 65408 18.21 | 1557
10 45156 12.65 54188 15.18 63219 17.71 72250 20.24 | 13.81
11 49380 13.91 59256 16.70 69132 19.48 79008 2226 [12.36
12 53550 15.18 64260 18.21 74970 21.25 85680 2429 | 11.16
13 57667 16.44 689201 19.73 80734 23.02 92268 26.31 | 1014
14 61731 17.71 74078 21.25 86424 24.79 98770 2833 | e27
15 65742 18.97 78891 22.77 92039 26,56 | 105188 30.36 | 851
16 89700 20.24 | 83640 24.29 97580 28.33 | 111520 3238 | 7.85
17 73605 21.50 | 88328 25.80 | 103047 30.10 | 117768 3440 | 7.27
18 77456 2277 92048 27.32 108439 31.88 123930 36.43 6.75
19 81255 2403 | 97506 28.84 | 113757 3365 | 130008 3845 | 6.28
20 85000 2530 | 102000 30.36 | 119000 3542 | 136000 40.48 | 5.87
21 88692 26.56 | 106431 31.88 | 124189  37.19 | 141908 4250 | 549
22 92331 27.83 | 110798  33.30 | 1202684 38.96 | 147730 4452 | 514
23 95917 29.09 | 115101 34.91 134284 40.73 | 153468 4655 | 483
24 99450 30.36 119340 36.43 138230 42 .50 159120 48.57 4.54
25 102930 3162 | 123516 37.95 | 144102 4427 | 164688 50.60 | 4.28
26 1068356 32.80 | 127628 3046 | 148899 46.04 | 170170 5262 | 4.03
27 109730 3415 | 131676 4098 | 153622 47.81 | 175568 5464 | 3.81
28 113050 35.42 135660 42.50 158270 49.58 180880 56.67 3.60
Agmin (cm?) 7.50 9.00 10.50 12.00
V. (kg) 18855 22626 26397 30168
W (kg/m) 594 713 831 950




APENDICE A AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

Tabla A.16 Valores de a (cm), M, (kg - m), 4, (cm?), W (kg/m), d =95 cm

d 95 (em)

f 250 (kg/em®)

a b = 25 (em) b = 30 (em) b =35 (cm) b = 40 (cm) &/g,

{cm) M (kg - m) A (em®) M (kg -m) Ag (em®) M (kg - ) {cm) M (kg -m) Ae (em™)
6 29325 7.59 35190 9.1 41055 10.63 46920 12.14 |25.87
7 34027 8.85 40832 10.63 47637 12.40 54443 14.17 | 21.87
8 38675 10.12 46410 12.14 54145 14.17 61880 16.19 18.88
9 43270 11.38 51924 13.66 60578 16.94 69233 18.21 16.55
10 47813 12.65 5¥375 15.18 66938 17.71 76500 20.24 14.69
11 92302 13.91 62762 16.70 73222 19.48 83683 22.26 13.16
12 56738 15.18 68085 18.21 79433 21.25 80780 24.29 11.89
13 61120 16.44 73344 19.73 85568 23.02 97793 26.31 10.82
14 65450 17.71 78540 21.25 91630 24.79 104720 28.33 8.80
15 69727 18.97 83672 2277 97617 26.56 111563 30.36 8.10
16 73950 20.24 88740 24.29 103530 28.33 118320 32.38 8.40
17 78120 21.50 93744 25.80 109368  30.10 124993 34.40 7.79
18 82238 2297 98685 27.32 115133 31.88 131580 36.43 7.24
19 86302 24.03 103562 28.84 120822 33.65 138083 38.45 6.75
20 80313 25.30 108375 30.36 126438 35.42 144500 40.48 6.31
21 94270 26.56 113124 31.88 131878 37.19 150833 42.50 5.91
22 98175 27.83 117810 33.39 137445  38.96 157080 4452 | 554
23 102027 29.09 122432 34 .91 142837 40.73 163243 46.55 5.21
24 105825 30.36 126890 36.43 148155 42.50 169320 48.57 4.91
25 109570 31.62 131484 37.95 153398 44 27 175313 50.60 4.63
26 113263 32.89 135915 39.46 158568 46.04 181220 52.62 4.37
27 116902 34.15 140282 40.98 163662 47.81 187043 54.64 413
28 120488 3542 144585 42 50 168683 49.58 192780 56.67 3.9
29 124020 36.68 148824 44.02 173628 51.35 198433 58.69 3.70
30 127500 37.95 163000 45.54 178500 53.13 204000 60.71 3.51
Ay i (£m*) 7.92 9.50 11.08 12.67
V. (ka) 19803 23883 27864 31844
W (kg/m) 625 750 875 1000
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Tabla A.17 Valores de a (cm), My (kg - m), A; (em®), W (kg/m), d =100 cm

d 100 (cm)
£ 250 (kg/em®)
a b = 25 (em) b = 30 (cm) b = 35 (em) b = 40 (cm) &lE
{cm) M (kg -m) Afem®) | M(kg-m) Ac(em?®) | M(kg-m) {cm) Mkg-m)  Ac(em?)
7 35886 8.85 43083 10.63 50240 12.40 57418 1417 [ 2313
8 40800 10.12 48960 12.14 57120 14.17 65280 16.19 |19.98
9 45661 1138 54793 13.66 63925 15.94 73058 18.21 17.53
10 50469 12.65 60563 15.18 70656 17.71 80750 2024 | 1557
1 55223 13.91 66268 16.70 77313 19.48 88358 2226 |[13.97
12 50925 15.18 71910 18.21 83895 21.25 95880 2429 |12.63
13 B4573 16.44 77488 19.73 90403 23.02 103318 26.31 11.50
14 69169 17.71 83003 21.25 95836 2479 | 110670 28.33 |1053
15 73711 18.97 88453 2277 103195 26.56 | 117938 3036 | 9.69
16 78200 2024 93840 2429 109480 28.33 125120 3238 8.95
17 82636 21.50 99163 2580 115680  30.10 | 132218 3440 | 8.30
18 87019 2277 104423 27.32 121826 31.88 139230 36.43 773
18 091348 2403 | 109618 28.84 127888  33.65 | 146158 ag4s5 | .21
20 95625 2530 | 114750 30.36 133875 3542 | 153000 40.48 | 6.75
21 499848 26.56 | 119818 31.88 139788  37.19 | 159758 4250 | 6.33
22 104019 27.83 124823 33.39 145628 38.96 166430 44,52 5.95
23 108136 29.09 | 129763 34.91 1561390  40.73 | 173018 46.556 | 5.80
24 112200 3036 | 134640 3643 157080 4250 | 179520 48.57 | 5.28
25 116211 3162 | 138453 37.95 162695 4427 | 185938 50.60 | 4.98
26 120169 32.89 144203 39.48 168236 46.04 192270 52.62 4.71
27 124073 3415 | 148888 40.98 173703 47.81 198518 5464 | 4.46
28 127925 3542 153510 42.50 179085 49.58 204680 56.67 4,23
29 131723 3668 | 158068 44 .02 184413 5135 | 210758 58.69 | 4.01
30 135469 37.95 162563 45.54 189656  53.13 | 2186750 80.71 3.81
31 139161 39.21 166993 47.05 194825 54.90 222658 62.74 3.62
Ag min (em?) 8,33 10.00 11.67 13.33
V. (kg) 20950 25140 28330 33520
W (kgfm) 656 788 919 1050
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APENDICE A AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

Tabla A.20 Corte unitario resistido por estriboes: ¥, /(b,, - d) Acero AB0. F, = 4200 kg/cm?. Estribos de 2 ramas y 3/8

_by, (cm)

5 (cm) 10 15 20 25 30 35 40
5 30.00 30.00 30.00 30.00 30.00 30.00 29.82
6 30.00 30.00 30.00 30.00 30.00 28.40 24.85
7 30.00 30.00 30.00 30.00 28.40 24.34 21.30
8 30.00 30.00 30.00 30.00 24.85 21.30 18.64
9 30.00 30.00 30.00 26.51 22.09 18.93 16.57
10 30.00 30.00 30.00 23.86 19.88 17.04 14.91
11 30.00 30.00 27.11 21.69 18.07 15.48 13.55
12 30.00 30.00 24.85 19.88 16.57 14.20 12.43
13 30.00 30.00 22.94 18.35 15.29 13.11 11.47
14 30.00 28.40 21.30 17.04 14.20 12.17 10.65
15 30.00 26.51 19.88 15.90 13.25 11.36 9.94
16 30.00 24.85 18.64 14.91 1243 10.65 9.32
17 30.00 23.39 17.54 14.03 11.69 10.02 8.77

18 30.00 22.09 16.57 13.25 11.04 9.47 8.28
19 30.00 20.93 15.69 12.56 10.46 8.97 7.85
20 29.82 19.88 14.91 11.93 9.94 8.52 7.46
21 28.40 18.93 14.20 11.36 9.47 8.1 7.10
22 2111 18.07 13.55 10.84 9.04 7.75 6.78
23 25.93 17.29 12.97 10.37 8.64 7.41 6.48
24 24.85 16.57 12.43 9.94 8.28 7.10 6.21
25 23.86 15.90 11.93 9.54 7.95 6.82 5.96
26 22.94 15.29 11.47 9.18 7.65 6.55 5.73
27 22.09 14.73 11.04 8.84 7.36 6.31 5.52
28 21.30 14.20 10.65 8.52 7.10 6.09 5.33
29 20.57 13.71 10.28 8.23 6.86 5.88 5.14
30 19.88 13.25 9.94 7.95 6.63 5.68 4.97

Tabla A.21 Corte unitario resistide por el concreto v, = 0.53 - /f; = W./(b,, - d)

f.; Ve g Ve
kg/em? kg/cm? kg/em?
210 7.68 30.72
250 8.38 33.52
280 8.87 35.47
300 9.18 36.72
350 9.92 39.66
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COMCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Tabla A.22 Dimensiones y longitudes de los estribos

: ¥ G=7cm G=75em L=2-(A+B+G)
A B L A B L En vigas altas h > 90 cm. Se
colocaran en los costados de
20 14 14 70 15 15 75 la viga, barras horizontales del
25 19 14 80 20 15 85 mismo diametro (o algo
mayor) que los estribos, en
20 30 24 14 a0 25 15 95 una cantidad dada por,
a5 29 14 100 30 15 106 0.05- A, — c/costado
40 34 14 110 35 15 115 separacidn = 30 cm
45 39 14 120 40 15 125 En vigas anchas b > 35 cm
es conveniente colocar
estribos de mas de dos
30 24 19 100 25 20 105 ramas.
35 29 19 110 30 20 115
40 34 19 120 35 20 125
25 45 39 19 130 40 20 135
50 44 19 140 45 20 145 iiw*‘%x
55 49 19 150 50 20 155 —EE s =
31 54 19 160 55 20 165 >
W
40 34 24 130 35 25 135 G
45 39 24 140 40 25 145
50 44 24 180 45 25 155
30 55 49 24 160 | 50 25 165 2
60 54 24 170 85 25 175
65 59 24 180 60 25 185
70 64 24 180 65 25 195
45 39 29 150 40 30 155 ! J
il =4
50 44 29 180 45 30 165 B |
55 49 29 170 50 30 175 i
a5 &0 54 29 180 55 30 185 Los estribos se acotan por fuera
B85 59 29 190 60 30 195
70 64 29 200 65 30 205
75 69 29 210 70 30 215
80 T4 29 220 75 30 225
L=2-(b'+h)—10 L=2-(b'+h)—5
rec = 2.5cm (neto del estribo) G=75cm
= 30com G=70cm
372




APENDICE A AYUDAS DE DISENO PARA VIGAS

Tabla A.23 Combinaciones de dreas de acero que caben en un ancho b

b=20cm Area (cm?) b=25¢cm Area (cm?)
2N°2 2.54 5N 4 6.35
IN"4 3.81 2ZN°4+2N°5 6.50
2N 5 3.96 4 N° 5 7.92
2N*4+ 1N°5 4.50 ZN°S+2N°6 9.66
4 N 4 5.08 4N°6 11.4
ZN°5+ 1N° 4 523 ZN*G+2N°7 13.44
ZN° B 5.70 4N*T 15.48
NS 5.94
2N°5+ 1N° 8 6.81
2N°B+ 1N°5 7.68
2ZN°T 7.74
AN"G 8.55
2N"6+ 1N°T7 9.57
2N 8 1012
ZN°T7+ 1N B 10.59
IN°T 1181
ZN*T+ 1N*B 12.80
2ZN*8+ 1N°T 13.99
IN°B 15.18
b=30cm Area (cm?) b=35¢m Area (cm?)
6N 4 7.62 4N°4+ 2N°5 8.04
JN*5+ 2N°4 8.48 TN 4 8.89
S5N°5 9.90 4N*5+ 2N*4 10.46
4N"5+ 1N"6 1077 BN 5 11.88
3N*5+ 2N°6 11.64 4N"5+ 2N 6 13.62
IN"B+ 2N°5 12.51 4N°G+ 2ZN° 8 15.36
4N*B+ 1N°*5H 13.38 6EN° B 17.10
5N 6 14.25 AN"G+ 2N 7 19.14
4N*6+ 1N°7 15.27 4N T+ 2N 6 21.18
IN*B+ 2N*7F 16.32 BN°T 23.22
N7+ 2N°B 17.31 5N°8 25.30
4N°T7+ 1N°G 18.33 TNT 27.08
SN T 19.35 10N8 28.50
4N 8 20.24 6 N8 30.36
5N 8 32.20
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio
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Tabla A.24 Numero de barras de acero que caben en un ancho b

bmims i" barras 3 a 5 6 4 8
112" b(em) — | 19 23 28 33 37 | 42
A (em®) > | 3.80 | 507 | 6.33 | 7.60 | 8.87 | 10.13

sgr | blm) - | 20 | 25 | 30 | 35 | 40 | 45
A (em®) > | 594 | 7.92 | 9.90 | 11.88|13.85| 15.83

34" b{ecm) = | 20 26 31 36 42 47
A, (em®) — | 855 |11.40|14.25|17.10|19.95 | 22.80

718" b{em) — | 21 | 27 | 33 | 38 | 44 | 49
A (em®) — | 11.64|15.52|19.40|23.28|27.16 | 31.03

17 bicm) = | 22 28 34 40 46 52
A, (cm?) = |15.20|20.27|25.33 | 30.40 | 35.47 | 40.54




APENDICE B

Columna C1

30

B@1f2" p=1.10%
B@5/8" p = 1L0%
B 03/47 p = 2.50%

Sconfinamiente = Bem {3fﬂ”}
(155 kg/m*)

Columna C4

40
B95/8" p = LOD%
B@3/4" p = 1.40%
B@7/8" p = 1.90%
891" p=253%

srur:,rlrmn:mr;rn =8om Eal"s"]
(109 kg /fm?)

Columna C7

1205/8" p = 1.00%
1203/4" p = 1.40%
1207/8"p = 1.90%
1281" p=2.400

Seonfinamienta = 10 cm (3/87)
(109 kg fm3)

S0

60|

Columna C2

40

80 5/8" p = L30%
8@3/4" p=190%
B3 7/8" p=260%

Seonfinamiente = Bem (3/87)

(128 kg/m™)

Columna C5

40
10 @ 5/8" p = 1.00%
100 3/4"p = 1.40%
1007/8"p=1.90%
1091" p=1254%

Scanfinamienta = 8ot (3/87)
(125 kgfm?)

Columna C8

50
16 @ 5/8" p = 1,10%
160 3/4" p = 1L50%

160 7/8° p = 2,10%
1601° p=270%

Seonfinamiento = 100cm (3/87)

Fig. B.1 Detalles de columnas

(124 kg /m™)

COLUMNAS Y DIAGRAMAS DE INTERACCIONES ADIMENSIONALES

Columna C3

T

50

30
10 @5/8° p = 1.30%
10 @ 3/4" p = 1.90%
10@7/8"p = 2.60%

srm,rmﬂmu-n:p =65cm (3;"8"}
(70 kg/fm™)

Columna C6

G0

40

12@5/8" p=1.00%
1203/4"p = 1.40%
12 @7/8"p = 1.90%
1201° p=254%

Seonfinamients = ¢ Cm [3/87)

{149 kg fm*)

Columna C9

T

70

50
1805/8% p = 1.00%
1803/4% p = 1.40%
1807/8 p=1.90%
1801" p=240%

Sconginamients = 8 om (3/87)
(163 kg/m?)
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio
Columna C12
Columna C11 -
Columna C10 £ -
650 | B 70 80
60 :
160 3/4" p = 1.30% s 3;‘4"6D Lo > =
160 7/8"p = 1.70% Ao
I'E@l{ L:zn% 186 7/8" p = 1.70% 2003/4" p = 1.20%
: 891" p=220% 200 7/8° p = 1.60%
Scanfinamience = 10em (3/8%) a1 200 17 p=2.10%
f (g I; Jrg,."m‘) Feonfinamienta = Bcm (3/8 ]
(148 f(g,l'm!} Sconfinamienre = B et (3/87)
(152 kg/m™)
Col i Columna C14
i 3 Relacidn entre la cuantia de acero p y
su peso por m® de concreto
P w (kg/m*)
A [ 1.00 785
F . 1.10 86..4
70l il 5 ;
1.20 94.2
1.30 102.1
1.40 108.9
= - 1.50 117.8
70 = 1,60 1256
2003/4"p = 1.20%
2007/8" p = 1.60% 220 3/4" p=1.10% 1,70 133.5
2001" p=210% 2207/8"p=150% 1,80 141.3
5 2291" p=200%
Sconfinamients = 10 €1 (3/87%) B g 1.90 1492
(122 J:_g;’mﬁ Teanfinamiene = 10 crm (3/87)
{124 kﬂfm!} Z.DD 15?0
Columna C15 2.10 164.9
I . . 2.20 172.7
230 180.6
24 93/4" p = L10% 240 188.4
f | 240 7/8" p = 1.50%
2401 p=190% 2.50 196.3
0 J 260 204.1
Sronfinamiento = 10 em (3/87)
(126 kg/m") 2.70 2120
280 2198
2.90 2277
a0
d los: £ =250 £ 420028 y=_Tr_ oy M ML
1 i i L — — = — - — = =
Diagramas adimensionales: f; e 2 e bt Fob-t2 The
el Eras ¥ des
d dist.entre la fila de acero mas tracc. o la fibra mas comp. de conc. _ '_Dig%_g as  co ?}_r;:
i = profundidad de la columna perpendicular al gje de flexion = : 2
376 Fig. B.2 Detalles de columnas
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Fig. B.B. Acero principal y transversal en un edificio aporlicado localizado en zona sismica

Cortesfe de Pablo A. Fargier G.




APENDICE C
AYUDAS PARA EL DISENO DE LOSAS

Tabla €1 Valores de los mementos Gltimos M, (kg - m). Losas Nervadas de i = 20, 25 ¥ 30 cm. f!' = 210 kg fem?®

F, = 2800 (kg /cm*) F, = 4200 (kg /em?)
M*® Barras
20 25 30 20 25 30
L -B70 -870 -1060 -870 -1270 -1570
2
700 200 1100 1050 1350 1650
810 -1190 -1460 -1300 -1720 -2130
1#3+1#4
980 1250 1530 1480 1870 2290
-1140 -1480 -1850 -1600 -2130 -2670
2#4
1250 1600 1860 1850 2380 2920
-1380 -1810 2270 -1860 -2550 -3230
1#4+1#5
1540 2000 2450 2280 2970 3650
o -1600 -2150 -2700 . 2970 3800
1870 2420 2980 2750 3580 4420
-1860 -2520 -3200 - - -4420
1#5+1#6
2280 2930 3610 3310 4320 5330
-2870 -3660 - - -4960
2#6
3430 4230 3850 5050 6240

Tabla C.2 Valores de los momentos Ultimes y dreas de acero en losas macizas d = 7.00 cm
{Las valores corrasponden una frania de | mi da ancho. (= 210 ka/cm?)

a (em) d (cm) A, (cm®) M, (kg -m) o (As/bd) &,
030 1.28 367 0.00183 28.25
0.70 2.98 831 0.00425 11.25
1.05 4.46 1214 0.00638 7.00
1.40 7.00 5.95 1574 0.00850 4.88
1.75 7.44 1913 0.01083 3.60
210 8.93 2230 0.01275 2.75
2.45 . 10.41 2526 0.01488 2.14

Vo(kgtm) 5376

Tabla C.3 Valores de los momentos dltimos y areas de acero en losas macizas d = 8.00 em
{Los valores cormesponden @ una frania de 1 m de ancho, £ = 210 ka/em)

a (cm) d (em) As (em?) M, (kg-m) 2 (A/bd) 1%
0.34 1.45 475 0.00181 28.50
0.80 3.40 1085 0.00425 11.25
1.20 it 5.10 1585 0.00638 7.00
1.80 7.65 2281 0.00956 417
2.20 9.35 2710 0.01169 3.14
2.80 1190 | 3299 0.01488 2.14

V.(kg/m) 6144

385




CONCRETO ARMADC Comportamiento y Disefio

Tabla C.4 Valores de los momentos Gitimos y areas de acero en losas macizas d = 9.00 cm
{Los valores corresponden a una franja de 1 m de ancho. £ = 210 kgfem?

a (cm) d (cm) A; (em?) My (kg-m) | p(As/bd) & ey
0.38 1.66 613 0.00184 27.92
0.80 3.83 1374 0.00425 11.25
1.35 574 2006 0.00638 7.00
1.80 9.00 7.65 2603 0.00850 4.88
225 9.56 3163 0.01063 3.60
2.70 11.48 3687 0.01275 275
3.19 13.39 4175 0.01488 2.14

V.(kg/m) 6144

Tahla C.5 Valores de los momentos Gltimoes y dreas de acero en losas macizas d = 10.00cm
{Los valores cormasponden a una franja de 1 m de ancho. ff = 210 kg/fem?

a (cm) d (cm) As (em®) | My (kg-m) | p(As/bd) &/ &y
1.00 4.25 1696 0.00425 11.25
1.50 6.38 2477 0.00638 7.00
2.00 11.00 8.50 3213 0.00850 4.88
2.50 10.63 3905 0.01063 3.60
3.00 12.75 4552 0.01275 2.75
3.50 14.88 5154 0.01488 2.14

Ve(leg/m) 6144

Tabla C.6 Valores de los momentos Ultimos y areas de acero en losas macizas d = 11.00 em
{Los valores comesponden @ una franja de 1 m de ancho, £ = 210 kg/fem?

a (cm) d (cm) A (em®) My (kg-m) | p(A:/bd) &/
1.10 4.68 2052 0.00425 11.25
1.65 7.01 2997 0.006838 7.00
2.20 11.00 9.35 3888 0.00850 488
2.75 11.69 4725 0.01083 360
3.30 14.03 5508 0.01275 2.75
3.85 16.36 8237 0.01488 2.14

Ve(kg n) 8448

Tabla C.7 Valores de los momentos dltimos y dreas de acero en losas macizas d = 12.00 cm
(Los valores cormesponden a una franja de 1 m de ancho. ' = 210 kg /em?

a (em) d (cm) A, (em®) My, (kg-m) | p(As/bd) &ley
1.20 5.10 2442 0.00425 11.25
1.80 7.65 3566 0.00638 7.00
2.40 12.00 10.20 4627 0.00850 4.88
3.00 12.75 5623 0.01063 3.60
3.60 15.30 6555 0.01275 275
4.20 17.85 7422 0.01488 2.14

Vo(kg/m) 9217
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Tabla C.8 Valores de los momentos Oltimos y dreas de acerc en losas macizas d = 13.00 cm

{Los valores corfesponden & una f

APENDICE C AYUDAS DE DISENO PARA LOSAS

{3 de 1 de ancho. [ = 210 kg fem’

a (cm) d (cm) A, (em®) My (kg-m) p(Ag/bd) 5/ &y
1.30 553 2866 0.00425 11.25
1.95 8.29 4186 0.00638 7.00
2.80 13.00 11.05 5430 0.00850 4.88
3.25 13.81 6599 0.01063 3.60
3.90 16.58 7692 0.01275 275
4.55 19.34 8711 0.01488 2.14

V.(kg /) 0985

Tabla C.9 Valores de los momentos Ultimos y &reas de acero en losas macizas 4 = 14.00 cm
{Los valores comesponden a una frana de 1 m de ancho, £ = 210 kg fem?)

a (em) d (em) As (em?®) | M, (kg-m) | p(As/bd) /8
1.40 5.85 3324 0.00425 11.25
2.10 8.83 4854 0.00638 7.00
2.80 14.00 11.80 6297 0.00850 4.88
3.50 14.88 7653 0.01063 3.60
420 17.85 8921 0.01275 2.75
4.90 20.83 10102 0.01488 2.14

Vo(kg/m) 10753
Tabla C.10 Valores de los momentos dltimes y areas de acero en losas macizas d = 15.00 em
{Los valoras comrasponden a una frania de 1w de ancho. £ = 210 kgfem?

a (cm) d (cm) As(cm?®) | My (kg-m) | p(As/bd) &/ gy
1.50 §.38 3815 0.00425 11.25
225 9.56 5573 0.00638 7.00
3.00 15.00 12.75 7229 0.00850 4.88
3.75 15.94 8786 0.01063 3.80
4.50 19.13 10241 0.01275 2.75
5.25 22.3 11587 0.01488 2.14

Velkegfm) 11521

Tabla C.11 Valores de los momentos dltimos y dreas de acero en losas macizas d = 16.00 cm
{Los valores cofresponden a una frania de 1 m de ancho. £ = 210 kg/on®

a (cm) d (cm) As (em®) M, (kg-m) | p(A/bd) &/g
1.60 6.80 4341 0.00425 11.25
2.40 10.20 6340 0.00638 7.00
3.20 16.00 13.60 8225 0.00850 4.88
4.00 17.00 9996 0.01063 3.60
4.80 20.40 11652 0.01275 2.75
5.60 23.80 13195 0.01488 2.14

Velkeg/m) 12289
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Tabla C.A2 Losas armadas en dos sentidos. Coeficientes para el calculo de momento en la direccion larga ACI 318-63

e — 1

o | s e | = I == |5 |8 L ==k
T | L1
LefL, | CasoA1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
pk = 18 27 27 18 27 33 23 20
1.00 | pl= 27 32 32 27 32 35 30 28
nk =0 -45 -76 -50 0 0 -71 -61 -33
33 16 25 24 15 24 31 21 17
0.95 33 25 29 29 24 29 32 27 25
0 -41 72 -45 0 0 87 -56 -29
29 14 24 22 13 21 28 18 15
0.90 29 22 27 26 21 25 29 24 22
0 -37 -70 -40 0 0 -62 -52 -25
26 12 22 19 11 17 25 17 13
0.85 26 19 24 23 19 22 26 22 20
0 -31 -85 -34 0 0 -57 -46 -21
23 11 20 16 9 15 22 15 10
0.80 23 17 22 20 16 19 23 19 17
0 -27 -61 -2 0 0 -51 41 17
19 g9 18 13 7 12 20 13 7
0.75 19 14 19 16 13 16 20 16 13
0 22 -56 24 0 0 -44 -36 -14
16 7 16 1 8 8 17 11 6
0.70 16 12 18 14 11 13 17 14 11
1] 17 -50 -19 0 -38 29 -11
13 6 14 9 4 7 14 9 5
0.65 13 10 14 11 9 10 14 11 9
0 -14 -43 -15 0 0 -31 -24 -8
10 4 11 7 3 6 12 7 4
0.60 10 7 11 9 7 8 11 9 7
0 -10 -35 -11 0 0 -24 -18 -6
8 3 9 5 2 4 9 5 3
0.55 8 6 g i 5 6 =] 7 B
0 -7 -28 -8 0 0 -19 -14 -5
6 2 7 4 1 3 7 4 2
0.50 6 4 7 5 4 5 7 5
0 6 -22 -8 0 0 -14 -10 -3

L = Luz en direccion corta

¥

L, = Luz en direccién larga

Nota: Los coeficientes pk, pt y n' deben ser dividides entre 1000 (mil) antes de introducirlo en las

388

ecuaciones del Capitulo 12




APENDICE C AYUDAS DE DISENO PARA LOSAS

Tabla C.13 Losas armadas en dos sentidos. Coeficientes para el calculo de momento en la direccidn corta ACI 218-63

o——n | A { m—— T T I [ | e——— *

O I 1 e

LefL; | CasoA1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 Caso 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
ps, =36 18 18 27 27 33 27 20 23
1.00 | pt =36 27 27 32 32 35 32 28 30
n¢ =0 -45 0 -50 75 79 0 -33 -61
40 20 21 30 28 36 31 22 24
0.95 40 30 31 35 34 38 36 31 32
0 -50 0 -55 -79 -75 0 -38 -65
45 22 25 33 29 39 35 25 26
0.90 45 34 35 39 37 42 40 35 38
0 -55 0 -60 -80 -79 0 -43 -68
50 24 29 36 31 42 40 29 28
0.85 50 ar 40 43 41 46 45 40 39
0 -60 0 -66 -82 -83 0 -49 -72
56 26 34 39 32 45 45 32 29
0.80 56 41 45 48 44 51 51 44 42
0 -65 0 B -83 -86 0 55 -75
61 28 43 a3 48 51 36 31
0.75 61 45 51 52 47 55 56 49 486
0 -69 0 -76 -85 -88 0 -61 -78
68 30 46 35 51 58 40 33
0.70 68 49 57 57 51 60 63 54 50
0 -74 0 -81 -86 -91 0 -68 -81
74 32 54 50 36 54 65 44 34
0.65 74 53 64 62 55 64 70 59 54
0 -77 0 -85 -87 -93 0 -74 -83
81 34 62 53 37 56 73 48 36
0.60 81 58 71 67 59 68 77 65 59
0 -81 0 -89 -88 -95 0 -80 -85
88 35 71 56 a8 58 81 52 a7
0.55 88 62 80 72 83 73 85 70 63
1] -84 0 92 -89 -96 0 -85 -86
95 37 80 59 g9 61 89 56 a8
0.50 o5 66 88 77 67 78 g2 76 67
0 -86 0 94 -90 -97 0 -89 -88

Le = Luz en direccidn corta v

L, =+ Luz en direccidn larga

Nota: Los coeficientes pf,, pi y n* deben ser divididos entre 1000 (mil) antes de introducirlo en las

ecuaciones del Capitulo 12
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CONCRETC ARMADO Compertamiento y Disefio

Tabla C.14 Losas armadas en dos sentidos. Coeficientes para calcular la distribucion de la carga
en la direccién corta y larga ACI 318-63

La carga repartida minima por viga
es la que corresponde al drea tributaria
sombreada que se muestra en la Figura. =
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o
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RN

1 1L e —— ] | | S It g  — =
S L O = LI =
A 1 2 3 4 5 6 T 8 9
1.00 ¢, =50 50 83 50 17 29 71 67 33
¢ =50 50 17 50 83 71 29 33 67
0.95 45 45 80 45 14 25 67 62 29
55 55 20 ] 86 75 33 38 71
0.90 40 40 Fird 40 12 21 B2 57 25
60 60 23 60 88 79 38 43 5
0.85 34 34 72 34 10 17 57 51 21
66 66 28 66 a0 83 43 49 79
0.80 29 29 67 29 8 14 51 45 17
71 71 33 71 g2 86 49 55 83
0.75 24 24 61 24 5] 12 44 39 14
76 76 39 76 94 88 56 61 86
0.70 19 19 55 19 5 2! 38 32 11
81 81 45 81 95 91 62 68 89
0.65 15 15 47 15 4 Fi 3 26 8
85 85 53 85 96 93 69 T4 92
0.60 11 11 39 11 3 5 24 20 6
89 B9 61 89 a7 95 76 80 94
0.55 8 8 31 8 2 4 19 15 5
92 92 69 92 88 a1 85 a5
4
0.50 6 954 24 6 1 3 1 1 3
94 76 94 89 o7 a6 89 a7
Ly =+ Luz en direccidon corta y L, — Luz en direccién larga
Nota: S
Los coeficientes ¢, ¢, debe ser dividides =] < T
entre 100 (cien) antes de introducirlos en las / ;’;ﬁfﬂ:;‘::' 1
ecuaciones del Capitulo 12. viga AR )

CArea t#ﬂuﬂlﬂ:ﬂ
minimg para la

viga BC
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APENDICE D

AYUDAS PARA EL DISENO DE FUNDACIONES

1. ENSAYOS EN CAMPO Y ESTIMACION PRELIMINAR DE LA RESISTENCIA ADMISIBLE
DEL SUELO

L]

Ensayo de penetracion estandar (SPT)

El mas comiin en la exploracion de suelos granulares. Consiste en registrar el nimero de
golpes N, necesarios para producir una penetracion de 30.5 cm de una barra al dejar caer (o
golpear) sobre esta un peso estandar de 63.4 kg desde una altura de 762 mm (30 pulgadas).
El orden de magnitud de la resistencia admisible del suelo 6,4, (kg/cm?) puede estimarse de
acuerdo a (ACI-IPS1, 2002),

En suelos Granulares... ... ... .. oo vov o Oggm = N /9
En suelos cohesivos no muy blandos... ... 6,4, = N /8

Ensayo de penetracién con cono (CPT)

Usado en suelos granulares con particulas de tamafio medio. Consiste en empujar un cono una
velocidad constante de Z cm/s y registrar el esfuerzo g, requerida para el avance al dividir la
fuerza entre el drea de la base del cono. La base del cono mide 10.00 cm? y la inclinacion de
sus caras es de 60 °. El orden de magnitud de la resistencia admisible del suelo o4, (kg/
cm?) se puede obtener asi (ACI-IPS1, 2002),

En suelos granulares... ... . .. c v e Oggm = 0.027 - q,
En suelos cohesivos no muy blandos... ... Gqqm = q./12

Este ailtimo valor de 0,4, debe ser verificado por otro procedimiento

La capacidad portante admisible no mayorada g,4,,, para suelos cohesivos se debe determinar
como,
Ogam = 2 Sy
Donde s, es la resistencia a corte del suelo (no drenada)

Tabla D.1 Capacidad portante promedio de diferentes tipos de suelo
{Valores orientalivos que deben ser verificados con los resultado del estudio de suelos)

SUELO CAPACIDAD PORTANTE G4,y (kg/cm?)

Suelo aluwvial < 0.50
Arcilla blanda 0.50
Arcilla firme 1.00
Arena himeda 1.00
Arena y arcilla mezcladas 1.50
Arena fina seca (compacta) 2.00
Arcilla dura 2.50
Arena gruesa seca {(compacta) 3.00
Arena y grava mezcladas (compacta) 3.50
Grava (compacta) 4.00
Roca blanda 6.00
Lutita o pizarra dura 8.00
Roca media 10.00

Roca dura 15.00

La resistencia admisible del suelo se puede incrementar en un 33% cuando se estudie la combinacién

de carga que incluye al sismo.
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APENDICE F
LONGITUDES DE DESARROLLO DE ACUERDO AL ACI 318-08

F.I DESARROLLO DE BARRAS CORRUGADAS Y DE ALAMBRES CORRUGADOS A
TRACCION (ACI-318-08 Seccitn 12.2)

| F}" Yo e ths - A
PN e T (%}

‘Dy>30em  [ACI 121]

El término (¢ + K,-/Dy) no debe tomarse mayora 2.5 v

Agp F}r (estriba)

K. —=
& 105-5-71

[ACI 12.2)

En donde n es el nimero de barras o alambres que se empalman o desarrollan. Se puede usar K, = 0
como una simplificacion de disefio aun si hay refuerzo transversal presente. La expresion anterior puede
simplificarse de acuerdo a lo expuesto en la Tabla F.1.

Tabla F.1 Longitudes de desarrollo simplificadas

Alambres ]
Detallado corrugados o Barras 7/8 y
Barras 3/4 y mayores
Menores

Espaciamiento libre entre
barras o alambres que estan
siendo empalmados o
desarrolladas no menor que
Dy, recubrimiento libre no
menor que [, v estribos a lo & b

largo de L, no menos que el =
?‘ninimo del reglamento (Fy P 1P "t) - Dy (Fy <Py Rf’e'ﬂ) D,
o} AF i 71
espaciamiento libre entre 66V 3.
harras o alambres que estan
siendo desarroliadas o
empalmadas no menora 2 - Dy
y recubrimiznto libre no menor

an,.
< ]
Otros casos (Fy'lﬂ'z"ﬁe ‘3)'% (wa,-wenljdpﬂ
44T 35 JI

a) En el caso de vigas, con mas de 30 em de concreto fresco debajo de la longitud de desarrollo o un
empalme, 1, = 1.3. Otras situaciones i, = 1.0.

b) Barras o alambres con recubrimiento epdxico con menos de 3 - D}, de recubrimiento, o separacion
libre menor de 3 - 0, 1, = 1.5. Para todas las otras barras o alambres con recubrimiento epdxico,
i, = 1.2, Refuerzo sin recubrimiento epoxico (el mas usado en Venezuela) , i, = 1.0. El producto
P, - b, no necesita ser mayor de 1.70.

¢) Para barras de 3/4 o menores v alambres corrugados, 1, = 0.8. Para barras 7/8  y mayores,
P, = 1.0,

d) Donde se use concreto liviano, A = 1.3. Donde se utilice concreto de peso normal, 4 = 1.0.
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

F.2

F.3

F.4

DESARROLLO DE BARRAS CORRUGADAS Y DE ALAMBRES CORRUGADOS A
COMPRESION (A.C.I 12.3)

0.075 - FE
Ly = (—-——-—3’) D, = (0.0043-F,) - D,

Vi

DESARROLLO DE PAQUETES DE BARRAS (A.C.112.4)

La longitud de desarrollo de cada barra individual dentro de un paquete de barras sometido a traccién o a
compresion, debe ser aquella de la barra individual aumentada un 20 % para un paquete de 3 barras y en
un 33 % para un paquete de 4 barras.

Para determinar los factores de modificacion en 1, un paquete de barras debe ser tratado como una sola
barra de un didmetro derivado del 4rea total equivalente.

DESARROLLO DE GANCHOS ESTANDAR EN TRACCION (A.C.I 12.5)

La longitud de desarrollo para barras corrugadas en traccion que terminen en un gancho estandar 1y, se
debe calcular con v, igual a 1.2 para refuerzo con recubrimiento epdxico y, A igual a 1.3 para concretos
con agregados livianos. Para otros casos, i, v A deben tomarse igual a 1.0.

F,
Ldn=(0.0?5-¢g~i~—y)-ﬂb:>15cm y ademds Ly, >8-D,

‘j'E

12.5.3 La longitud Lpj, se puede multiplicar por los siguientes factores cuando corresponda,

402

a) Para barras No. 36 v ganchos menores, con recubrimiento lateral (normal al plano del gancho) no
menor de 6.5 cm , y para ganchos de 90°, con recubrimiento en la extension de la barra mas alla del
gancho nomenorde: SIEm o i v r s e e S o R N e o R P 0.7

b) Para ganchos de 90° de barras No. 36 ¥ menores que se encuentran confinados por estribos
perpendiculares a la barra que se estd desarrollando , espaciados a lo largo de [, a no mas de 30y, o
bien, rodeado con estribos paralelos a la barra que se estd desarrollando y espaciados a no mas de 30,
a lo largo de la longitud de desamrollo del extremo del gancho mds el
CTOREE oo bt o B S S 3 e et i A Y S 0.8

¢) Para ganchos de 180 ° de barra No. 36 y menores que se encuentran confinados con estribos
perpendiculares a la barra que se estd desarrollando, espaciados a no mas de 3D, a lo largo
de th ............... LN AT s N s T e et e Nyl e e e 0.8

La longitud de desarrollo para barras en traccion, compresién ¥ con gancho puede reducirse cuando no se
requiera especificamente anclaje o longitud de desarrollo para F, , y se dispone de una cuantia de refuerzo
mayor a la requerida por andlisis, la longitud de desarrollo requerida se puede multiplicar por el
BT o s L e R e e i S S R s (A; requerido)/(A; proporcionado)

Las tablas F.2 y F.3 resumen las longitudes de desarrollo de acuerdo a las ecuaciones a y b de la pagina
anterior. Nétese que en la tabla 9.2 se recomendd usar, 50,25,20 veces el diametro para barras en
traccion, con gancho y en compresion, respectivamente, valores estos conservadores en su mayoria si se
comparan con los de las ecuaciones anteriores.




APENDICE F LONGITUDES DE ACERO DE ACUERDO AL ACI 318-08

Tabla F.2 Longitudes de desarrollo basicas en cm para barras en traccién y compresion ACI-318-08

Bama | niametro | 2T | perimetro | Area | Peso Traccion recta f; (kg/em®) Compresion fi(kg/cm®
# | | o2 | karm| 210 | 250 | 280 | 310 | 350 | 210 | 250 | 280 | 310 | 350
44D, | 40D, | 38D, | 36D, | 34D, | 220, | 20D, | 19D, | 18D, | 18D,
3 | ame | 09s 3.0 o713 |osse] 42 | 38 | 36 | 38 | sz | 2t | 19 | 18 | 17 | a7
& | e | 12 40 1,267 |ogosa| 56 | 51 | 48 | 46 | 43 | 28 | 25 | 24 | 23 | 23
5 | s | 159 5.0 1979 |1554| 70 | 64 | 60 | 57 | 54 | 35 | 32 | 30 | 20 | 29
6 | a4 | 1.9 6.0 2850 |2237| 84 | 77 | 72 | 69 | 65 | 41 | 38 | 36 | 34 | 34
7 | e | 222 7.0 3879 |3045| 98 | 89 | 85 | 80 | 76 | 48 | 44 | 42 | 40 | 40
8 1 2.54 8.0 5067 |3978] 112 | 102 | 97 | 92 | 8 | 55 | 51 | 48 | 46 | 46
9 | 114 | 286 9.0 6413 |5034] 125 | 115 | 109 | 103 | o7 | 62 | 57 | 54 | 52 | s2
10 | 1120 | 318 | 100 | 7917 |6215] 139 | 128 | 121 | 115 | 108 | 690 | 63 | 60 | &7 | &7
11 | 138 | 349 | 110 | 9580 |7520) 191 | 175 | 185 | 157 | 148 | 76 | 70 | 66 | &3 | &3
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Tabla F.3 Longitudes de desarrollo basicas en cm para barras con ganchos ACI-318-08

. Gancho f. (kg/cm?®)
Bera D'E%Ero | et || e e [ s | 256 ([ Saitond i |60
22p, | zo0p, | 19D, | 18D, | 17D,
3 38" 0.95 3.0 0.713 | 0559 | 21 19 18 17 16
4 12" 1.27 4.0 1267 | 0.994 | 28 25 24 23 21
5 5/8" 1.59 5.0 1979 | 1554 | 35 32 30 28 27
& 34" 1.91 6.0 2850|2237 | #1 38 36 34 32
7 7/8" 222 7.0 3879 | 3.045 | 48 44 42 40 37
8 1~ 2.54 8.0 5067 | 3978 | 55 51 48 45 43
9 11/4" 2.86 9.0 6413 | 5034 | &2 57 54 51 48
10 11/2" 3.18 10.0 7917 | 6215 | 69 63 60 57 53
11 13/8" 3.49 11.0 9580 | 7520 ] 76 70 66 62 59




APENDICE G DESPIECES TIPO (ESCALERA, TANQUE, COLUMNAS, NERVIOS ¥ VIGAS)

A ESCALERA &
L=4.90

CALCULO: Como el de una losa en

Ir la cual la carga muerta en
| proyeccion horizontal es igual a la |

carga por metro inclinado, dividido  , — g4
por el coseno de o (1:cosa =

1.15), cen luz = L = proyeccitn
horizontal,

2= Rep. 03/8° @ 0.25 m 0.20

BI/EL=220@0714m!

I
1.20 AT 00—

- 1
- Lz i
— B3/E°L=150@004m

i S T
| " IlﬁEL____

060 %"
| gL 1.913@0.14.:/’31 et
— [ ﬂ.lfrll__,

1.30

Nota: La viga de apoye del descanso
puede correrse hasta encontrar la
unicn con la rampa

i 120 g |
| i
DIMEMN I : = hugllag - =e-oev e 25a32 =b
NES anchoe minimo: by, =90 em il 418 h}
2:fi 4 b =60cm H = desnivel entre pisos  Nomero de contrahuellas = H/ k. Namers de huellas = %‘- 1
P i Y o
{ A} B\I
L NS
L=4.90 !

| =150

0.90

: 060 .
. L 030
ML= 150800 it
0.20
gl 0ps .y e

"-\ G35 L = 190@ 0.14m :
0607

T 1.30

‘H'\-\.

La carga viva de disefio
es igual a 300 kg/m® en
wiviendas unifamiliares y Z
500 kg/mfen edificios, H““-«,-} 1,20 Ly
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TANQUE DE AGUA capacidad 22500 Its

406

210

L

La tapa del tanque es para sostener
al tanaue hidroneumatico

Capacidad requerida por incendio: 12000 lts
La tuberia matriz debe ser de al menos 13"

SECCION A-A

330

r @ 3%"@ 0.20 m. L = 3.60 m. Borde externc |

L @%@ 020 m. L = 3.60m. Borde interno )

330
: = s =

o 0.20 0.20
EH £q 54
JENER: 28
El] 2 & = uf"'_
il &g 1.80 & gl
] -] S| =
u ik EE ‘ oL
“.:.}J B .00 i
§r| | 0.20 ;
:@Ii 4" Al al,
2| 3.40
=

330

P @ 0.20 m. L = 2,40 m. Borde interno

¥ ;
I g1 @0.20m.L = 3.60 m. Borde interno. Abajo | —

I 1.00 1

—
Borde exiemno
amba

2.10 m. Borde externo

o
Borde externo

U@ % @ 0.20 m. L = 9.60 m. Borde externo

1.00—

arriba

SECCION B-B 130
5,30
r @ %@ 0.20 m. L = 5.60 m. Borde exteme 1
L 9 34"@® 0.20 m. L = 5.60 m. Borde intemo J
' 530
; §
e e e
N2 = e =
o | N Nt =
B | g o 0.20 2
5] - M . ‘%
£ NEg ' e Eg g
= 1) ® =28 A =
210 |5 ::E § 180 s B/A = 2.10
"t eg | @2 Ity
=3 IV = | =] -
g HH = E = E r
| lel i =2 == illg
J_ s | 0.20 + - =
— ,@'l 1 [ u r - E S
§ — 540 =
. 5.30 i
M - : 1
100 @ %@ 0.20 m. L = 5.60 m. Borde intemo, abajo 1.00 .
Borde externo Borde externa I
o arriba arriba
5
3 5 |
| @
210 g § 2.10
£ g
| E 1?:
=i e
U@ % @ 0.20 m.L = 11.60 m. Borde extermo

==

2.10 m. Borde externd

2.10
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SOLAPES EN COLUMNAS —  Qpcién 1

Nota: La cantidad de acero
principal en la opcién 1 es

menor que en la 2. Sin ;:*- 2
embargo la fijacion de las Eg i y E
barras a media altura (opcidn us Bg

1) es dificil de ejecutar en e el
campo, muy demorada vy E‘:,- E‘E- e
peligrosa sobre todo en el ~ g

caso de las  columnas A = o
perimetrales mas arriba del v; £ g
piso 2. La opcidn 2 en cambio

J
L

requiere un tanto de mas e f ,

acero pero sé ejecuta con st i i

mayor rapidez y seguridad en  ; _ ks : -

campo. : i :
L] --_? i

Si se usan barras con didmetros

menores a 1" =L, < 1.00m, e =L —
[ = 250 kg/em?® y la altura de J’— . —‘_jf L ps o jr
viga hy = 40 cm, tendriamos en ;,—_;_ i E‘ -

las tablas G1 y G2 los = e ko
diferentes valores de I, a los QE ! % E%’, ! %

que es necesario cortar las 31 p 1 =8 1 f

barras dependiendo del numero E" £ E‘” [

de pisos N & cubrir con una
barra. Es dificil cubrir mas de
dos pisos con didmetros de 5/87

N = numero !: ’ :

de pisos a cubrir

=

.

La

(f‘ = hviga} + 2

1
2

L=N-L+

ke

(L = hyiga) + 0.50m

2

1

N-L+

pues las barras son  muy '\ : E
flexibles y tienden a doblarse. ol Baeds -
H g2 .
g
X
=
Tabla G.1 Valores de [, (m) (opcidn 1) Tabla G.2 Valores de [, (m} (opcion 2)
t [ w=2] 2 | 3 4 5 L | N=1| 2 g | A ] s
3.5 4.50 800 | 11.50 35 555 9.05
3.4 4.40 7.80 | 11.20 3.4 5.40 8.20
3.3 4.30 7.60 | 10,90 3.3 5.25 8.55 11.85
32 4,20 7.40 | 10.60 3.2 5.10 8.30 11,50
31 4.10 7.20 | 10.30 3.1 4.95 2.05 11.15
3.0 4.00 7.00 | 10.00 3.0 4.80 T.80 10.80
2.9 3.90 6.80 9.70 29 4.65 7.55 10.45
2.8 3.80 6.60 | 5.40 28 4.50 7.30 10.10
2.7 3.70 6.40 9.10 11.80 2.7 4.35 7.05 9.75
2.6 3.60 6.20 E.80 11.40 2.6 4.20 6.80 59.40 12.00
2.5 3.50 6.00 8.50 11.00 2.5 4,05 6.55 8,05 11.55
2.4 3.40 5.80 8.20 10.60 2.4 390 6.30 B.70 11.10
23 3.30 5.60 7.90 10.20 2.3 3.75 6.05 835 10.65
2.2 3.20 5.40 7.60 9.80 12.00 2.2 3.60 5.80 B.00 10.20
2.1 310 5.20 7.30 9.40 11.50 2.1 3.45 5.55 7.65 9.75 11.85
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Fig. G.1 Vaciado de Columnas
Cortesia de Pablo A. Fargier G.




APENDICE H

DOSIFICACIONES DEL CONCRETO, TIEMPOS DE CURADO Y DESENCOFRADO

Takla Ha Efeglps enla ;e_ilidad del concreto debidos al aumente de un solo componente de la mezcla.
Adaptado de ACI-IPS1-2002

; Agregado | Agregado Aire
Atributo Cemento Fino G Agua Incorporado Mezclado | Edad
Asentamiento - = + + + +
Cohesion + + = = T 3
Trabajabilidad + + - + - +
Segregacion = il + * = =
Sedimentacion - + - + = =
Consolidacién humeda 3 + - - = -
Exudacidn T : 4 + - =
Aire incorporado - e - + + + -
Durabilidad - & + - ¥
Resistencia + = + = 7 + +
Module de elasticidad + - * - - + -
Resist. al congelamiento + - + - + + =
Resistencia al desgaste E = + = 3 +* +
Resistencia quimica + - + L 5 + +
Permeabilidad o + = +* - z
Expansidn himeda * - = = ¥ =
Retraccidn da fraguado + - - - + - -
Densidad + - = z + .
Acabado superficial i - = + ¥

Fuente: A.C.I-IPS1-2002

Tabla H.2 Tiempo de curado. Adaptado de ACI-IPS1-2002

Tiempo minimo de curado, Tiempe minimo para retirar
Elemento en dias encofrados, en dias
Clima frio Clima calido Clima frio Clima calido
Losas y vigas auto portantes i 10 14 10
Muros hasta de 20 cm de espesor 7 T 4 3
Muros delgados, columnas y pilas 7 T 3 2
Pisos y pavimentos sobre el suelo 4 7 - -

Tabla H.3 Dosificacién de materiales para la preparacion de
la mezcla de concreto para aleanzar f, = 210 kg/cm®

en un trompo de 1 saco

Material Cantidad # de Palas
Arena 2.5 cuiietes 16
Piedra 3.5 cufetes 20

Cemeanto 1 saco 42.5 kg -
Agua 1.5 cufiete -

Mota: Curiete de 18 Litros
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- e

R

Fig. H.1 Apuntalamiento de losas y vigas
Cortesia de Pahlo A. Fargier G.
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APENDICE 1

SOBRECARGAS USUALES Y ANCHOS DE GRIETAS MAXIMOS RECOMENDABLES

Tabla I.1 Sobrecargas (ver COVENIN Mindur 2002-88)

Tipo Area Carga (kg/m*)
. Balcones >1.20m 300
Viviendas Lo Demas 175
Construcciones Educacionales 300
Cuartos 175
5 Salas de Operacion 250
Heapiiaiee Areas de Circulacin 300
Morgue 600
LI Oficina 250
Hcinas Areas de Circulacion 300
&t 175
Habitaciones
Hoteles Areas de Circulacion 300
Sala de lectura 300
Estanterias por cada m. de altura 250
Bibliotecas Estanterias minima carga 700
Estanterias sobre rieles 1100
: i Tribunas, Graderias 500
Construcciones Deportivas Vestuarios, Sanitarios 175
Aestaas Sin Acceso 100
Con Acceso -—
Techos Inclinados = 50
Viviendas Unifamiliares 300
Escaleras Edificios 500
. = ; e=10cm 180/210
Tabiqueria con Friso
5 = e=15cm 230/270
Bloques: Arcilla/Concreto & =20 cm 280/330

Tabla 1.2 Condiciones de exposicién vs. anche maximo de grieta recomendados

Condiciones de Exposicién

Ancho de Grieta (mm)

Ambientes Secos 0.40
Ambientes Himedos 0.30
Ambientes Marinos 0.15
Tangues y piscinas 0.10
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CONCRETO ARMADO Comportamiento y Disefio

Fig. 1.1 Ejemplos de intensidades de carga viva. Adaptado de Nowak y Collins (2000)
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Fig. 10.5. Analogia de la membrana. Seccién rectangular Fig. 10.5. Analogia de la membrana. Seccién rectangular {corregida)

Nota: como los esfuerzo cortantes por torsidn en las
esquinas son cero, también lo seran las pendientes
de la recta tangente a la membrana. (Ver pagina 191)
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