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I11.- F L EXTI1O0N

1.- RIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA.
A} EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION.

B) LA DISTRIBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARIAS LONGI
TUDINALES EN LA SECCION TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -
ES PLANA Y POR LO TANTO SE CONSIDERA QUE EXISTE ADHE
RENCIA PERFECTA ENTRE EL .CONCRETO Y EL ACERO,
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C) LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESION -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES:

Ecu= 0.003




Dy LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN EL CONCRLIO Y EL |
ACERO-CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN
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Ecu =0.003 © €y = 0,002 .
CURVA TIPICA DEL CONCRETO CURVA TIPICA DEL ACERO
EN. COMPRESION, - EN TENSION,
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4 REAL 1 § EQUIVALENTE-
f*c = 0.8 f'c _
f"c = 0,85 f*c si f*c & 250 Kg/cm? )
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(.05 ~_L*c ) f*c si f*c > 250 Kg/cm2
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SECCION  SE  DEFCRMACIONES — [ISTRIBLICION FLERZAS

FORMS Y UNITARIAS DE
CUAL QUERA ESFUERZOSE -
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| GRAFICA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO
 CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZ0. .

CARGA P . . 3
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CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR .

DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -

1) SECCION DE CONCRETO SIMPLE

v£ f'c = 200 = Xg/cm?
T ' f*c = 160 Kg/cm?2
, l’/z o f"c = 136 Kg/cm?2
&° A # ¢ = 19.80  Kg/cn? ‘
X% E = 113,137 Kg/cm2 :
- g Es = 2 x 10? Kg/cm2
_ fa = 0.9
* B = gooo\J)
AR -'-4:!.‘-( V.{:l
A) CALCULO DE MR
Te = MR, Mp = Tt I = Ft 8= :F¢ bh2
c : 6
Mgp = 19.80 (25 x 602) = 297,000 Kg - cm
6
MR = 2,97 Ton - M

Mg = 2.97 x 0.9 = 2,67 Ton-¥ (MOMENTO DE AGRIETAMIEUTO)

B) CALCULO DE @ (curvaTtura) T

&= .fF=19.80 = 0.00018
E 113,137
@=_& = & = 0.00018=0,6x 10-5
C h/2 30



2? SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

,__2 5__' o é'lgu =_?.003 '_f" ey
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55

A) CALCULO DE Mg

SE SUPONE c=17.00
a = 0.8 x 17 = 13.60

E£s =4 fcu-&cu = (55 0.003) - 0.003 = 0.0067
¢ 17 '

s = 0.0067 >£;j_e.> ,t‘g:.--f___.l/
: _2005_

e EN.
(] : FALLA DUCTIL

C = abf"c = 13.60 x 25 x 136 = 46,240 Kg = 46.24 Ton. . -

T = Asfy = 11.60 x 4000 = 46 400 Kg =

MR = Tz = T (d- a
. 2 2
MR = 22,36 Ton.m
MR = 22.36 x 0.9 = 20.12 Ton.m
B) CALCULO DE Z (curvaTuen)
g < Ccus 0.0030 = 17.65x 10~5 rad
. C 17 o

} = 46,400 (55-13.60) = 2'236,480 Kg-cm_-



3)

R)

B)

SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADA)

CALCULO DE MR

As = 30.00 cm? . SECCI\ON) 26 X &0

SE SUPONES ¢ = 35.7

a=0.8¢c=20,8 x 35.70 = 28.56 cm

—

Es = (@ Ecu) ~Eu =55 0.003 - 0,003 = 0.0016 << &Y
 C 3 070 T '

SIS, : - NO FLUYE EL
o.on3
=" ; ACERO

FALLA FRAGIL

'fs= Es€s

-/

QQI?;EE’._.

C = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 97,104 Kg

T = Asfs E= 30 x 0.00162 x 2 x 106 = 97 200 Kg |

Mp= Tz = T (d - a ) = 97,200 (55 = gg_é_s_g_) = 31957,964 Kg - ¢m
_ 2

Mg = 39.58 Ton-m

Mg = 39.58 x 0.9 = 35.62 Ton.yn

CALCULO DE @ ( corvaTurA)

Q=&v= 0.003 = 8,40 x 10~2 md/m
c 35.70



B)
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DATOS:

a8 = 30 cm?

As = 10' cm?2

CALCULO DE MR

SE SUPCNE C
a = 0,8c = 23

c

€s = décu

d

6.003

0.0026/
Ciy = abf'c =
C‘g = A'Sfy =
C = Cl + C2
T =

ony

Es

= 29.4
.52

29.4

4/) SECCION DOBLEMENTE ARMADA * (SUBREFORZADA) |

e

¢, =ab{, —~

ey ‘-—-c“—'.A'J", 7 .
gI ; GI :
- - - J — —— = = — — — o w wm e -E.N-

L r=asly

£ = ¢ - a Ecu = (29.4-5) 0.003 = 0.00249 > fy = 0.002

FLUVE BN COmMprasIon

-écu =55 0.003 - 0,003 = 0.00261 ) £y=0,002

24,4

‘—?70.007#1
Y . _ _EN.

23.52 x 25 x 136 =

FLUdE BN TEINoN

FALLA DUucCTIV

79 968 Kg .

10 x 4000 = 40000 Kg

= 79968 + 40000 =

Asfy = 30 x 4000 = 120 000

119,968 Kg

Kg = C



'B)

<
-]
i

C, (d -a) + Cy (d-a')
2

=
-+ ]
i

79,968 .(55 - 23.52) + 40000 (55-5)
2
5'457,816 Kg ~cw

=
"
L]

54.57 Ton.w

=
-
i

=
=
]

54.‘57 x 0.9 = 49,11 Ton.—wA

CALCULO DE ¢

0 =<cu = 0.003 =10.20 x 1075 Y'ﬂd/cm

c- 29.40
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FALLA BALANCEADA

Eicu=0. 003

— - - [_._ | ’ -q-_i - — _1_;_
. ' . '

Es=Ey=0.002

SECCION SUBREFORZADA Asg Asb
SECCION SOBREFORZADA  As > Asb




C LALCTULO  DOEL FORCENTAUE AL ANCEAL Z
EN BIECC/INES  FTELTANFUILANEDS

Eem=Q.003 _Fg:
- ¢ 4

T ’ ) i I ' o
{ ; ‘,gI l w----3L bfe
U /o -

——— —

As 4
"o - - N
Ny 7 i :
) Y o Lo - ' | I ASb {}’

c=r ‘

0.8C4 bfec =% LS Fr

0. 023 - Cé

Rz =
reRe Ey +0.003 T d

0.093 s B IS Fy
Ey 70003 0.8 fed

- 0.8 F% a. 0203
4 = fy &y t+o003

MULTIALICANDD  FPore &5 = Exio® kg /cm'"

_ o8 F% SO0 . - ——
7% = fr fr+cooo E-FY = &5 &y :l

/Dé - 4&300 ‘F'”C'
fy t6000 £y

17
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5) SECCION BALANCEADA

A) CALCULO DE Mg

€s =€y = fy = 4000 = 0.002
Es 2x106

DE LA FIGURA

g .= a . c=__ da €cu
Ecu Ecutfs Ecu + £s
" C = 55 x 0.003 = 33,00 cm.

0.003+0,002

a=0,8¢c=0.8 (33) = 26.40 cm

LA FUERZA DE COMPRESION ES

C = abf'c = 26.40 x 25 x 136 = 89,760 kg
POR EQUILIBRIQ

T = CA=-‘> Asb fy = 89,760

<>
<

Asb = 89760 = 22.44

4000
MR=CZ=C(d"_§) ;_,‘ B
2
Mr = 89760 (55 - 26.40) = 3'751,968 Kg -
=5
Mrp = 37.52 x 0.9 = 33.77 Ton-M

" B) CALCULO DE § (curvaTuea)

= 8.09 x 107° rad/em

s |

@ = cv = 0,00
4

.0
3.0

1
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As {FALLA DUCTIL)

As (FALLA FRAGIL)
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RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO0
(RCOF-8%)

1) :REFUERZO MINIMO

1,1) Mg 2 1.5 Mag

o—

Mag = _ffI
. Yax

-Ef =1.l4 f'e

1.2) SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin - 0.7 If'C‘ bd
£y

2) REFUERZ0 MAXIMO

Asb (NO SISMO)
2.1) Asmax
0.75 Asb  (SI SISMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES ~

f"c 4800 bd
£y fy + 6000

Asb =

74



RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO
(RCDF-8%)

1) REFUERZQO MINIMO

1.1) MR > 1.5 Mag

——

Mag = £fI

Y MAx
-Ef =1.4 ‘ff'C
1,2) " SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin = 0.7 +4f'c bd

fy

2) REFUERZO MAXIMO

Asb (NO SISMO)

2.1) Aasmax
0.75 Asb {51 SISMO)

2.2) SECCIONES RECTANGULARES

Asb = —L-€_ __4800 ;4

fy fy + 6000

/5



e FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SEGCIONES DE
o FORMA  COMUN

A) SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COM-

PRESION, o o
| ‘ | q , - "/f S
. df - —— /_.__;[_ __]_:_.L —IChabf
L J» p- . s Aefy
b, i ' S
POR EQUILIBRID: bd
ca T
. abf"c = Asfy , .
' a = Asfy =  Pdfy t: . gq=P fy
" bf'c fiec - t"c
Mg = c(d-.‘g_) = abf®c du-a) = pdfy bf'c aq - Pdfy )
2 £'¢ 2df"c
R = FR [bdz fe g (1-05qj
_ME | [
bl éohjf (Fg = 0.9)

0.30

—

o.20 - fﬁé = cfla

010 -

9

t
¢ 2.425 o49f oMb 0080,

1€
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e (!45':‘4_,‘5)/5
kA
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(P-p')=_#200_ J' [fe
¢o5-f9 A fy
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A7) CALCULO & Me.
L& SUFONE €= 21,32 .
d=08=z QA8 E/,38 = /1706 CH.

€o: & Byl ?/ﬁ 0.003 = 42097 7 Ey = Fy =4y

0.0038

;........... EN, RLLA XICTe

2.0047

Ci= (G=T)6'Fe = (I1.06-10) ESK (3G = B4,004 K.
Ces 764 = (0x (00x (88 = (26,000 Ky.

C= 24004+ (36,000 = 160,004 Ky.

T= As fy= GCxdoo0 = (40, 000 Ko =2
Me=Ci{d-ar g-Z )» Ce (d-.g.) '

ZLCCAON 7 S CisA T L70AD

+

e R T R T

- CenThde .
7 /A ‘“f,'gm-f)b'{‘. ]

[T B B S Y

) 72 A3 py

te= 400 (055 0t T4 04101 ) +(36,0 (055-Q1 )= 77.95 Ton-#1.
Z (2 . .

Me = 77.25¢0,8=70./6 TON-M.

ET) CALCUHS CE o Ceunvaruea

f = £ - 29047 0.0002 _rad
c Z/BZ Crm.

g



FIERMPLO 9.1 .Disefw de una viga reclangular simplencnte amada

Obtener las dimensiones de una viga rectangular y la cuantfa de ucero
As para resistir los siguientes momentos (en condiciones de sexvicio):
My = 7.50 ton-my M, =5.00 ton-m. El agrietamiento por flexifn debe
_ser revisado con el refuerzo; suoonya que la viga estf expuesta a la

-

intemperie.
¢ 2
Usar fc = 280 Kg/am
—_— 2 -1
fy.—,4200 Kg/am .
Z = 145 (exposicitn al exterior)

CALCULOS ¥:DISCUSION

1.- El procedimiento de disefo camnpleto para secciones rectangulares
simplemente armadas se presenta a partir de calcular un peralte mf~
nimo, usando el porcentaje méximo que se permite para los micmbros

a flexitn, 0.75 P, .

Pdso 1. C&lculo del porcentaje miximo de acero*

J
o - 0.85 Blfc 6000

b = = 0.0283

6 +
fy 000 fy

By =035 (£ <280 Kg/an?)

Prgx = 0.75 p

b 0.75’(9.0283) ?‘0.0212

Paso 2. CAalcule del bd2 necesario

Resistencia a la flexifn necesaria:

U= 1.4D+1.7 L

Mu= 1.4 x 7.50 + 1.7 x 5.0

Mu= 19.00 ton-m

7

referencias

10.3.3

10.3.3

ec {9-1)



* los valcres de By 0.75 Py se pucden obtencr también diréctancn=
te da la tabla 9.1 : ' '

= pf (1~ 0.5 .—---V
}}‘. b 4 o.as £o

}

0.5 x 0.0212 x 4200 )

- =0.0212 x 4200 (1 -

0.85 x 280
, | | |
= 72,38 K /c:m ‘ 9-302-1
R, g _ 1 )
¢ = 0.90 (flexitn)
19.00 x 100,000 ' .
pa? = R  =29,267 an® !

Paso 3. Dimensiones del elemeanto

2
ba nec. < disp.

Sea b= 25.0 cm (ancho de columa)

29,167, = 34,16 am -
=y 25 - o

Peralte mfnimo total = 34 16 + 6.25 = 40.4 am

Para la resistencia a la flexién, resulta adecuada una viga de
25 am x 40 cm. Sin embargo, debe observarse que el paralte to- .
tal de 40 cm es un poco menor que el reguerido segn el crite-
rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflexiones

~ pueden ser importantes en las vigas digefiadas con-el crite_rio —
de resistencia dltima.

Paso 4. Con el peralte total de 40 am, se calcula un o
valor revisado de p.
Camo ilustracién, se calcula el p con cuatro
diferentes métodos

d=40 - 6.2 = 33.8 am

90 B -



(1) por f6rmala (ntodo exacto):

.I-h ' 19.00 x 100,000 2
R, = — = 5~ = 73.92 Kg/cm
#(bd%y ) 0.9 (25x 33.89) -
L
0.85 £,
p = 1 - )
0.85 £}
 pr———
. 2 x 73.9
p= 0.85'x 0.28 (1= 1- )= 0.0218 épﬁﬁx
1.2 \J0.85 x 280 , _ .

(2) Com las curvas de resistencia cawo las de la f1q,. 9.1
para R = 73.92 Kg/an® (10511b/pulg®), p= 0.0214

(3) Con las tablas de resistencia cawo la tabla 9.2:
Mu 19 x 100,000

= 5 = 0.2640
¢£,, b 0.9 x 280 x 25 x 33.8 S

w= 0.327
p=wE} /£, = 0.327 x 0.28/4.2 = 0.0218

(4} Con aproximacién lineal:

(%1 revisado)

P= (poriginal)

Ry original)
p= 0.0212 x 73.92/72.38 = 0,0217 ] R

Paso 5. CAlculo de As necesaria

As= (previsado) (bd)disp;

As= 0.0218 x 25 x 33.8 = 18.42 om?

2/



2.~ Iﬂ\ﬁ.;lﬁn ce la vurrceifn de los c&]: alos, por s.um'le ostéuca

‘(ver la cxgmmm figura):

T “wAf. m18.42 x 4.2 = 77.3 ton
pbAf, w A £ = 18.42 X .

cor 77.36
a= =

-'0.85 :L’é b -0.85 x0.28 %25

=13 em

Resistencia de disefo a la flexifn:

¢M) = AL, (@ - F) ) = [ 0.9 x 77.36 (33.8 - 13.00/2)]

¢Mn = 1900.74 ton-cm = 19.01 ton-m

cano (resistencia necesaria) < (resistencia dispenible), o sea que

Mu :,q'%o ' , IR
19.004 13,01 bien |
. .
25un
+. T . Ezo00d ‘ : : o BT
s i mn s s H } : + ‘ .
] I " e 4 5 - , G= Hacwn
s =% il t:: | -
g 1 | 5
. A "
2 ] ~
Ag =847 ten = - - l ._I |
#aa) , - _ et
£5=0003 ‘ by T=macTen
seccioh de%r«_xg_gg\_wgs Bloque de |
fransyursa] eehocgy

22



3. C4lculo del rcfuerzo que catisvaga los roquisitos de la distri-
bucidn del armado a flexifn de la scecidn 10.6.Usar 2= 145 para
elementos a la intemperie, '

con 3 var § 9, s = 19.23 an’

z= £ (5.60) \3,dc A | - < (10.4)

d_ = (recubrimiento necesario) + (1/2 difimetro varilla) +

C

(difmetro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 an | 10.0
(recubrimiento para var # 9 = 3.8 + 1.27 = 5.07 an) - 7.7.1
{expuesta a la intemperie) l
A= 2dcb/no. de var.

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm?/var.
con £, = 0.6 £, = 0.6 x 4.2 = 2.52 ton/an’ 10.6.4

b 4
T

z= 2.52 x 5.60 S [6.5 x 108.3 = 125.5 < 145  bien

4+ Bown -+

27 -



3. Cflculo del refuerzo que catisfaza lo§ requisitcs de la distri- 10.6

bucifn del armado a flexiln de la sceeidn 10.6.Usar 2= 145 para
elemantos a la intemperie,
2

s necesario 18.'42 cn ‘ -

cen 3 var § 9, ks = 19,23 o’

= 3 - | S
= £, (5.60) é, A : | ec(10.4)

dc = (recubrimiento necesario) + (1/2 difmetro varilla) +
(difmetro est?.rnao)- 3.8 + 1.43 + 1,27 = 6.50 cm 10.0

(recubrimiento para var # 9 = 3.8 + 1,27 = 5.07 an) 7.7.1

(expuesta a la intemperie}

A= 2dcb/no. dé var,

=2 X 6.50 x 25/3 = 108.3 cme/var.

oon £, = 0.6 2, = 0.6 x 4.2 = 2,52 tan/cm? 10.6.4

z= 2.52 % 5.60 3\]5.5 X 108.3 = 125.5 < 145  bien

i E.ll.4
fy\./ v )
+ flms onye e PR - _ . :n
";?/3, / v i(, 5 \
T S s ’ // ?/ LQ
0 r/t@/_«_ -+
- 7 11
il SOP I L

T %%cem

25



4. Rovisifn del anche de viga

Byjgp, 22 X (tecubrimiento) + 3 X 2.86 + 2 X 2.86= 7.6
=2 x 5.07 + 14,30 = 24.4 < 25 om (ancho disponible) 7.7.1
hien

I
!
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Se tiwne wa seeeiln trasversal 8o oL viga, on lag ienstones
car se obsurva en la siguiente figuer, y se pide calwalar Jas . )
cwintfas de acoro rara recistir un oo foctoniiodo My 124 ron-m

g 2 i b;.' 0+ o
£, ™ 280 Kg/am® 5 L | -
N ) ﬂ. +- e I
fy = 4200 Kg/c:mz. $ A~ --r--zzzi::zs '
) Hs 5
z= 145 (exposicidn al exb'e;ior) " 3
g

=

CALCULOS ¥ DISCUSTQN

1. Revisién camo simplemente armada (acero a tensidn)
C&lculo del acero de refuerzo a tensibn que se requiere, con ‘la‘
ayuda de la tabla 9.2:

124 % 100,000 : '
"y ! = 0.2840

o 3
¢ fc bad 0.9 x 2B0 x 30 x 76

de la tabla 9.2, w= 0.361
' Pprcc;-.ntaje de acero a tensidn necesario:"
p= wfg,/‘g, = 0.361 x 0.28/4.2 = 0.241
Censiderando solo refuerzo a tensién:
Py = 075 Pp S 10.3.3,
de la tabla 9.1, con £. = 280 Kg/an? (40001b/pulg?) y
£, 4200 Kg/am® (60000 1b/pulg?):
P, = 0.0214

cano 0.0241 > 0.0214 se nocesita acero de cdnpresidn

26



2. Céiculo @el acearo no—.x.-sario, As y A's:

la w m&xima que se pc_rmlte para vigas su'q.,luncmte anmadas
{acero de tenszdn) es:

w20.75 pf /fl = 0.0214 x 4.2/0.28 = 0.321:de 1a tabla
9.2, con w= 0.321:
M /£L bd® = 0.2602

La resistencia mixima de disefio a la flexin camo simplemente
amada vale: ‘ ‘

o,

0.9 (0.2602) {0.28 x 30) (762) /100
113.62 ton-m |

H

¥ la resistencia necesaria tamada-con el refuerzo a canpresin:

= 124 = 113.62 = 10.38 ton-m

Suponiendo que el acero a cawpresitn fluye, £i = fy:
. M! '

1 Aé u
PP= B = 7, @31k
p' — 10-38 X 100,000 = 0.00173

0.9 x 4200 (76 - 6.3) 30 x 76

= 0.75 P, p' = 0.0214 + 0.00173 = 0.0231

NOTA: para elementos doblemente armados, el porcentaje de pb'cau que
contribuye el refuerzo de campresifn no se necesita reducir
por el factor de 0.75 o
Ver la tabla 10.3.2 de los camentarios del Reglamento
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A! = p'bd = 0.00173 x 30 X 76 = 3.94 m°

A, = pbd = 0.0231 x 30 X 76 = 52.67 an’

Revisitn de que se cumpla gue el acero de compresicn esté (luyenlo:

A - Al > 0.85 b, d .- 6000
- 6000 - £
bd fyd 0 v

0.85 X 0.85 X 0.28 X 6.3 ‘, 6000
4.2% 76 6000 - £,

0.0231 - 0.00173 >

0.0214 > 0.0133 | '
.. af fluye el acerb de cuampresién cano se supuso, bien. .
3. Se puade llevar a cabo wia revisi&n de las correcciones a los cdlculos,

segln las ecs, de resistencia que se dan en la seccadn 10.3 (A) (3) Ge
los camentarios del Reglamento. Cuando el ammado a campresién fluye:

¢%=¢[(A -A')f —-2-)+A {d - d")]

0"

= (0.9 {(48.79 x 4.2) (76 - 23: 7° } + 5.9¢ x 4.2 (/6 = b, 3)3’ R

= 124,08 ton-m ....... -bien

(A - A"} 48.79 x 4.2
donde a = — sfy =

0.85 £ b 035x02§£3

4, Distribuci6n del acero para satisfacer el criteric de agrietarpiaztO"
(por flexi6n) de la seccidn 10.6 para elementos colocados a la J.nta'_n
perie. : :
Refuerzo a tensifin:

2

sean 8 var. & 9 (A, = 51.28 am? & 52.67 an?)

(2% m2nos cu= lo necesario .... bien)
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1
4+ 2%

— ‘3l ‘
2= fs (5.60) ch

dc= (recubrimiento) + & @

longit. * Pestrivo :

= 3,81 +1.43+ 1,27 = 6.50 em

(recubrimiento para var, ¢ 9 = 3.81 + 1.27 = 5,08 em)

(expuesta a la intemperie)
A= 18.36 x 30/8 = 68.85 cm?/varilla

- - 2
..ocn fB =0.6 fy 2.52 ton/qn

2= 2.52 x 5.60 [6.5 x 68.45 = 108 < 145  ———-—bien

5. Revisitn del ancho de viga = - =

b= 2 X (recubrimiento ) + 4 x 2.86 + 3 x 2.86

=2x5.08 + 11.44 + 8.58 = 30 em

27

~ bien

ec(ld.ﬂ

10.0

7.7.1

10.0
- 10.6.4



6., Dure el troune wegio ol ormorio do o eowy Rl K@ S i JUIT TR L
micia se neeesilan cnr1los cone

~ sop, mEx < 16°x 1.59 = 25.4 om

8 x1.27=60.8en 7,10.5.2

d.imr_msith manor de 1a vica = 30 om

.. usar E # 4 @ 25 am
Resistencia a la compresitn del patin: ..

w 0.85 x 0.28 (75-25) 6.5 = V7.45 tcn

; ',A"if nocesario con que contfiﬁuye el patin: L
" Cp - 77.35 | |
: £ - 2
A-sfa - - 18:42

fy 4.2

Contribucitn, a la resistencia, del patfn:

¢Myp = ¢ (g Ty (&= 0.5 by

= 0,9 [ 18,42 x 4.2 (49 - 0.5 x 6.5)]1/100 = 31.45 t-=m

Mamento que -aebe tamar el alma de la viga:

¢Muw =M - ¢ Me= 55.0 - 31.85 = 23.15 ton-m

3. Cen la ayuda de la tabla 9.2 se calcula el &rea de acero A, necesario
para absorver 23.15 t-m

M, 23.15 x 100
para =
3 ba?

= — 5= 0.153 N
0.9 x 0.28 x 25 x 49

- — de la tabla 9.2, w= 0.167

A,=1.18 wd = 1.18 x 0.167 x 49 ='9,7 an

30



= 13,74 am?

A o %% BA, | 0.85 x 0.28 x 25 x 9.7
A P ‘ 4.2

De igual modo, A, B puede calcular directamente de

WES BA 0.167 x 0.28 x 25 x 49

£ .2
Y _ . 4

A = = 13.64 cm?

>/



EIRMPLO 9.5 DISHAO DE UNA SLIX 10! TIFO ™" SINPLDMNIE ARMADA

Calcular el armado a tonsiGn de una seceifn "T" que debe resistir
o mamento ya afectado por el factor de carga de b\‘ = 55 ton-m

R T5Cm —— e

=té = 28V Kg/c:mz

£f = 4200 K . .
v g/m‘ / ‘4 / // ;a
. ‘ - . »
z= 145 (expuesta a la intemperie) +
Ay
- -~
4+ 280w 4+
CALCULOS ¥ DISCUSION
1. Con 1a aywds de la tabla 9.2 se determina la orofundidad del blogue
equivalente de esfuerzos, a, cano seccifn rectangular
% 55 x 100
para 5 = — = 0.121 9.3.2.1
u‘lfc': bd 0.9 x 0,28 x 75 x 49

de tapla 9.2, w= pfy/fé = 0,132

fl

lla" 1.19 M - . - ._ —

i

1.18 x 0.132 x 49 = 7.63_> 6.5 cm

Camo el valor de "a" necesario, camo si fuera seccifn rectangu—-
lar, es mayor que el espesor del patin, entonces el diseno debe
hacerse cawo seccién “7.

2. Calzulo del armado necesario Age Y de la resistencia ®M, ¢ can que

cantribuye el patin de la viga.

3



4. rsi, el refuerzo total necesario para tuanar ol M= 30 tow-n
es '

= - . 2

5. Revisgién del porcentaje m8ximo permitido segGn la seccifbn
10.3.3. _Ver la fig. 10.3.2 (c) y tabla 10.3.2 de los co
mentarios del Reglamento: '

(2) para secciones “T" simplemente armadas:

b, . _
pmax = (J,75 [ E" (Pb + Pf)]

Q=

i

0.83

Mot
"

.;pf ( b= b, ) he/(b,d)

0.85 2:28 (75 - 25) 6.5/(25 x 49) = 0.0150

de la tabla 9.1, p, = 0.0285

=-0.75 [ £3 (0.0285 + 0.015)] = 0.0109

pm&x
2 >
As mix = 0.0109 x 75 x 49 = 40.06 cm 32.156 bien

6. Seleccifn del armado tal gue satisfaga el criterio de con-

trol de agrictamiento para exposicifn a la intemperie
{ 2 = 145 )

sean 4 var # 9y 2 var 4 7, (A_ = 33.40 cm?)

— ) I "
// / 0.5 +2.9¢ _
/@ /O /@/j/ “-:::dcz ecubrmiento + Vo db

*"—bw"“‘“l'

>z

10.3.+
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dc = 5.08 + 1.43 = 6.50 cm
'

4rea efectiva de tensidn del concreto:

A = (28, + 2.5 + 2.86) b _/No. equivalenﬁe de var # 9
= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm®
z=£,(5.6 X dA =0.6x4.2x 5.6 wg.s x 89.7

118 < 145 : bien

[

7. Revisi6n del ancho del alma necesario :

*
2 (recubrimiento) + 2dy; + 24, dy,5

b .
W necesario

2 x5.08 +4 x 2.86 + 2.22

n

23.8 cm < 25 cm ___bien

*1.a distancia libre entre dos varillas debe ser mayor

que db 6 2.5 cm

5
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|- ) ‘ ? .
TABLE 9-2. MNaent Strength 'Hu/qs fc‘bd? or ﬂnlrc‘bd' of Rectangular

ot ——

Sections with Tenuion Reinforciwnt tniy*

- = -

st e e e e m oy < men awmwet e e e sy -
w 000 ,001 .002 .00 .004 0085 .00 007 .008 - 009
0.0 ‘| 0 .0010 .0020 .0030 .0040 .0Q50 ,0060 .0070 .0CSO .0CSQ
0.01 0098 .0109 0119 .0129 .0139 .014% .0159 ‘068 .0178 .0188
0.02 L0197 0207 .0217 .02¢6 .0236 0246 .0256 .0266 .0275 .0Z2BS
0.03 .0295 .0304 .03)14 .0324 0333 ,0343 .0352 .0362 .0372 .0%8l
0.04 § .0331 .0400 .0410 .0420 .0429 .0438 .0348 .045] 0467 0476
¢.05 .0405 .0495 .0504 .0513 .0523 .y5?2 .C54) .0551 .CS60 0369
¢.06 0579 ,0528 .0597 .0607 .0616 G475 .0634 0643 0653 .0GE2
0.07 0571 ,0680 .0689 .0699 .08 QN7 .Gi26 .0:35 .0744 .0153
0.08 .0162 0771 .6730 .0189 .0198 .000] ,0816 0825 .(334 .0%43
0.09 | -.0852 .61 .7870 .0819 .CBeRl .0g9) .C906 L0915 L0923 0932
0.10 ] 0941 .0350 .0959 .096] 0976 .098S .0894 1002 .10} ,1020
e.n .1029 .1037 .1046 .1055 .1063 .1072 .81 .)C89 .1098 1106
0.12 15 D124 0133 L1181 (1149 L1158 L1166 1118 183 L1192
c.13 L1200 L1209 L1217 1226 1234 1243 1251 .19 1268 1276
0.14 L1284 .1293 .1301 .1309 .1318 ..1326 .1334 .1342 1351 ,1359
0.15 L1367 .1375 1384 L1392 L1400 .14006 .1416 L1425 .1433 .1ad}
0.16 L1449 1457 1465 1473 ,1481 .1e29 L1497 1506 1514 -.1522,
0.17 | .1529 .153) .1545 .1553 .1561 :,1569 1577 1585 . 1593 .1601°
0.18 L1609 L1617 .1624 .1632 .1640 “.1648 1656 .1664 .167} .1619
0.19 -] .1687 .1695 .1703 .1210 .1718 1126 .1133 .1241 .1749 .1156
0.20 1764 (1172 ,1779 .128) 1794 .1802 .18)10 .1817 .1825 1832
0.2} (1840 .1847 .1855 .)@62° ,1870 .1877 .1885 .)y92 .1900 .1907
0.22 914 1922 1929 .193) .1944 1951 1959 .1966 .1973 .198)
0.23 | .1988 .199% ,2002 .2010° 22017 12024 .2931 ,2039 2046 2053
0.24 .2060 .2067 .2015 L2082 .2089 2056 .2103 .2110 .2117 .2124
0.25 2131 ,2138 2145 ,2152 .2159 .2166 2173 ,2180 .2187 2194
0.26.] .220) ,2208 2218 .2222 .2229 - .2236 .2243 .2249 .22%6 2263
0.27.] .2270 .22717 (2284 .2250 .2297 .2304 .2311 .23]11 .2324 23]
0.28 .2337 2344 235} .235) .2364 .237) .2377- .2384 .2391 ,239]
0.29 .2404 .2410' .2417 .2423 .2430 .243] .2443 .2450 .2456 2463
0.30 .2469 2475 2682 2488 2495 .2501 .2508 .2514 2520 .252)
0.3 2533 ,2539 .2546 .2552 .55 .2565 .257) .2571 ,2563 2390
0.32 .2596 .2602 .2608 .2614 ,262) .2621 .2633 .2(39 .2645 .2651
0.33 2657 .2664 .2670 .2676 ,2682 .2688 ,2694 .2700 2706 .27)2
0.34 2718 2724 2730 .2136 2742 .2148 .2154 .2760 2166 .211)
Q.35 2171 .2183 .2789 .2195 .2801 .2807 .2812 2818 .2824 2830
0.36 .2835 2841 2847 .2553 .2858 .2864 .2870 .2875 .z8@) 2881
0.37- | .2892 ,2398 ,2904 .2909 .2915 .2920 .2926 .293} .2937 .2943
0.38 .2948 2954 2359 .20€S .2970 .2975 .2981 .2986 .2992 .2997
0.39 .3003 .3008 .3013 .3019 .3024 .3029 ,3035 .3040 .3045 .3051
2 2

f' = - ' =
*'Hn/ cbd ﬁsfy (d-a/2) fcbd

and a = A f /0.85f'b.
sy c

w(1-0.%%w), where w = Pfy”;;

Design: Using factored natent Hu enter ta518 with Huliéfébaz;-find w and

carpute steel percentage p framp = wfé/f'.

y .

Investigation: Enter table with w from w = pfy/f;:; find value of Hn/f;:bg

and solve for nominal moment strength, Hn.'

9T 22




Ejemplo:
' Disefiar la ménsula mostrada en la figura con las minimas dimensio

nes para soportar la trabe.

La ménsula Se encuentra en una columna de 35 cm. Debido al efecto
de contraccién y flujo pl&stico restringidos se crea una fuerza-

de 9 ton. en el apoyo soldado.

#
+

TRABE _

fle = 350 kg/cm2 (peso norim
. fy = 4200 °

R. DE APOYQ

BE 172" Cargas

MENSULA C.M.= 10.9 ton.
cC.V.= 17.0 ton.
T= 9.1 ton.

‘COLUMNA

Referencia del

Cdlculo y Discusién
Reglamento

1.~ Dimensifin del apoyo basado en la
resistencia al aplastamiento de-
concreto de acuerdo a la seccifn
10.15.
El anch6 del apoyo = 35 cm.




Célculos y discusibn., . Refercencia del
Reglamanto

vu = 1,4 (1_0.9)+1.7(17.'0)-'44.2'tons. I
Vu 5 ¥ Pnb = ¥(0.85 £'c A,) ‘ - 10,5
44200=0.70 (0.85) (350) A, = 208,3 A, 9.3.2.4 )
A, = 44200/208.3 = 212.2 cm® |

Longitud de apoyo = 212.2/35 = 6 om,

Usar_un_apoyo de 6 X 35 cm.

Nuc = 1.7 (?,1)=15.5'ton.(com6 carga viva) 11.9.3.4;
2. Determinaéidn'de "a" con 2.54 cm, de -

holgura al ffgal de la trabe. Consideran

do la reaccifn a un tercio de la placa—-.

tl@ apoyo.

a = 2/3 (6.°)+2.54-6-54 CMm.

Usar un a = 7 cm.

3. Determinac:bn del peralte de la ménsu

la basindose en rl disefio al 1imite bor-’

- — - - -

resistencia al cortante Vn,

Para f'c = 350 Kg/cmz, vn (max) = 56 b;d ' 11.9.3.2.1
Vu S ¥Vn =y (56 buyd)
Se requiere un peralte:

“d" = 44200/0.85 (56) (35)
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Cédlculo y discusibn.

d = 26.5 cm.,

Suponiendo varillas#8mds la tolerancia

h = 26.5 + 2.

54 = 29 cm.

Usar h = 30 cm.

Para el diseno 4=30=2.50=27.50 cm, .

a/d = 0.26.

4. Determinacifén del refuerzo por cortan

te-fricecifn Auf.

Vu

44200

Auf =

¢ fy A 0.85(4200) (1.4)

=8.8 .cm.

5. Determinacién del refuerzo por momen=

to Af.

Mu=Vua + Nuc

=44200(6.54)+15500(30~-27.50)

(h-4)

=327,820 Xg.cm

=3,28 Ton. m.

Utilizando un método ordinarioc de flexién

para el calculo de Af o usando conservado

ramente jd =

Af =

0.9 4.

327820

0.85(4200})(0.9) (27.50)

Nota: Para todos los . cdlculos

zado Y= 0.85

70

= - -

3.71 cm?

se ha utili

Referencia del
Regloamento

011.7.4.1
11.7.4.3

11,9.3.3

11,9.3.1



Referencia ded . 'y

¢&lculos yddiQCUSién.
o Roglamento - .-

6. Determinacibn del refuerzo éor'tensién . Y

direccta. :
An » ‘ . 11.9.3'4I.',’
An = NS L 15500 . 4 g, on2
Yy 0.85(4200)

7. Determinacisn del refuarzo por tensibn
primaria. . G
. -b.f.n_‘:e".

As ' - 11.9.3.5°
(2/3) Auf = (2/3) 8.8 = 5,9 cm?

Af = 3,71 cm? ¢ (2/3) Auf
Ag=(2/3)Auf + An=5.9+4.34=10.24 cm2

Usar 2 § 8 11;9'5-"u_ ﬂT;;Vv

Vefificacién del refuerzo minimo As -
pmin = 0.04(f'c/fy)=0.04(350/4200})=0.003

Asmin=0,003(35) (27.5)=2.88 cm2 < 10.24

B. Determinacidn del refuerzo por cor-- ‘ 11,9.4

tante Ah

- —

Ah=0.5(As-An)=0.5(10-24-4.34) = 2.95 cm?

Usar 3 Estribos § 3 (A.h=4.26 cm?2)

Distribuir los estribos en 2/3 d adyacen

tes a As. ‘ Ch

7/
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Ejemplo de muros.

Un muro de carga soporta un sistema de piso a base de vigas "T" prg
fabricadoé éeparados 2.40 m.. El alma de la seccién op® o5 de 20 om.
Y estan apoyadas por completo en el muro. La altura del muro es de-
4.60 m. y se encuentra contraventeado lateralmente como se muestra-

\

en la figura. -

TRABE "T"
. !/ B
Datos de Disefio . T
Reacciones:
: MURD
PeM = 12.7 ton. o
N <

Pcv = 6.4 ton,

' 2
f'c = 280 kg/em
fy = 4200 kg/cm2 L
Célculo y discusidn Referencia del

. ‘ Reglamento

’
El procedimiento general de disefio-es de supo
ner un espesor del muro h, después comprobar-

lo con las condiciones de carga. -
1. Selecciones del espesor h

h > 1lu/25 pero no menor de 10 cm, 14.5.3.1
> 4.6/25 = 0.18 m.

Se probar§ con h = 19 cm.

7z



Cdlculo y Discusitn

C&lculo de la carga factorizada

Pu

1.4¢12.7)+1,7(6.4)=28.7 ton.

Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto,.

Supondremos un valor de ancho del alma- .
igual a 17.8 m.

Area cargada = A, = 17.8(19)=338.2'cm2

¥ (0.85 £'cA,) 0.70(0.85) (280) {338.2)

56344 Kg. = 56,3 ton.
28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento

correcto)

Célculq de la resistencia del muro

'La longitud horizontal efectiva del muro- 14.2.4

por viga "T" estd controlada por el ancho

.de apoyo del alma de la viga m&s 4 veces-

el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm.
La'distancia entre "T" es mayor gque los -
93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso
kle 2 B
(35%) )
= 0.55(0.70) (280) (93.8) (19) {1

¥Pny = 0.55 ¥f'c Ag (1~

_0.8x460, 2
(35719 )

= 121.740 Kg = 121.7 ton.
Pu<¥Pnuw
28.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro
h=19 cm. es suficiente para sopor

tar un posible efecto de excentri

77

Referoncie
Reglamentc

1.4D+1.7L Ec.{9-1)

Ec.-{14-1)

Tl



Cilculo y Discusifn " . Referencia del

Reglomento

Cdlculo de la caréa factorizada
Pu = 1.4D+1.7L Ec.{9-1) -
= 1.4(12,7)+1,7(6.4)=28.7 ton,

Checar la resistencia por aplastamiento
del concreto. .
Supondremos un valor de ancho del alma-
igual a 17.8 m. . |
Area cargada = A, =:17.8(19)=338.1 cm2
Y (0.85 f'cﬂ,) = 0.70(0.85) (280) (338.2)

| = 56344 Kg. = 56.3 ton.
28,7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento

correcto)

Cdlculo de la resistencia del muro

‘La longitud horizontal efectiva del muro- - 14.2.4

por viga "7" estd controlada por el ancho

.de apoyo del alma de la viga mds 4§ veces-

el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm,
La distancia entre "T" es mayor que los -

93.8 cm, por lo tanto no rige en este caso

'_Ec..f14;1)

¥Pnw = 0.55 ¥f'c Ag [1- (-‘%;’—1);‘]_
= 0.55(0.70)(230)(93.3)(19)[1—(%§%§§?9)’J
= 121.740 Kg = 121.7 ton.

Pu<¥YPnuw |

8.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro
h=19 cm. es suficiente para sopor
tar un posible efecto de excentri

&S



C&lculo y Discusifn

cidad de carga,

Scleccidn de refuerzo

Proporcionando refuerzo en una sola cara

Acero horizontal As=0.0020x19x100=3.8 cmzlm.‘

Acero vertical As=0.0012&19x100=2.3cm2/m.

'S = 3h, peroc no mayor a 45 cm.

= 3x19 = 57 > 45 (8=45 cm)
horizontal As - usar § 4 & 30 cm.

vertical As - usar £ 4 (@ 45 cm,

vd A

Refercencia Jde
Reglamento

14.3.3 '
14.3.2
7,6.5



Ejemplo de zépatég:l

Dr:terminar el espeosor de la losa de la zapata gue se jnuestra en la -

figura: ) '
f'c¢ = '210 kg/cm?
Pu = 435 ton.
gs = 27.9 ton/m? . v
400
. o
{ B
b, Pora otcién en
' dos direcciones - !
| - +/ - .
abuindutninh SS ' . '
¢ B4 ;
° ' -l (=]
g —_— 1 m .
- ) b, Para occion de
v 1rabe
e j-_ — --—.1"-':_—-
Cdlculo y Disefio : Referencia del
reglamento
Determinar el peralte para resistir el 11.11

cortante sin refuerzo, Debe investigarse
la accibn de viga y la accién en dos di-
recciones. Supondremos un espesor total-

de 84 cm. d = 70 cm.

—_ J— - - —

1. Accibn de trabe | . 11.11.1.1
Vu £ ¥vVn | Ec(1l1-1)
Vu s ¥(0.53 Yf'c buwd Ec. (11-3)
Vi = 27.9 (4.0) (1.80-0.35) = 162 ton |
bu = 4.0 m.
Vu £ 0.85 (0.53) Y210 (400) (70) = 345 ton

#7



Cédlculo y Discusiln

162 < 345 ton

Accifdn en las dos direccionss
Vu 3¥YVn

Vu £¥(0.27) (2+4/gc) vI'c bod

pero Vc no ser& mayor que 1.1 ¢f'c bod

Vu = 27.90 (16.00 - 1.5 x 1,0) = 405 ton
bo = 2(1:50)+2(1.0) = 5 m. | |
Bc = 75/30 = 2.5

Vu 5 0.85 (0.27) (2+4/2.5) /210 (500) (70)
405 s 419 ton.

Ve s 1.1 /210 (500) (70) = 558000 Kg

Por lo tanto el peralte'de 70 cm. es adecuado

para resistir el cortante,

e

Referencia ée
:cglaménto

11.11.1,2
'Ec (11.1)

Ec {11.36)
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Figura 1.3, Distribucidn del esfuerzo de compresién en Ja zona comprimida de una seceién
de concreto rectangular, {@) Distribucion real. (b) Distribucibn rectangular equivalente.

a compresion en la seccién de momento méaximo mediante los pardmetros
k, ks y kyy.como se muestra en la figura 3.3a. Para una seccién rectan-
gular de ancho b y peralte efectivo d, la fuerza total de compresién en el
concrelo se expresa como k, k, frbe y el brazointernode palancaes d ~ k¢,
en que ¢ o5 la profundidad del eje neutro. Se ha Investigado mucho
para determinar Ja magnitud de estos pardmeiros para el concreto no con-
finado. El trabajo més notable ha consistido en prucbas a corto plazo
realizadus por Hognestad y otros en 1a Asociacién de Cemento Portland
(PCA)*? y por Rsch.>? LosespecimenesutilizadosenlaspruebasdelaPCA
fucron semcjantes a los que aparecen en )a figura 3.4, La regién de prueba
del espécimen se cargd excéntricamente aumemando los dos empujes P, y
P,. Sc variaron independientemente los empujes P, y P, de manera que se
mantuviera ¢l eje npeutro (es decir, la fibra con deformacién cero) cn la
cara inferior del espécimen en toda la prucba; en consecuencia, se simuld
la disuibucion de esfuerzo en la zona a compresion de un miembro con

Gato

hid rsulico
M ne [

T_ —
L C=kykyf be

o2 --16 I
% b6 Pl —
U * P
c=Bplg, — A _ '
K2 ¥ i"“ hk_‘é—. .
‘-\"——- Sup:ricie neutia 1ptg = 25.4 mm
&= 5 plg

Calibradores SR-4 de & plg
Flgura 3.4. Espécimen de prueba de la Asociacion de Cemento Portland. -2
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Figurs ).5. Propiedades de lz distribucién de csfuerzos de compresion en el concreto en la
resistencia a flexibn de una seccibn rectangular; comparacién de los parametros del ACl con
los resultados de pruebas. 3.7

32 BLOQUE DE ESFUERZOS RECTANGULAR
'EQUIVALENTE

Cierto nimero de investigadores (v. gr. Whitney*®) han sugerido reem-
plazar el perfil actual del bloque de esfuerzo de concreto a compresién por
un rectangulo equivalente, como medida de simplificacién, Para obtener
la resisiencia a flexidn, sdlo se necesita conocer la magnitud (k;ky) y la
posicién (k,} de la fuerza de compresién del concreto. El blogue de esfuer-
zo rectangular equivalente logra esto y facilita considerablemente Jos cal-
culos. La practica norteamericana representada por el cédigo 3¢ ACI, ha
sido reemplazar el bloque actual de esfuerzos por.un rectangulo equivalen-
te (fig. 3.3b). El rectangulo tiene un esfuerzo medio de 0.85f y una
profundidad g, en que u/c = B, = 0.85 paraf < 40001b/plg? (17.6N/mm?);
se reduce 8 B, continuamente en 0.05 por cada 1000 lb/plg?



Bloque de efuerzod rctangular equivalente 87

(6.89° N/mm?) de resistencia excedente de 4000 Ib/plg? (27.6
N/mm¢). La reduccion de §, para el concreto de alta resistencia se debe
principalmente al perfil menos favorable de la curva esfuerzo . defor-
macidn en ese tipo de concreto {véanse las Ngs. 2.1 y 2.2},

Para que las fuerzas resultantes de compresidn de los bloqucs réal y
equivalente de esfuerzos de la figura 3.3 tengan 1a misma magnitud y finea
de accidn, los valores de los parAmetros deben ser

Cmkikyfibe=085fiba o kik, =085 5= 0855, (1)

k,c-OSa IC,---G.‘S---OSﬁ1 (3.2)

Los valores de k,ky ¥ k; obtenidos de las ecuaciones 3.1 y 3.2 con los
valores recomendados del AC! para B, se comparan con {os valores reales
encontrados en las pruebas sobre muestras no confinadas por la PCAY? y
Risch 33 en la figura 3.5, Esta comparacién proviene de una publicacién
debida a Mattock, Kriz y Hognestad. 27 Se ve que los valores recomen-
dados para las propiedades del bloque rectangular de esfuerzos concuer-
dan bastante bien con los valores experimentales. La dispersidn de los
resultados cxperimentales Indica claramente que no se Justifica utilizar
valores més complicados para los pardmetros del blogue rectangular de es-
fuerzos. Ademds, hay muy pocos resultados experimentales en la figura
1.5 para resistencias del cilindro superiores a 8000 lb/plg?(85.2 N/mm?)
Sin embargo, de la tendencia de los resultados en ta flgura es claro que jos
parametros del blogue de esfuerzos del ACI son conservadores para resis-
tencias de cilindro superiores a 8000 1b/plg?. En cfecto, podria considerar-
se gue los pardmetros del ACL son sumamente conservadores a elevadas
resistencias del concreto.

0008
: o 1
£5 oonap B ffl —f w g
;E o) ¢o Aal & o‘p
o B
_i; 0.003 L-.-{—-——-— —;_—_3.—8\_0-10.6!“5_ —--—--—-—1—E
gg Valor dsl AC) . o'} e
< ? poazf . - - - (R0 NN SR U
§ g - OGravayarcrm PCA - b
L]
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[ SN SR

gs o (2 Py lu c.|1 POA G0,
{40 | v ligwro dn g Al
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Figura 3.6, Deturmactdn del eoncecro en la fibrg evirerud de compresion en la resistencia a
Hewon Je una sevadn revtangular, comparaadn Jel valor del ACT cun fos resaltadon Je
pruviias '’
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS --
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL

Carlos Javier Mendoza Escabedo (1)

RESUMEN

Se determinan las propiedades mec&nicas de los concretos fabricados con agregea-
. dos tipicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter-
minar las variaciones de las resistencias a compresifn y tensidn, del mddulo de
elasticidad, de la relacidn de Poisson, del mBdulo de rigidez por cortante, de
la contraccidn por secado y de la deformacidn diferida, a través del tiempo. Se,
dan recomendaciones para obtener concretos con un mejor comportamiento en cuan-
to a estas propiedades.

INTRCDUCCION o

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la
fabricacifn de concreto, tienen caracteristicas fisicas que difieren de las es-’
pecificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias mas notorias se
pueden mencionar el peso especifico, la absorcidn y el contenido de polves. Lo
anterior ‘ha hecho que las propiedades de los concretos fabricados con estos
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes.

Se ha observado gque estos concretos, bajo condiciones de trabajo, presentan de-
formaciones y agrietamiento mayores que los usuales, haciéndose evidente, por
estas y otras causas, la diferencia entre el comportamiento de los concretos ca-
racteristicos del Distrito Federal y los comunes.

PROPIEDADES MECANICAS -

Materiales componentes. En este trabajo se incluyen los resultados alcanzados
con gravas y arenas andesiticas, comunes en el D.F. Se estudian dos tipos de
arenas, cuya diferencia bAsica estriba en el contenido de polvos {(material mis
- fino que la malla 200).

Tanto las gravas,comolas arenas tienen peso especifico bajo y absorcidn alta,

lo que hace que los concretos fabri: -ados con estos materiales sean muy deforma-
bles, a corto y a largo plazos.

En la fabricacidn de los concretos se emplec cemento Portland tipo 1 y no se usd
aditivo alguno. - - -

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se hicieron pro-
porcionamientos para reeistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm?. En todos
los casos se usd un factor de sobredisefio de 50 kg/cm?. En las mezclas con re-
sistencias nomlnales de 200 y 300 kg/cm? se buscd un revenimiento de 10 em ¥y pa-
ra la de 400 kg/cm?, uno de 5 cm. Una de las mezclas de 300 kg/cm® tuvo reveni-
miento tedrico de 12 cm, para cubrir los casos de concretos con caracteristicas

(1) Investigador, Instituto de Ingenieria, UNAM
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adecuadas para ser transportado por medio de bombas.

Resistencis a compresidn. Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 y 1825
dfas; cada resultado representa el promedic del ensaye de tres especimenes compa-
fieros, En la fig 1 se plantea la correlacifn que permite predecir la resisten-
¢ia a compresifn a cualquier edad en funcién de la alcanzada a los 28 dias. Ca-
be mencionar que los incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en
aquellos concretos con menos polvo. La expresidn sugerida resulta ser:

t 2
f = s ! en kg/cm
¢ 84+0.7t "¢ °* 8/
Resistencia a tensifn. Se hicieron especimenes cilindricos para ensayarlos a
tensidn por medio de la prueba indirecta, asf como vigas para determinar el mb-
dulo de rotura. Llas expresiones que correlacionan las resistencias a tensidn y
compresidn resultan ser:

Tensién indirecta, fig 2 : por flexién, fig 3

ft s 1,47 /fé , en kg/em? - 1.&1 /fé , en kg/cm?

£
M6dulo de elasticidad. El wmddulo de elasticidad se obtuvo a partir de las gra-
ficas esfuerzo-deformacidn de especimenes ensayados a compresidn. Se usb el
criterio de mddulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedioc alcanzado en estas de-
terminaciones. La expresidn propuesta para determinar el mddulo de elasticidad
a partir de la resistencia a compresidn es, fig 4

- 1 : 2
E, = 8500 /£ , en kg/cm

Relacidn de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 dfas de especimenes ecilin-
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que la
relacidn de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con &sta
con la expresidn .

B = 0.22 +-0.00026 fé

habiendo glcanzado un valor medio de 0.30, superior al intervalo usual recomenda-
do para el corcreto (0.15 - 0.20).

Médulo de rigidez por cortante. Con los valores de mddulos de elasticidad y re-
lacidn de Poissci: conocidos, se pueden estimar el mBdulo de rigidez por cortante.
Para los concretos de agregados andesiticos resultd ser

G = 3300 Jfé , en kg/cm?

Deformacidn unitaria (e,) correspondiente al esfuerzo wiximo. EIl valor de esta
deformacidn también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance en
el concreto, ‘por lo que se puede correlacionar con ella con la expresidn siguien-
te, fig 6

£ = 0.003 +2.8 x 10~ £
o ; [

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformacién (E;)

2 .



igual a 0.0044,

La curva esfuerzo-deformacidn del concreto bajo cargas de compresibn, puede re-
presentarse en forma adecuada con la expresibdn

2fé .
f = en kg/cm
¢ e, |1+ cgi)zj '
o

Contraceibn por secado. La rapidez con que se presenta la contraccidn de los
,concretos andesiticos, varia de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga
en los materiales componentes, sin embargo, la contraccidn Giltima se puede esti-
mar del mismo orden para los dos casos & igual (gqg), = 0.001, para los propor-
cionamientos usuales y las condiciones ambientes de la ciudad de México, fig 7.
Las expresiones que permiten estimar el valor de la contraccibn para una edad
cualquiera se indican a continuacion:

Concretos andesiticos con exceso de polvoa{(dei orden del 20%) '

t0.88

51 + ¢0-88

(e ),

cs’t x 0,001
Concretos andesfticos con pocos polvos (del orden del 82)

t

(Eegde "T3 4 ¥ 000

en ambos casos t debe expresarse en dias.

Deformacidn diferida. Esta deformacidn se estimd en fugcé§n del coeficiente
de deformacidn diferida (C.), el cual es igual C, = ¢ L , siendo €., la de-
formacidn unitaria alcanzaaa_en un tiempo t y €5, la de Srmacidn unitaria ini-
cial al aplicar el esfuerzo de compresidn, igual a 40 por ciento del esfuerzo
maximo. :

L]
El valor del coeficiente Gltimo (C,), estimado para un tiempo infinito, para los
proporcionamientos usuales y para las condiciones ambientes de la ciudaa de
México, variarin de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia-
les componentes, fig 8. Las expresiones encontradas para calcular el valur de
este coeficiente para un tiempo cualquiera t, en dias,. se indiQEn a continuacidn:

Concretos andesiticos con exceso de polvos{del orden del 20%)

t0°60

—_— X
10 + t0'60

c = 4

t
Concretos andesiticos con pocos polvos (del orden del 8%)
t0'55

— fmn e x 2.
11 + to'55

C =

¢ 5



Contraccidn por secado en condicifn estdndar. Tomando en cuenta los coeficien-
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la
contraccidn (iltima para ponerla en condicidn esténdar, se recomienda emplear
las siguientes expresiones para la estimacidn de la contraccibn por secado a
cualquier edad:

Grava andesitica y arena andesitica con exceso de polvos
t0.88

B e—
t 51 + t0.88

x 0.0013

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

t
€ ® — X 0.
c 53 + ¢ 0.0013

En estas expresiones el valor de t se debe tomar como el nimero de dias después
de la suspensifn del curado himedo y el valor de la contraccidn determinada se
debe afectar por los factores de correccidn para tomar en cuenta las caracteris-
ticas del concreto de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9.

Deformacidn diferida Gltima en condicifn est@indar. Entre las variables que ma-
yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de deformacidn dife-
rida Gltima estf@n la edad a la que se aplica la carga, la humedad relativa, y el
revenimiento, los cuales incrementaron los valores alcanzados en los ensayes.

El coeficiente de deformacidn diferide en condicidn estandar para cualqu1er edad
(en digs) se puede determinar con las siguientes expresiones:

Grava andesitica y arena andesitica con exceso de polvos

0. 60
C = —t 5,65

10 4 ¢0:60

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0.55
C = —f 312

t 11 4+ t0.55

Al igual que en la contraccifn por secado los coeficieates calculados para la
deformacibn diferida, deber@n ser afectados por los factores de_correccifn para
tomar en cuenta las caracteristicas particulares de los concretos empleados ¥
las condiciones del medio ambiente en que se encuentran, fig 9.

CONCLUSIONES
1. El empleo de agregados de baja densidad y alta absorcibn, como los andesiti-
cos, en la fabricacidn de concretos, conduce a obtener concretos con deforma-

tiones mayores que las usuales.

2. Dadas las discrepancias encontradas entre las expresiones usuales y las

p



; L)
determinadas en este estudio para estimar la resistencia del concreto asi
como sus deformaciones a corto y largo plazos, se requiere modificar los ps-
rd@metros usados convencionalmente en los disefios estructurales para obtener
mejor concordancia entre el comportamiento estimado en el disefio y el alcan~-
zado en las estructuras realas, ' '

3. La contraccidn por secado registrada fue inversamente proporcional al conte=-

© nido de agregado gruesc en la mezcla y directamente proporcional al conteni-
do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de las mezclas utili-
zadas, . '

4. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos finos
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacidn diferida. Eete coe-
.ficiente también aumentari en forma apreciable al incrementarse el reveni-
miento del concreto. '

RECOMENDACIONES

En relacién con. los materiales pétreos se buscarf, por una parte, emplear agre-
gados gruegsos que presenten la mayor densidad posible y agregados finos con ‘el
menor' contenido de polvos que sea factible desde el punto 'de vista econbmico.
Estas dos caracteristicas conducirfn a obtener concretos, para una resistencia
dada, con mayor mSdulo de elasticidad y, por tanto, con menor deformacifn ins-
tantfnea, menor contraccifn por secado, porque hay mayor restricciln a estas’ de-
formaciones, y menor deformacibn diferida.

En cuanto & las mezclas de concreto se emplearin aquellas con mayor contenido de
. agregado grueso compatiblae con la trabajabilidad de la misma. Lo anterior con-
ducirf a menores consumos da agua 10 que a su ver se traduce en menor contenido
de vacfos y por tanto mayores resistencias relativas, menores deformaciones y
contracciones, asf como menor deformacifn diferida,

La resistencia & tensibn por flexifn del concreto es usual valuarla como

2‘/fé (ACI 318, RDFP), sin embargo, los resultados de los ensayes efectuados con
los concretos andesiticos dan resistencias a la tensidn ligeramente menores, por
lo que se sugiere tomar en cuenta esta discrepancia empleando la expresidn pro-
puesta. }

En relacidn cor ei mddulo de elasticidad est@tico, las expresiones propuestas

por los diferentes reglamentos de construccidn (ACI 318, RDF) sobrestiman los

valores alcanzados zon los concretos andesiticos, por lo que se recomienda em-
plear la expresifn propuesta en este trabajo para predecir las deformaciones a
corto plazo de las estructuras hechas con este material. T |

Al igual que los otros parametros la relacidn de Poisson y el mbdulo de rigidez
por cortante determinados para el concreto andesitico, difieren de los valores
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos
concretos conviene emplear los valores sugeridos.

La deformacidn correspondiente al esfuerzo méxime es usual considerarla igual a

0.003, sin embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformacibn al-
canza un valor promedio de 0.0044. ' i
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En relacidn con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la
contraccién como por la deformacién diferida, pueden estimarse con buena preci-
8idn con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin
requerirse de correcciones por caracteristicas del material y medio ambiente
del Distrito Pederal, dado que los concretos empleados 6on caracteristicos de
los usuales en el Brea metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones

de curado representan también las usuales en esta frea.

Cuando las caracteristicas del concreto y las condiciones del medio ambiente
varian, haciendo no aplicables directamente los resultados de los ensayes, se
recomienda emplear los valores sugeridos para caracteristicas y condiciones es-
tandar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes
& las circunstancias de cada caso en particular, de acuerdo con los factores de
correccidn indicados en la fig 9.

Como las deformaciones y agrietamientos alcanzados a largo plazo en los concre-

tos caracteristicos del D.F, son mucho mayores que los esperados usualmente, se
deben tomar en el disefio las precauciones necesarias para restringir estos efec-
tos con el acero de refuerzo u otros medios adecuados.
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MATERIALES

INFLUENCIA

DE LOS AGREGADOS

EN LOS CONCRETOS
ESTRUCTURALES DEL D.F.

~Ing. Carlos Javier Mendoza*
Ing. Manuel Mena Ferrer**

RESUMEN

Se analiza e! efecto que tienen las particulas mas finas
de las arenas andesiticas y las caracteristicas intrinsecas
de las gravas calizas y andesiticas, disponibles en la
ciudad de México, sobre las propiedades de los
concretos en los estados fresco y endurecido. Ademds,
se dan recomendaciones para mejorar las propiedades
de estos concretos.

= . - . - e—

SUMMARY ~

The effects of the finest pant of andesitic sands and of
the intrinsic characteristics of limestones and andesitic
gravels, available in Mexico City, in the properties of

- fresh and hardened concrete are analyzed. Also,
recommendations for improving the properties of these
concretes are given.

* Subdirector, Instituto de Ingenieria, UNAM
“* Asesor en tecnologlia del concreto j
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INTRODUCCION '
Los concretos utilizados cominmente
- en laCiudad de México presentan cier-
" tas deficiencias, originadas en algunos
casos por la calidad de los materiales
componentes ¥ en otros por las practi-
cas constructivas empleadas. Entre las
deficiencias més notorias se pueden se-
falar las siguientes:

a} La deficiente calidad de los agrega-
dos empleados propicia que los con-
cretos tengan propiedades inadecua-
das como bajo médulo de elastici-
dad, elevados cambios volumétricos
por secado y excesivas deformacio-
nes diferidas bajo cargas sostenidas
(flujo plstico)’. Asimismao, la ten-
dencia al empleo de mezclas dema-
siado fluidas ocasiona sangrado ex-
cesivo en el concreto recién coloca-
do y produce mayor contraccion por
secado en el concreto endurecido.
Por todo ello, las estructuras de con-
creto son propensas a presentar
agrietamientos por elevados cam-
bios volumétricos, excesivas defor-
maciones a corto y largo plazo y es-
casa rigidez ante cargas laterales.

b) El empleo de cemento portland-
puzolana en la fabricacion de concre-
to propicia una adquisicién de resis-
tencia mds Jenta que la obtenida con
otros tipos de cemento portland {i y
i), lo cual es incompatible con la
préactica usual de pronto descimbra-
do de las estructuras, en particular de
los sistemas de pisos para edificios,
y dar lugar a flechas excesivas y agrie-
tamientos inaceptables,

c) Las pruebas de control de calidad

realizadas por diferentes laborato-

rios? indican que: ‘cus relativa fre-
cuencia los concretos no cumplen
con los requisitos de «alidad espe-
cificados y que la piaporcion de
mezclas con resistencias inferiores a
la especificada llega a cerca de un
30%, sobre todo para algunos valo-
res de fc. Lo anterior ocasiona que
los factores de seguridad de un ng-
mero importante de elementos es-
tructurales sean inferiores a los con-
siderados en los reglamentos.

Los problemas anteriores tienden a

agudizarse con los llamados concretos
“bombeables”, cuando se usan mezclas
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con revenimientos exageradamente al-
tos y proporciones excesivas de arena.

Por todo lo mencionado se opina
que las caracteristicas y propiedades del
concreto que se ha utilizado normal-
mente en la Ciudad de México no son
las mas favorables para su empleo con
fines estructurales, lo cual ha hecho

" pensar en la necesidad de introducir

mejoras sustanciales, tanto en los ma-
teriales componentes como en el con-
trol de calidad y en las pricticas cons-
tructivas, sobre todo para aquellas apli-
caciones con mayor requerimiento es-
tructural,

Con el propdsito de evaluat los efec-
tos de ciertos cambios que en lo relati-
vo a la calidad de los agregados pue-
den realizarse, se disefi6 un programa

‘de ensayes en mezclas de concreto,

que se llevé a cabo simultineamente
en tres diferentes laboratorios inde-

" pendientes de laCiudad de México. En

este trabajo se analizan los resultados
obtenidos.

MATERIALES EMPLEADOS

Para mejorar las propiedades de los
concretos que se utilizan en las cons-
trucciones del Distrito Federal, se pue-
den considerar dos modificaciones prin-
cipales en los agregados:

a) Emplear gravas de mejor calidad que
las actuales de andesita y basalto es-
coriéceo.

b) Reducir el contenido de finos inde-
seables ( < 74g) en las arenas, y com-
probar que los aceptados no tengan

o oo S
TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS

GRAVAS ANDESITICA CALIZA NORMA
: TRITURADA ASTM
CONCEPTOS 5110 mm 10-20mm 510 mm 1020 mm C.33
1. Material mds
fino que la
maha No. 200, 1.60 0.40 0.67 0,75 1 mdx.
2, Densidad 2,42 241 2.63 2.63
3. Absorcién, 4,54 4.19 0.82 0.68
4. Sanidad en sul-
fato de sodio, o.8 14.7 8.0 7.4 12 miéx,
pérdida en
5. Abrasién en Md- :
quina Los Ange- 23.8 271 17.5 14.9 50 miéx.
les, pérdida en
6. Coeficiente
voiumétrico: = _ —
Por tamatos . 0.34 0.37 0.13 0.22
Grava total 0.36 0.1
1. Pesos volumé-
tricos:
Suelto, kg/m*® 1256 1266 1366 1348
Varillado, kg/m® 1354 1370 1517 1528

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192MAYO/1987
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS

Para cuantificar qué tanto pueden in-
fiuir estas modificaciones en las propie-
dades del concreto, se realizé un estu-
dio comparativo que incluyé mezclas
con dos tipos de grava {(andesitica na-
tural y caliza triturada), cinco arenas an-
desiticas con diferentes contenidos de
finos y una arena de referenda, no an-
desitica, que cumplié con los requisitos
fisicos de la norma ASTM C33.

En cuanto &l cemento, se optd por
emplear cemento portland tipo | como
ttnico matenal cementante y no usar
aditivos en ia preparacién de las mez-
clas. .

Las pruebas fisicas y quimicas efectua-
das al cemento portland tipo | emplea-
do indicaron que cumple ampliamen-
te con los requisitos especificados en
fa norma ASTM C150% Sin embargo,
cabe sefialar que resultd ser menos fi-
no de lo que suelen ser los cementos
del mismo tipo. -

Agregados

a) GRAVAS
Las gravas tanto andesiticas como ca-’
lizas se dividieron en dos fracciones:
de 5 a 10 mm y de 10 a 20 mm,. Es-
tas fracciones se combinaron en pro-
porcién de 35 y 65%, respectivamen-

te, para integrar el agregado grueso -

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192/MAY(/1987
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{IDENTIFICACION ARENAS ANDESITICAS ARENA NORMA
{ % FINOS) . T DE RE. ASTM
FEREN- C-33
. . . . C CiA
CONCEPTOS (1.8)° (27 (89 (67 (19.3) (1.1)
1. Médulo de finura 3.44 300 260 297 278 2.80 2.3-3.1
2. Material més fino
que la malla No. 1.8 7.7 99 16.7 19.3 . 1.1 5 mix.
200, % : :
3. Densidad 240 2.28 2.40 2.37 2.30 2.3
- 4, Absorcibn, % .5.85 5.87 438 494 7.93 5.12
' 5. Sanidad en sulfato ! ’ 2
de sodio, pérdida 567 10.54 5.82 10 mdx,
en%
6. Pesos volumétricos:
Suelto, kg/m? 1396 1392 1443 1440 1450 1386
Varillado, kg/m® © ' 1531 1580 1690 1635 1624 1524 :
7. Materia orgdnica,
color respecto al . .nf. Inf. Inf. Inf. inf. Inf.
I(mite
8, Equivalente de :
arena, % 829 66.0 593 65.4 521 84.5
9. L.{mites de con- o
sistencia:
. Lfmite Ifquido,% . 1.2 231 19.0 211 223 156
Limite plstico,% * Inap. Inap. Inap. Inap. Inap. Inap.
Indice plé;tiw Inap, tnap. Inap. Inap. Inap. Inap.
Contraccion . :
lineal, % 0.0 2,10 0.0 1.95 1.85 0.0
* Arena andes(tica-lavada
propiedades pla:ticar. Cemento empleado. ..

Las propiedades fisicas de estas gra-
vas se presentan en la tabla 1. Los va-
lores ahi mostrados son €l promedio
de las pruebas-efectuadas enlos tres
laboratorios que participaron en el
estudio.

Los resultados de las pruebas de den-
sidad y absorcion muestran una di-
ferencia importante entre las gravas
andesiticas y calizas, en favor de las
segundas. Si se admite que estas pro-
piedades pueden ser un buen Indi-
ce del grado de deformabilidad de
las rocas que las constituyen, debe
esperarse que los concretos hechos

n



TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA

- materiales
1 2
Cemento 300 296
Arena andesftica
(finos ): 1.8
7.1 -
99 775
16,7 755
19.3
Arena de referencia
Grava andesftica 952 938
Grava caliza
Agua 179 187
Agua/cemento 0.60 0.63

Mezclas No. (consumo promedio, kg/m®)

3 4 5 6
- 297 297 303 300
776
142 ‘
774
736
940
1024 1044 1034
190 183 176 183
0.65 0.62 0.58 0.61

7 8 9
295 294 298
752

761
740
1018 1014 1027
193 194 177
0.63 0.68 0.59

con la grava caliza resulten mucho

menos deformables.

b) ARENAS

Se utilizaron cinco arenas andesiticas
cuyos contenidos de finos menores
que la malla 200 variaron entre 1.8
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro-
cedieron de otros tantos bancos {de-
phsitos piroclasticos) de la regién. La
arena andesitica con 1.8% de finos
se obtuvo par lavado. A manera de
referencia se empled una arena no
andesitica con un contenido de fi-
nos de 1.1%. )

£n 1a wabla 2 se presentan fos resul:
tados de las pruebas efectuadas a es-
tas arenas. Conviene notar que, ade-
mads de las pruebas fisicas que son
usuales, se efectuaron otras dos de-
terminaciones: el equivalente de are-
na y los limites de consistencia. Esto
se hizo con el fin de buscar un me-
dio que permitiera evaluar las pro-
piedades plasticas de los finos de es-
tas arenas.

Las especificaciones de calidad para
agregados por lo regular aceptan un
maximo de 5% de particulas mas fi-
nas que la malla 200 {74=) en are-
nas para concretos de uso general,
no expuesios 2 ta abrasién. Todas las
arenas andesiticas que se utilizan en
los concretos del Distrito Federal ex-
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ceden por mucho este limite, pues
sus contenidos de finos suelen fiuc-
tuar entre cerca del 10 y algo més
del 20%. Debido a las dificuliades
que existen para reducir estos finos
a valores aceptables, se ha vuelto
costumbre tolerarlos sin mayor tré-
mite, aduciendo que se trata de fi-
nos inertes que no afectan la calidad
del concreto; sin embargo, la expe-
riencia ha demostrado que esto no
siempre es asi, pues hay arenas con-
taminadas con finos plasticos {limos
y arciflas) que si son daiiinos para el
concreto.

Como es usual, todas estas arenas
andesfticas exhibieron densidades re-
lativamente bajas y altas absorcio-
nes. Conviene observar que, en es-
te aspecto, la arena de res2reiicia no
presentb mejores caracteristicas.

PROGRAMA DE PRUEBAS

El programa incluyd nueve mezclas de
concreto en las que se mantuvieron
constantes las siguientes caracteristicas:

a) Cemento: portland tipo

b) Tamaiio méximo de grava: 20 mm

¢) Granulometria de la grava: 35% de
5 a 10 mmy 65% de 10 a 20 mm

d) Consumo de cemento: 300 = 5
kg/m?

e} Proporcién de arena en los agrega-

dos: 45% en volumen absoluto
f) Revenimiento del concreto: 10 x 1
cm

Los consumos de materiales por me-
tro ctbico de concreto, asi como la re-
lacion agua/cemento de cada mezcle
se presentan en la tabla 3.

Pruebas realizadas

A todas las mezclas de concreto se Ic,
efectuaron las mismas pruebas. Los
todos de ensaye fueron preferente. .

te los de las normas oficiales mexic.
nas (NOM) y, en su defecto, los de la
ASTM. Las pruebas que se practicaron
al concreto fresco fueron: revenimien-
to, peso volumetrico, contenido de aire
(método gravimeétrico) y agua de san-
grado. Al concreto endurecido se le i
cieron las siguientes determinaciones:
resistencia a compresion y médulo e
elasticidad a 28 dias, y contraccion por
secado con 28 dias en agua y 28 diz:.
al aire. Los resultados de estos ensay 2y
se presefitan en las tablas 4 y 5.

CARACTERISTICAS DE LOS CON.
CRETOS

El objetivo del estudio consistié en ve-
rificar la influencia que ejercen los con-
tenidos de finos de las arenas y las ca-
racteristicas de las gravas sobre las pro-
piedades de los concretos ensayados,
Tomando en cuenta que en este caso
la cantidad de finos totales en el -

"REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192/MAYD/1967
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reto resultd proporcional alos conte-

«dos de las arenas, como se muestra
en la figura 1, las referencias se hacen
en funcién de los finos de las arenas pa-
ra facilitar la identificacién de las mez-
. clas.

Concretos en estado fresco

En la tabla 4 se presentan los resulta-
dos promedio de los ensayes efectua-
dos en los tres laboratorios a los con-
cretos en estado fresco. Como se pue-
de observar, las mezclas estudiadas tu-
vieron revenimientos que variaron en-
tre 9 y 10.5 cm; todos ellos quedaron
en el intervalo de 10 £1 cm propues-
to para el estudio.

Dado que el revenimiento se man-

tuvs constante, el pardmetro que se
puede considerar para juzgar fa influen

Lol s 4

TABLA 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO

cia del contenido de finos resulta serel -

consumo de agua por volumen unita-
rio de concreto. A este respecto, en la
figura 2 se observa que, independien-
temente del tipo de grava empleada, el
consumo de agua se manifestd constan-
te para porcentajes de finos en a are-
na de hasta un 10%, y después de este
valor, dicho consumo se increment6 en
forma gradual hasta ser 8% mayor para
contenidos de finos de 19% en la are-
na.

Por otro lado, si se comparan los 180
Kg de agua por metro ctbico de con-
creto requeridos en este caso, contra
los 200 que estima el ACl 211.1° para
un tamafio maximo de agregado de 20
mm, en mezclas sin aire incluido y re-
venimientos entre 8 y 10 cm, resulta
que las mezclas en estudio necesitaron

-

0% menos de agua. Esta disminucién
se debié muy probablemente a la finu-
ra del cemento, que por ser més grue-
so de lo usual requirib menos agua pa-
ra producir el revenimiento previsto.

En relacién con el peso volumeétrico
de los concretos estudiados,-en la ta-
bla 4 y la figura 3 se observa que para
contenidos de finos de hasta 10% el pe-
50 volumétrico se mantuvo constante
y que éste disminuyd a medida que
aumnentaron los finos en las arenas més
alli de ese valor, Asimismo se puede
ver que existe una diferencia de alrede-
dor de 80 kg/m?® entre los concretos fa-
bricados con grava caliza y los hechos
con andesita, a favor de la primera.

Dada la diferencia tan clara en cuan-
to a peso volumétrico de estos dos ti-

PROPIEDAD .

‘ 1 2
r(evenimfento, cm 105 9.5
Peso voiumétrico,
kg/m? 2207 2176
Vacflos, 0.6 1.1
Aguz de sangrado, 3.3 24

MEZCLAS No.

3 4 5 6
10.0 9.5 9.0 10.5
2165 2274 2270 229
13 1.3 0.3 0.5
17 30 1.8 3.1

7 8 9
100 9.0 9.5
2258 2263 2242
0.9 0.7 1.7
1.7 1.3 30

HESITOT

TABLA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO

PROPMIEDAD
1 2

Resistencia &
compresiéon a
28 dfas {f'c), 283 266
kg/em?
Médulo de elasti-
cidad 1 28 dfas 157318 140369
(Ec); kg/cml ’
Relacion Ec/Vf'. 9352 8607
“nntraccién por

.cado, 28 dfas
enagua y 28 dfas
al aire, 1078 533 733

MEZCLAS No.

3 4 5 6 7 8 9
242 279 = 283 289 282 — 242 273
138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566
8809 16904 16587 16829 15451 16357 ol 6617
759 337 443 332 403 448 308
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Flz. 1, Relacidn entre ¢f contenida de finos de [2 arena y of consumo de agua de mezcia en ¢l con-
crefo,

pos de concreto y tomando en cuenta
la simplicidad de la prueba, se puede
sugerir sy ejecucién en cbra como una
primera medida para discriminar. entre
los dos tipos de concreto. Un valor ra-
zonable que se puede considerar como
frontera entre los dos tipos de concre-
to es 2230 kg/m’,

El contenido de vacios de las mez-
clas estudiadas (figura 4), establecido en
funcién de los volimenes absolutos de
los materiales componentes, parece te-
ner un comportamiento independien-
te del tipo de agregado grueso y del
contenido de finos en la arena, Los va-
lores obtenidos resultan ser inferiores
a los usualmente estimados para este
tipo de mezclas (2%).

En relacion con el agua de sangrado,
en la figura 5 se’'puede observar que las
mezclas estudiadas siguen una sola ten-
dencia, independientemente del tipo
de grava utilizada, y que para conteni-
dos de finos de hasta 10% el sangrado
resulta canstante y cercano al 3%. Para
contenidos finos en la arena mayores
que 10% el sangrado disminuye a valo-
res cercanos al 1.5% para porcentajes
de finos de 19%.

Cabe sefialar el comportamiento dis-
crepante de la mezcla fabricada con ~
arena con 7.7% de finos, la cual w0
un sangrado de tan sdlo 1.8%. Esta si
tuacién se atribuye a que no obstante
que la arena tiene relativamente pocos
finos, parte de ellos tienen caracteristi-
cas plésticas, 1o que les permite retener
mejor e} agua.

Los resultados anteriores represen-
tan una contradiccion, ya que por una
parte es deseable limitar el porcentaje
de finos en la arena y por otra es con-
veniente al mismo tiempo tener el mi-
nimo de sangrado posible, Aparente-
mente la consistencia de la mezcla {re-
venimiento} tiene una influencia mds
significativa e importante en cuanto al
sangrado; pero dado que las mezclas
estudiadas tuvieron un revenimiento
poco variable (9 a 10.5 ¢m), la influen-
cia del mismo no quedd totalmente de-
finida. Sin embargo, en la figura 6 se
muestra una relacion entre el sangrado
y el revenimiento. Aunque ésta varié en-
un intervalo muy reducido, ia figura pa-
rece sugerir que serfa adecuado limitar
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€| sangrado a valores inferiores al 3.5%.

Concretos en estado endurecido
las propiedades determinadas a los
concretos en estado endurecido se pre-
sentan en la tabla 5. Estas propiedades
son las resistencia a la compresion y el
modulo de elasticidad del concreto a
28 dias de edad, y la contraccién por
secado después de 28 dias de curado
en agua a 23°C y 28 dias de secado al -
aire a 23°C y 50% de humedad relati-
va.

£n cuanto a la resistencia-a fa com-
presién, dado que os consumos de ce-
mento v los revenimientas de todas las
mezclas fueron practicamente constan-
tes, fos resultados alcanzados se pue-
den comparar en forma directa; asl, en
la figura 7 se puede ver que los tipos
de grava estudiadas y los diferentes
contenidos de finos en la arena no tu-
vieron influencia en la resistencia a la
compresion hasta para contenidos de
finos del 10%, en tanto que para por-

Pese volumétrico del concreto, en kﬂm’
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centajes mayores la resistencia a la
:ompresion decrecid hasta una reduc-
_i6n del orden del 15% para arenas con
19% de finos. Cabe hacer notar que el

Fig. 3. Influencia dei contenldo de finos de ia arena en el peso volumétrico del concreto,

concreto fabricado con la arena consi-
derada como de referencia sigui6 la -
misma tendencia general observada en
los cencretos con arenas andesticas.

QOtra forma de tomar en cuenta el
efecto de los finos de la arena en la re-
sistencia a la compresidn del concreto
es a través de la eficiencia del cemen-
to, entendida ésta como la relacion co
sumo de cemento/resistencia a fa com-
presién (figura 8).

£r esta figura se puede ver que para

- contenidos de finos en las arenas me-

nores Ggue el 10%, la relacién antes men-
cicnada se mantuvo constante en un
valor de 1.06, en tanto gque este vaior
se¢ incrementd a 1.23 cuando los finos
en la arena llegaron a ser del orden del
19%, lo que equivale a tener un incre-
mento del 16% en el consumo de ce-
mento para igualdad de resistencias.

En relacibn con el médulo de elasti-
cidad, er la figura 9 se puede observar
2 gran influencia que tuvo el tipo de

Vaclos, en %

0

Tamafo mix. de grava: 20 mm
Consumo de cemento; 300 * 5 kg/m?®
Revenimiento: 1041 cm
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»
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5 10 15 20
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grava que se empled en la fabricacion
del concreto. Se encontraron diferen-
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Flg. 4. Influencla de los finos de la arena en la cantldad de vaclos en las mezclas.
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cias del orden de 120 000 kg/cm? en-
tre los modulos de los concretos he-
chos con gravas andeslticas y los fabri-
cados con gravas calizas, diferencia que
corresponde a un incremento del orden
del 80% en los valores alcanados por es-
tos Gltimos..

Por otra parte, los finos de las are-
nas influyeron en el modulo de elasti-
cidad de los concretos de manera simi-
lar a como lo hicieron en la resistencia
a la compresion. Para contenidos infe-
riores al 10% no existié variacidn apre-
ciable en los valores alcanzados, en tan-
to que para contenidos de finos en la
arena del 19% la disminucién en el mé-
dulo de elasticidad fue del orden del
12% en relacion con los valores alcan-
zados en los concretos hasta con 10%
de finos.

Conviene seflalar que, al igual que
para la resistencia a la compresion, el
empleo de la arena de referencia con
1.1% de finos no cambié el comporta-
miento del concreto en cuanto a mé-
dulo de elasticidad, ef cual alcanzé va-
lores simitares a los obtenidos con la
arena andesftica lavada.

En {a figura 10 se presenta la relacion
que se manifestd entre el modulo de
elasticidad del concreto y la raiz cua-
drada de la resistencia a la compresiun
del mismao. Esta relacion alcanzé un va-
lor medio aproximado de 9 000 para s
concretos de gravas andesiticas y aw
16,500 para los de grava caliza, Conviene
hacer notar que aunque el tamafo de
la muestra es pequerio, 1a tendencia es-
ta bien definida y la totalidad de ios re-
sultados quedan lucalizados dentro de
una dispersién de £ 2 o de la tenden-
cia central,

En la contraccién por secado, el ti-
po de grava empleada en el concreto
tuvo también una influencia notoria; las
contracciones de los concretos-con gra-
va caliza fueron del orden del 60% de
las alcanzadas en los concretos conlas
gravas andesiticas. Asimismo, los finos
de la arena, y en particular los finos con
propiedades plésticas, influyeron tam-
bién en forma cansiderable en las con-
tracciones alcanzadas (figuras 11y 12).

En los concretos con gravas andesi-
ticas la contraccién se incrementd des-
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de un valor de 533 x 10* con el uso

* la arena con 10% de finos no plasti-
~0s, hasta un valor de 759 x 10® con
ia arena de 19% de finos, parte de Jos
cuales tuvieron propiedades pléasticas.

En los concretos con gravas calizas
el incremento de la contraccién con el
aumento de los finos en la arena no fue
tan significativo; pasé de un valor de
332 x 10* a 448 x 10* al variar el con-
tenido de finos del 10 al 19% respecti-
vamente. Sin embargo, fue notorio el
comportamiento del concreto fabrica-
do con la arena con 7.7% de finos, par-
te de los cuales tuvieron propiedades
plésticas. En este caso la contraccién al-
canzada resultd ser del mismo orden
que la obtenida con fa arena con 19%
de finos. Conviene sefalar que los finos
de ambas arenas presentaron propieda-
des plasticas similares.’

+ d

Los concretos fabricados con las are-

nas andesiticas lavadas y de referencia,
que no tuvieron finos plasticos, presen-
taron contracciones similares a la alcan-

zada en el cancreto con arena de 10%

“e finos, que tampoco tuvo finos plés-
(08,

' En la figura 12 se puede observar la
influencia que tuvo el contenido de fi-
nos plasticos, determinandos en fun-
cibn de'la contraccion lineal de los fi-
nos de ia arena, en la contraccién por
secado del concreto. Como se obser-
va la contraccién por secado del con-
creto se incrementd al aumentar la con-
traccion lineal de los finos de la arena,
independientemente del tipo de grava
utilizada, aunque este incremento fue
mayor para los concretos con gravas
andesiticas.

Las contracciones aqui registradas
corresponden a las obtenidas después
de un curado en agua de 28 dfas y se-
cado al aire a una humedad relativa del
50% durante otros 28 dias. De acuerdo
con la literatura respectiva®, la contrac-
aion alcanzada en estas condiciones re-
sutta ser del orden de la mitad de las
contracciones Gltimas; por lo que si se
extrapolaran los resultados en los con-
cretos con las arenas hasta con 10% de
finos no plasticos y gravas calizas; se lle-
.ara a valtores de contracciones Gltimas
comprendidas entre 600 y 900 x 10%,
congruentes con los valores encontra-
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA-
CIONES

Conclusiones

Los resultados de los ensayes efectua-
dos y fas consideraciones hechas sobre
el comportamiento de los concretos
conducen a las siguientes conclusiones:

1

. Para mejorar las propiedades me-

l cinicas de los concretos que se uti-

lizan en el Distrito Federal, es ne-
cesario emplear gravas mas densas
y con menos absorcién de las que
actualmente se emplean,

. Las arenas andesiticas en uso resul-
tan ser las (nicas, desde el punto
de vista econdmico, viables para la
fabricacion de los concretos en el
D.F. Sin embargo, es necesario limi-

Fig. 9. Influencia del contenido de flnos de la arena en ¢l médula de elasticidad del concreto,
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tar la cantidad de finos y muy es-
peciaimente la de los finos plésticos
que contienen.

3. El tipo de cemento empleado en las
mezclas puede afectar algunas de

* las propiedades de los concretos.
Las conclusiones a que se llega en
este trabajo se refieren a concretos
hechos con cemento portand tipo L.

. Las gravas calizas empleadas tuvie-
ron un comportamiento satisfacto-
ric en cuanto a todas las propieda-
des mecanicas de los concretoy
tudiados.

5. El coeficiente volumétnco de .av
particulas de grava caliza trituracla
practicamente igual a 0.20 cor !
jo a mezclas de concreto trabaja-
bles con contenidos de mortero
usuales.

. La proporcion eri la que se combi-
naron los tamados de grava {35%
de 5a 10 mm y 65% v 10 a 20 mm)
se manifestd curiin g granulome
tria adecuad.. par estos materiales,

7. Desde el punto de vista de las pro-

piedades mecanicis del concrets,
para alcanzar 10s mejores resulta-

- dos se-requiere limitar los finos en

fa arena a un maxime de 10% y ade-

mas la contraccion ineal de estos
finos debe ser nula.

Debido a que 1a proporcion en que

se mezclaron grave y arena se manr

tuvo constante en todo el estudio,

Fig. 10. Relacidn médulo de clasticidad — resistencla a [a compresion Jde los concretos andes(ti-

cos y callros,

18

)2

la cantidad de finos totales en las
mezclas de concreto resultd pro-
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porcional a la cantidad de finos en

{as arenas.
. El requerimiento de agua de mez-
clado se manifest6 constante para
porcentajes de finos en la arena de
hasta 10%; para porcentajes mayo-
res, la demanda de agua de mez-
clado se incrementé hasta en un 8%
para contenidos de finos del orden
del 19%.
Independientemente del contenido
de finos en la arena, los concretos
con grava caliza tuvieron un peso
volumeétrico mayor a 2 250 Kg/m?
mientras que en [os concretos con
gravas angesiticas el peso volumé-
trico fue siempre inferior a este va-
lor,
La cantidad de vacios en las mez-
clas de concreto resulté indepen-
diente del tipo de agregado grue-
so empleado. Las mezclas fabrica-
das con arena andesitica lavada y
con la arena de referencia tuvieron
contenidos de aire cercanos al 2%;
pero en las mezclas fabricadas con
arenas_con mayor contenido de fi-
nos los vaclos fueron siempre infe-
riores a esta cantidad.
Ei sangrado que presentaron las
mezclas de concreto varié en for-
ma inversamente proporcional al
contenido de finos de las arenas y
en proporcidén directa con el reve-
nimiento de las mezclas. Para mez-
clas con arena de hasta 10% de fi-
nos, seria conveniente tener sangra-
dos méximos del 3.5%.
La resistencia a la compresion resul-
té independiente del tipo de agre-
gado grueso empleado y de los fi-
nos de la arena, cuando el porcen-
taje de éstos fue inferior al 10%. Pa-
ra arenas con mayor contenido de
finos la resistencia decrecié.

Los mbdulos de elasticidad de los
cbncretos hechos con agregados
grueso calizos resultaron del orden
del doble de los obtenidos con gra-

10.

11.

12.

13.

14.

.- »vas andesiticas” Los porcentajes-de -

finos en las arenas inferiores al 10%
no tuvieron influencia en ef médu-
lo de elasticidad' alcanzado. El va-
lor medio de la relacién entre el
modulo de elasticidad y la raiz cua-
drada de la resistencia a la compre-
sion resultd ser 16 500 para los con-

cretos con gravas calizas y 9 000 pa- .

ra los hechos con gravas andesiti-
cas. -

Contraccién por secado de! concrelo
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15. La contraccién por secado de los
concretos fabricados con grava ca-
liza fue del orden del 60% de la ob-
tenida en los concretos con gravas
andesiticas. Los porcentajes de fi-
nos en las arenas supenores al 10%,
en especial el contenido de finos
con propiedades plasticas, tuvieron
una influencia determinante en la
contraccion del concreto, incre-
menténdose ésta con el porcenta-
je y las propiedades plasticas de es-
tos finos.:

16. La contraccidn por secado, después
de 28 dias de curado hiumedo y de
otros 28 de secado al aire con una
humedad relativa de 50%, en con-
cretos con porcentajes de finos en
las arenas inferiores al 10%, resultd
ser de 332 x 10*® para los concre-
tos con gravas calizas y de 533 x
10* para los de gravas andesiticas.

Recomendaciones

La evaluacién de los resultados de los
ensayes conduce a plantear las siguien-
tes recomendaciones:

Para obtener un concreto de calidad
satisfactoria para fines estructurales, se
requiere seleccionar con precaucién las
caracteristicas de los materiales compo-
nentes.

En cuanto a los cementos portland
se puede emplear cualquiera de los ti-
pos usuales(l, Il, il y V)con talque sea
congruente con los fines a los que se
destine la estructura. Con respecto al
cemento portland-puzolana, se halla en
curso de revision la norma NOM C-2
con objeto de incluir un tipo denomi-
nado PUZ-1, el cual se debe compor-

-

e

utute de Ingerueria, UNAM, julio de 1985.

. Mendoza; C.)., “Propiedades mecdnicas de los concretos fabrnicados en
el D.F”, Informe 495. Institulo de ingeruerla, UNAM.

. Mely, R, “Estudio estadistico de propiedades de materiales y estructu-
ras de concreto reforzado en el Distrito Federal”, informe Interno, Ins-

tar en su desarrollo de resistencia co-
mo el cemento portland tipo 1.

Las gravas deben proceder de una ro-

ca sana, preferiblemente con densidad -

superior a 2.6 y absorcion no mayor al
2%. Si las gravas se obtienen por un pro-
ceso de trituracién conviene verificar
que la forma de las particulas sea tal,
que su coeficiente volumétrico resulte
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo-
metria adecuada para fabricar concre-
to con tamafdo maximo de 20 mm,
cuando las gravas de 53 a 10 mm se
mezclan con las de 10a 20 mm en pro-
porcion de 35 a 65%, respectivamente.

Las arenas que se utilicen para la fa-
bricacion de los concretos pueden ser
de naturaleza andesitica, pero se debe
verificar que el porcentaje de los finos
que contenga sea inferior al 10% y ade-
més que estos finos no tengan propie-
dades plisticas. Una foma de medir la
plasticidad de los finos puede ser la
prueba de contraccion lineal, la cual de-
be conducir a valores de 0% cuando la
arena esta exenta de finos pldsticos.

Dada la buena trabajabilidad que
mostraron las mezclas con revenimien-
tos de 10 cm, se sugiere emplear este
valor como maxima nominal, con una
tolerancia de :2.5 ¢m. En caso de re-
querir una mezcla més fluida se puede
adicionar en obra un aditivo fluidificante
que permita incrementar ese reveni-
miento. Como medida de control y
aceptacién del concreto en su estado
fresco se recomienda realizar, adicional-
mente a la prueba de revenimiento, la
determinacioén del peso volumétiico,
cuyo resultado permitird distinguir si el
concreto se fabrico con agregados den-

REFERENCIAS

de 1972

s0s o ligeros. Un valor minis. s ey
ta caracteristica en el concreto catruc:
turai puede ser de 2 250 kg/m”’.

Tomando en cuenta el comporta-
miento de los concretos con agregados
gruesos calizos, se puede estimar que
el mbdulo de elasticidad de los mismos
a los 28 dias tendré un valor minimo de
14 500 f. y que la contraccion por se-
cado Oltima sera inferior a 900 x 10%,

RECONOCIMIENTO
Este articulo es un resumen del infor-
me “Ensayes para definir las caracteris-
ticas de 1os concretos estructurales en
¢! D.F.” preparado por el Instituto de in-
genieda para la Comision de Vialidad y
Transporte Urbano y se reproduce con
la autorizacion de la mencionada comi-
sién.
]

Los autores hacen patente su reco-
nacimiento al personal del Crupo Tol-
teca, por su participacion en la obten-
cidn y seleccion de los materiales em-
pleados en €l estudio; a los empleados
de las empresas INSPECTEC, Laborato-
rios Liac y Laboratorio Nacional de la

- Costruccion, quienes intervinieron en la

realizacién de los ensayes; a la Comi-
sién Federa! de Electricidad por facilitar
sus instalaciones y a todos los miem-
bros del grupo de trabajo sobre control
de calidad de los materiales de cons:
truccién. Se agradece en forma especial
al Dr. Roberto Meli, por las sugerencias
recibidas durante el desarrollo E—@
. R
del estudio.

- —

4. RabotR,, Coulon C. y Hamel )., “Contnibution a l'améliorauon de F'essal
d'équivalent de sable”, Bull Liaison Laba. P. et Ch. 57, enerc-iebrero

5. ACl Committee 211 “Standard Practice for Selecung Proportions for Nor-

mai, Heavyweight, and Mass Concrete [AC! 211.1-81)", ACI Manual of
Concrete Pracuice, Parte 1, 1986.

3. ASTM "Annuel Book of Standards”, Section 4, Volume 0.4.02 Concrete

and Mineral Aggregates, 1983,

20

6. ACI Committee 209 “Prediction of Creep, Shrinkage, and Temperature
tffects in Concrete Structures”, ACl Publication 5P-27, 1971.

REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. 192/MAYQ/1987 -

/2



FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

1

CURSOS ABIERTOS

DIPLOMADO GENERAL EN PROYECTO Y
CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS

DIPLOMADO EN PROYECTO Y CONST. RUCCION DE
ESTRUCTURAS DE CONCRETO

MODULO II

DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO

TEMA

INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO

M. en I. CARLOS J. MENDOZA ESCOBEDO
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 1998

Palacio de Mineria Calle de Tacuba § . Primer piso Deleg Cuauhtémoc 06000 Meéxico, D.F. APDO. Postal M-2285

- A ARFEE O F el o Aa e m s EAAR e s o o -



INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS-DE LOS AGREGADOS EN EL
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO

Carlos Javier Mendoza E.

Introduccidon .
B [

[}

En una mezcla de concreto los agregados constituyen cuando menos tres
cuartas partes de su volumen total, por lo que la calidad de éstos tie-
nen una importancia definitiva en la resistencia, durabilidad y comporta
miento de las estructuras construidas con ellos. '

Por otro lado, los agregados son mds econdmicos que el cemento, por lo
que resulta ventajoso usar la mayor cantidad posible de ellos, a parte

de que el empleo de volimenes importantes de agregados da al concreto ma-
yor estabilidad volumétrica y durabilidad. :

Influencia de la forma y textura del agregado en la trabajabilidad y

resistencia

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia

considerable en la resistencia del concreto, particularmente en la resis

tencia a flexidon y son particularmente significativas en los concretos de
alta resistencia.

La contribucion de 1a forma y textura del agregado grueso en el desarro-
110 de 1a resistencia a compresion del concreto 36 se Eonoce. Béro posi-'
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesion mds
grande entre las particulas y.la matriz de cemento. De igual forma, una
superficie de contacto mis grande en los agregados angulosos significa
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha
ce una estimacién cuantitativa de la manera en que la forma, la textura



superficial y el mddulo de elasticidad del agregado afecta a las resis-
tencias a flexidn y compresidn del concreto. '

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto significativo en el
requerimiento de agua de mezclado, ya que estas propiedades se pueden ex
presar en forma indirecta en funcidn del porcentaje de huecos que quedan
en la arena en condicion suelta. La influencia de los huecos entre las
particulas del agregado grueso es menos definitiva en el consumo de agua,
sin embargo, la forma delagregado grueso, y en particular el agregado
grueso lajeado, tiene un efecto considerable en la trabajabilidad del con
creto.

La influencia de las propiedades de los agregados en'la trabajabilidad de
crece con el consumo de cemento y posiblemente desaparece cuando 1a rela-
cion agregado/cemento es del orden de 2.5.

La influencia en l1a granulometria en la segregacidn es importante, pero
esta depende mayormente del método de manejar y colocar el concreto.
También el empleo de agregado grueso con peso-especifico muy diferente del
que tiene el agregado fino aumenta la tendencia a l1a segregacion.

Las propiedades fisicas del agregado fino, especialmente el mds pequefio
que Ta malla #100 (150 um), puede afectar el sangrado del concreto.

La forma del agregado influye en la hombeabilidad de una mezcla,en general
son preferibles arenas t.aturales y gravas redondeadas a los agregadoes tri
turados, pero puede hacerse una mezcla con caracteristicas adecuadas pa-
ra ser bombeada con una conzinacidén apropiada de fracciones de agregados

triturados. ) ' R

Si Ta superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es-
tar totalmente saturados ain cuando estén completamente humedecidos. Cuan
do se aplica la presidn en 1a 17nea,.el aire en estos vacios se contrae

y el agua se introduce en 1os poros, dando como resultados que las
mezclas sean mds secas y poco manejables. Si se suspende el



bombeo y se libera la presidn,se libera también el agua de los agrega-
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, formando un tapén cuan-
do se reinicia el bombeo. ' '

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del

concreto

La resistencia a compresion del concreto no puede exceder a l1a del aqre-
.Sin embargo, 1a resistencia a compresidn

gado con el que se fabrica.‘

del agregado tal como se encuentra es dificil de determinar y la infor-
macion requerida tiene que obtenerse através de pruebas indirectas: re-
sistencia a compresion de muestras labradas de la roca, valor al aplas-
tamiento del agregado grueso, 0 comportamiento del agregado en el concre
to.

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con

el agregado que se pretende usar y compararlos con la respuesta de otros
concretos de calidad conocida. Si el aaregado bajo ensaye conduce a una
resistencia a compresion mas baja que la del concreto de referencia, y
en narticular si numerosas bartfculasindiwiduales de agregados aparecen
fracturadas despues ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor
pord, por tanto, tales agregados solo deben usarse en mezcla de baja re-.
sistencia.

Una resistencia inadecuada del agregado representa una 1imitacién ya que
las propiedades del agregado tiene cierta influencia en la resistencia
del cencreto, adn cuando sea suficientemente resistente para no fractu-
rarse prematuramente. Si se comparan;concretﬁ%_hechos con diferentes
agregados se puedeobservar que la influencia del agregado en 1a resisten
cia vel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre-
sifn o tensidon. Es posible que la influencia del agregado sobre la resis
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecadnica del
agregado sino también, y en grado considerable, a sus caracteristicas de



absorcion y adherencia.

En general la resistencia y elasticidad del agregado depende de su com-
posicidon, textura y estructura asi, una bajaresistencia se puede deber

a una debilidad de los granos constituyentes,a que los granos, no obstan
te de ser suficientemente resistentes, no estan bien 1igados o cementados-

E1 modulo de elasticidad del agregado. aunque se determina rara vez, no
deja de tener importancia, ya que el mddulo de elasticidad del concreto
es mds grande a medida que mayor es el mddulo de elasticidad de los agre
V gados constituyentes. "E1 mdulo de elasticidad del agrecado afecta tam-
bién 1a magnitud de la deformacidn diferida y de lacontraccidn que puede
presentarsé én el concreto. " !
Por otro lado, el agrietamiento vertical de un especimen sujeto a compre
sidén uniaxial comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de la
carga Gltima. ET esfuerzo al que se forman las grietas depende en aran
parte de las propiedades del agregado. grueso: gravas lisas conducen al
agrietamiento a esfuer;os mas bajos que los requeridos' con rocas tritura
das, aspefas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia mecd
nica estd influenciada por las propiedades de 1a superficie y, en cierta
manera.por la forma del agregado grueso. .

Las propiedades de los agregados afectan la carga de:agrietamiento en
compresidn y la resistencia en flexién de la misma manera, por lo que la
relacién entre las dos cantidades es independiente del tipo del agregado
usado, fig 1. Por otra parte la relacion entre las resistencias a fle-
xion y compresion depende del tipo de agregac:- grueso, ya que las propie
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan la re--
sistencia Gl1tima en compresidn mucho menos que la resistencia en tensidn
0 la carga de agrietamiento en compresion, fig 2, ref 1.

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto
varia en magnitud y depende de la relacidn agua/cemento de la mezcla.
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Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de aéregados tri
turados ha dado como resultado resistencias hasta 38 por ciento superio-
res que cuando se emplean gravas redondeadas. Con incremento-en la rela
cion agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente de -
bido a que la resistencia de 7a pasta misma es determinante, y a rela-
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis=
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas.

La influencia del agregado en la resistencia a flexion parece depender
también de la condicidn de humedad del concreto en el momento del ensa-

ye.

Influencia de los agregados en el mddulo de elasticidad del concreto

Las propiedades de los agregados también influyen en el modulo de elasti
cidad del concreto; mientras mds alto sea el mddulo de elasticidad del |
agregado, mayor serd el mddulo de elasticidad del concreto. La forma

de las particulas de aqregado y sus caracteristicas superficiales pueden
influir también en el valor del mddulo de elasticidad del concreto y en
la curvatura de la relacion esfuerzo-deformacion.

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de
cemento y agregado, cuando estdn sujetos a esfuerzos en forma individual
presentan una relacion esfuerzo-deformacién sensiblemente lineal. Lla ra
z6n para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto)
se debe alla presencia .le interfases entre la pasta de cemento y el agre-
gado y al desarrollo de microaérietamiento en esas interfases. Debido

a que las grietas se desarrolian progresivamente en las interfases, hay
un incremento prodresivo en la intensidad del esfuerzo-local y-en la mag-
nitud de la deformacidn, por lo que la deformacién se incrementa mis r-
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-deforma-
cidn se hace cbncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plastico.

. La relacion entre médulo de elasticidad y resistencia depende también de
la proporcidn de 1a mezcla (el agregado por lo general tiene un -mddulo
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mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma-
yores (mayores resistencias) el médulo se incrementa més rdpidamente due la
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, 1a cual también da resultados pa-
ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. .El médulo de elas-
ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia
en 1a misma proporcién y su valor estd entre 40 y 80 por ciento del médulo
del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado que el
modulo del agregado ligero difiere podo del mddulo de la pasta del cemento,
la proporci6én con que se encuentra en la mezcla no afecta al médulo de elas-
ticidad de los concretos de agregados ligeros.

Influencia de los agregados en la contraccion

Los agregados restringen la contraccidn que se puede presentar. E] tamaiio
y granulometria del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de
la contraccién, pero un agregado mds grande permite el usc 'de mezclas mds
pobres y origina, por tanto, una contraccién menor.

Similamente, para una resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad
contiene mds agregadd que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del
mismo tamafio y, como consecuencia, la primera mezcla presentard una contrac-
cion mds pequefa.

La influencia combinada de la relacidén agua-cemento y contenido de agrega-
do puede presentarse en una grdfica; esto se hace en la fig 4 pero debe
recordarse que los valores de contraccion dados son solamente tipicos para
el secado en ¢limas templados.

Las propiedades eldsticas de los agregados determinan el grado de restric-
cion ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a-una contrac-
cion un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio mayor
que la que permiten los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en -
el agregado reduce su efecto restrictivo en la contraccidn, y dado que la
arcilla misma estd sujeta a contracci6n, la presencia de arcilla en el re-

cubrimiento de los agregados puede incrementar la contraccién hasta en 70
por ciento.
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Dentro del intervalo de‘agregados normales hay una variacion considera-
ble en la contraccién, fig 5. E} agregado natural comin no se contrae
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones
por secado de hasta 900 x 10'6, similar a la contraccién que presenta el:
concreto fabricado con agregados sin contraccidon . Las rocas que presen
tan contracciones usualmente tienen alta absorcién y este hecho debe
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relacién con
la contraccidn. ' ‘

E1 agregado ligero usualmente conduce a contracciones mds grandes que el
agregado de peso . normal, debido principaimente a que e\ agregado, te
niendo un modulo de elasticidad mas bajo, presenta menos restricciones

a la contraccion potencial de 1a pasta de cemento. Los materiales lige-
ros que tienen una proporcion importante de material mis peguefio .que la
malla 200 (75 m) tienen una contraccién aun mis grande, dado que la
finura conduce a un contenido mayor de vacios.

E1 contenido de agua de una mezcla de concreto afecta la contraccidn por
que reduce el volumen de los agregados que 1a restringe, siguiendo la
tendencia mostrada en la fig 6, pero el contenido de agua por si mismo
se piensa que no es un factor determinante.

Efecto del agregado en la deformacion diferida

En Ta mayor parte de los casos el agregado de peso normal no estd sujeto
a deformacién diferida, por lo que es razinahle suponer gque el origen de
la deformacidn diferida esta en la pasta de cemento, pero los agregados
influyen en la deformacidn diferida del concrato a través de un efecto
de restricciﬁn, similar al que se presenta en €l caso de la Tontrac-
cién y dependiente .de algunas propiedades fisicas de i1as rocas de las cua
les provienen.

Debido a l1a gran variacion de los agregados dentro cualquier tipo minera
1ogico y petrogrdfico, no es posible establecer de una manera general la
magnitud de la deformacion diferida del concreto hecho con agregados de



diferentes tipos. .Sin embargo, los datos de la fig 7 son de {mportancia
. considerable; después de 20 afios de conservados a una humedad relativa
de 50 por ciento, el concreto hecho con areniscas presenta'una“deforma-'
- ¢ién diferida mds del doble de 1a-obtenida con calizas. Una diferencia
aln mds grande entre la deformacign diferida del concreto hecho con dife
rentes agregados fue encontrada por Rusch et al, después de 18 meses ba-
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la midxima deformacidn
diferida fue cinco veces el valor minimo; los agregados en orden crecien
te de deformacidon diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani-
 to; y arenisca.

El agregado ligero merece atencidn especial porque la opinion generaliza-
da sugiere que su uso conduce a deformacidn diferida sustancialmente mds
alta que la alcanzada con aqregado de peso normal. Trabajos recientes in
" dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal y ligero
en 1o que se refiere a la deformacion diferida y que la deformacién dife
rida mds alta de los concretos ligeros refleja solamente el mddulo de
elasticidad mas bajo de los agregados. No hay diferencia en el comporta
miento inherente al hecho de que los agregados estén o no cubiertos o a
que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no sionifi
ca que todos los agregados conducen a la misma deformacidn diferida.

Como regla general se puede establecer que 1a deformacidn diferida del
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente 1a
misma que 1a del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante
en cualquier comparacién que el contenido de agregado no difiera mucho en
tre el conc?eto de agregado ligero y el concreto de agregado_normal).

Mas aun, siendo la deformacidn eldstica de los concretos con agregades 1i
- geros mayor que la que tienen los concretos ordinarios,-1a relae¢ién defor -
macion diferida a deformacién elistica es mds pequefia para los concretos
de agregados ligeros. |

Caracteristicas de los concretos comunes en el Distrito Federal



Las expresiones que correlacionan 1a resistencia a tensidn por fle-
xidén con la resistencia a compresion son las siguientes:

Concretos con grava y arena andesitica

feo=1.9 {f. , ko/cmd

f

concretos con grava ue basalto escoredceo y arena andesitica

+

fo=21]f kg/ci?

f

1
Las expresiones para determinar el médulo de elasticidad a partir de
la resistencia a compresion son: )

concretos con grava y arena andesitica

I 1 2

E. 8500 \|f. » kg/cm
concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica

= I 2

E, 11000 fc » kg/cm
La relacidn de Poisson para concretos andesiticos ensayados a 28 dias
de edad, varfa de 0.25 para una resistencia de 100 kg/cm@ a 0.35 pa-
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresion. Un valor medio de 0.30

se recomienda tomar para la mayor parte de las resistenciss isuales.

E1 mbédulo de rigidez por cortante para concretos andesiticos se puede
calcular con la expresién: o N ) T )

G = 3300 JE‘:— , kg/cm2

estando G y f_ expresados en kj/cm2

/0



Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal estdn fabrica-
dos con gravas y arenas de origen  .pirocldstico (gravas y arenas ende-
siticas y basaltos escoredceos) Tas cuales son relativamente ligeras y
muy absorbentes. Esta situacion ha dado como consecuencia que las pro-
piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de las conside-
radas como comunes. £n la tabla 2 se presentan los valores alcanzados
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos considera
dos como comunes, ref 2. Como resultado de ese estudio se alcanzaron
las siguientes conclusiones: ‘

1. El empleo de agregidos de baja densidad yalta absorcién en la fabri-
cacion de concretos, conduce a obtener concretos con deformaciones
mayores que las usuales.

2. Los concretos fabricados con grava de basalto escoredceo presentaron
incrementos de resistencia mads grandes respecto a 1a alcanzada a los
28 dias en relacion con los incrementos observados en los concretos
fabricados con gravas andesiticas.

En cuanto a las arenas, los mayores incrementos se alcanzaron en 1os
concretos fabricados con las arenas con menor contenido de polvos.

3. " Las expresiones que correlacionan la resistencia a compresidn a una
edad cualquiera con la alcanzada a los 28 dfas se indican a continua
cion:

Concretos con grava y arena andesiticas

ot . ap .
fesgavort fc - ka/cm :

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica

ot . 2
fe =933 0.67¢ T * X9/



10.

11.

La deformacién unitaria correspond1entes al esfuezo max1mo (e ) va-
ria con el tipo de agragado grueso y con el nivel de re51stenc1a del
concreto. Valores representativos de este comportamiento, corres-
pondientes a resistencias a compresién entre 200 y 300 kg/cm? pue-
den ser:

Concretos con agregado andesiticos
= 0.004

Concretos con agregado grueso de basalto escoreiceo y arena andesi-
tica

= 0.003

La curva esfuerzo-deformacion se puede obtener con la expresifn
2f' ¢ |
c

f = —— R kg/cn?
c E
eoll + (E-Jil
0
en 1a que los valores de f& y €, se seleccionan de acuerdo con las
caracteristicas de los concretos

La contraccién por secarde registrada fue inversamente proporcional
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcio
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El tipo de agre
gado grueso también tuvo influencia, presentando menos contraccidn
los concretos hechos con grava.de basalto escoreaceo.

La contraccidn por secado a cualquier edad se puede estimar con las
siguientes expresiones: :

= -

——

Concretos con grava andesitica y arena andesitica con exceso de polvos.

0.93
ey = ——t—— 1300 x 107

10 + 0-93

4



12,

.13,

14,

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0-71 1300 -6
€y 5 x 10
t g0+ t0-71.
concretos con grava de basalto escoredceo'y arena andesitica con ex
ceso de polvos

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con po
cos polvos

t0.81

0.81

= 1000 x 10°¢
17 + ¢t

t
Los valores determinados con estas expresiones habrén que afectarlos
por los factores de correccidn para tomar en cuenta las caracteristi
cas del material y las condiciones. del medio ambiente.

La tendenéia al égrietamiento, medida como la presencia o ausencia

de grietas, depende no solamente de la contraccién potencial sino tam
bién de 1a deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de

restriccion a la deformacion, 1o que puede conducir é] agrietamiento.

El coeficiente de deformacion diferida resulta mayor para los concre
tos mds rigidos.(mayor mbédulo de elasticidad), por lo que las defor-
maciones totales, iucliyendo deformaciones instantdneas y a largo pla
zo, vienen a ser del mismo orden, independientemente del tipo de agre
gado grueso utilizado. )

= - et -

Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos
finos, incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacién dife-
rida. '

/é



15. E1 coeficiente de la deformacidn diferida en condicién estdndar pa-
ra cualquier edad (en dfas) se puede determinar con las siguientes
expresiones:

concretos con grava andesitica y arena andesitica con exceso de pol
VoS

40-60

10 + t0.60

C, =

t 5.65

] . ’

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0.55
t 3.12

C —_—— 3,
11 + to'55

t=

concretos con gravade basalto escoredceoy arena andesitica con exce
so de polvos '

kel
C, = .
t 45+ 050
concretos con grava de basalto escoredceoy arena andesitica con pocos

polvos

t0.66

- Gy ® 06t 3.88

16. La deformacidn diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y
en ocaciones la distribucion de esfuerzos; sin embargo, afecta poco
Na resistencia dltima de los elementos estructurales y ayuda a la re
levacibn de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe-
ratura o movimiento de 1os apoyos. _

Recomendaciones para 1os concretos estructurales futuros en el Distrito
Federal

Conocidas las caracteristicas y deficiencias de los concretos utilizados
cominmente en la ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas
correctivas a la prdctica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-
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portamiento poco favorable de algunas estructuras de concreto durante
los recientes sismos. . .

En relacién con los materiales pétreos se buscard, por una parte, em-
plear agregados gruesos que presenten 1a mayor densidad posible y agre-
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el
punto de vista econdmico. Estas dos caracteristicas conducird a obtener
concretos, para una resistencia dada, con mayor mbédulo de elasticidad y,
por tanto, con menor deformacién instantdnea, menor cpntrabtién por seca
do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformacidon diferi
da.

En cuanto a las mezclas de concreto, se empleardn aqugl]as‘con mayor conte
nido de agregado gruesc compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo
anterior conducirfa, por una parte, a menores consumos de agua los que a
su vez se traduce en menor contenido de vacios y por tanto mayofes resis
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, asi como menor
deformacidn diferida. o '

Para satisfacer estas recomendaciones se pueden sustituir las oravas ande
siticas y las de basalto escoredceo por otras trituradas de origen cali-
20 o de basalto sano y denso. Estas pueden alcanzar densidades superio-
res a 2.6, en comparacion con 2.3 que tienen las .andesiticas ¢ 2.0 los
basaltos escoredceos.

En cuanto a 1a arena andesitica es dificil sustituirla por otra de mejo-
res caracteristicas que se encuentre a distancias razonables de la ciudad
de México, por lo que serd necesario seguirlas =mpleando, limitando el
contenido de polvos de las mismas. Un=valor 1imite deseablie-enel conte--
nido de polvo podria ser 5 por ciento.

En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se deberd limitar el reveni-

miento a 10 cm y las relaciones arena/agregados tota]es a va]ores no supe-
riores U.45, en volumen absoluto.
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En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una arena con densi
dad de 2.4 y 5 por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes pardme
tros, ref 3:

Peso volumétrico 2260 kg/m3
Midulo de elasticidas . 14100 J?Z en kg/cm?

Contraccidn por secado Gltima 900 X 10~
Coeficiente de deformacidn )
diferida Gltima 2.4

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener parametros
del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a aque-
11os considerados como comunes. '
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TABLA 1. VALDRES RELATIVOS PROMEDIO DEL -EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE LOS

AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO {KAPLAN)

Efecto relativo de las propiedades de los

Propiedades: del _agregados, por ciento
concreto ' ¢ Forma - Textura super Modulo de.

' ficial elasticidad
Resistencia a flexidn 31 26 -43
Resistencia a compresidn 22 44 3

Los valores representan la relacidon de variancia debida a cada propiedad
a2 la variancia total obtenida para las tres caracteristicas de los agre-
grados en pruebas realizadas sobre tres mezclas hechas con 13 agregados.

h
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TABLA 2. COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS COMUNES Y LOS
QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO FEDERAL

. Basalto
Caracteristicas Comunes . Andesitica Escoreaceo Calizas
—_q‘ '
Resiggencia a
tension 2.5 fc l'g\lfc 2.1 fc - i
Médulo de elas
ticidad 14900 o £ 8500 ' 11000‘|f' 14000‘|f'
C c C c

Relacion de: ‘ .
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 - —
M&dulo de
rigidez 6500 fé 3300‘|fé - -
Deformacion uni
taria al esfuer
20 maximo 0.003 0.004 0.003 —
Contraccidn por -6 6 -6 6
secado Ultima 800 x 10 1300 x 10 1100 x 10 900 x 10
Coeficiente de de
formacion diferi- :

1 da ultima 1.30 - 4.15 3.12 x 5.65 3.88 - 7.14 2.4
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Fig 1.
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ib/in®

. 2000 4000 €000 8000
F J
7
L I 4 000
0' 'h '
s L]
. 800
| .
3 3p 2o
;""’ %
P ’ -2 ‘oo:";
m J
3 pe
}f 400
o
'
200
[ {
° 0 20 30 4 0

Esfuenze de compresdidén al agrietamicnto - MN/m?

Relacién entre resistencia a flexién y esfuerzo de compre-

sién 3l agrictamiento para concretos hechos con d\fcrentes
agregados gruesos (ref 1)

[ —N—

/g



’ b/in'

.U 2000 [~.].1-] $000 [ 1af=1.] [ 1 -] 12000
“E . x ] ot
o
N
En . L //“(ﬁ”"/'
é :/": .)”l [ 4 0
»3 /./'?‘id—
L, /"( “u
3 / Va1 so0 5
o []
g R 2
-g 3 .ﬁ/ﬁ. :
400
- 4
) [-] o 0 p 14 40 30 . . &0 0 a0 .:
. Resistencia a compresifn - MN/m?
Fig 2. Relacién entre resistenciz a flexién y compresién para

concretos hechos con diferentes agregados (ref 1)

Y1
wo 2000 4000 €000 Q000 WOOC 12,000
L T
" lGrove s .
l Msiclo-A O
Bs
Ce [ v|. "
a0} oY 4 re,
L) : | 4 A )/
£ — oA s
Z K 1
: {14
3 1
] 4 Lhal
. -3 ‘;'D o I"/} S
. ; . B
3 |V e "o
% 20 "’ - ? l . + ’3
L +) . S . -
:_/ 4 e L.:"‘. L] -
3 ’ /,y:f.' v t
S 0 1 el Agreagodos da
3 R4 N oreilia expandide ]
'{E’, Ve Mazcios de diferentes . b1 —
= ¥ proporcionss

o/ 1 1 1 l
W0 20 3 40 3 60 T 8O0 9SO

Resistenciz a compresidn - MN/m?

Fig 3. M&dulo de elasticidad estdtico de concretos hechos con
agregados gruesos de rio y de arcilla expandida, y en-
sayados a diferentes edades hasta un aio (ref 1)

/7



»
8

V T T
/ C

'Y onlgnido dv
vy y ogregades por -

-»
[}
o .
—
]
S 1200
3 7 voluman - por
§ " . tlente:
- 10 ]
‘a' 8oo
sV L
=
% .
400
é’ ///L_-—— 80
S °

o3 04 . 0S5 06 - OF LY
Relacifn agua/cemento

1

Fig 4. Influencia de la relaci6n agua/cemento y del contenido de
agregacdo en la contraccidn (ref 1)

* 1600 —
o orenineg
- Qrovo ’
' baselto L
o
p 1200 9 ronite D,-"“Sr o]
3 tollre T :—-‘F}L‘/
= :uurn\\ . 3
g e00 swar
a - I‘- .
a=r

S : NN ES
é 400 -~ IL’J.I:-" A
S M,-"‘l”..‘v
R Fa 287
5 |
(] -]

10 28 90 V2 3 10 203

Dles i , Anos
Tiempo {escala Logarlimica)
. = - O - - T
Fig 5. Contraccién por secado de concretos hechos con 1as mismas

proporciones en l1a mezcla, pero con diferentes agregados,
almacenados al aire a 21° C y una humedad relativa de 50
por ciento (ref 1)

27



n/yd
4
800 20 WO 30 <00 30 300
A
00} . '
4
o/
. + /
.ro 600 p A
— . ‘b/
, 4
o %0
b=
g ‘ ﬁ”‘/ : .
o
q " ‘ 4 Ft '
2 40 * o
4 o .
® A v
c (4]
el
3 300 7 a
3] B 3
A Relacidn
§ 200 yregodos ".jh'm‘ \
S o gove 25 !
A greve ‘5.8
v grove 9.0 .
+ gronito 2.8
& granile 3.0
o X gronilo - 9.0

. MO 150 10 200 220 240 260 280 300 320
Contenido ‘de agua - kg/m®
Y

Fig 6. Relacibn entre el contenido de agua del concreto fresco
y 12 contraccibén por secado (ref 1)

600 Y v
- ' orenisco | i . o0
5 bosalic \ -]
2 | )
+ 4200 -
o
?ga ao—
3
S
3 400 I
E
=
=
o
o

10 28 90 1 2 S 10 203
Dios Ahos

Tienpo a partin de Lo aplicacién de La
canga (escala Logaritmica)

Fig 7. Ceformacién diferida de concretos de las mismas proporciones
perc hechos con diferentes agregados, cargados 2 1a edad de
28 dfas y almacenados en ajre a 21° € y a una humedad relati
va de 50 por ciento (ref 1)



Noete L ey 13 . 4 A . ) L"S-'J'r‘ - ‘.‘:‘ L. T 3 el g O YN
a7 = - Y T i i = - e : s
e £ v T oo 'KM!IF'T‘.".—.-;M‘HI!HH! g Mmoo Anmm‘ff'"ﬁﬂ’umm'r (TR
FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

DIPLOMADO GENERAL EN PROYECTO Y
CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS

DIPLOMADO EN PROYECTO Y CONSTRUCCION DE
ESTRUCTURAS DE CONCRETO

MODULO IIT

DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO

TEMA

CARACTERISTICAS GENERALES
DEL CO

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deieg. Cuauhtémoc 06000 Mexico, D.F. AFDO Postal #4-2285



CAPITULO 2

Caracteristicas
generales del

concreto y del acero

2.1 Introducclén./ 2,2 Caracterfsticas esfuerzo-
deformacién del concreto simple./ 2.8 Efectos
del tiempo en ¢l concreto endurecido./ 2.4 Fati-
ga./ 2.6 Médulos elisticos./ 2.6 Deformaciones
por cambios de temperatura./ 2.7 Algunas ca-
racteristicas de los aceros de refuerzo,

2.1 Introducciéon

El concreto es un material pétreo, artificial,
obtenido de la mezcla, en proporciones deter-
minadas, de cemento, agregados y agua. El ce-
mento y el agua forman una pasta que rodea
a los agregados, constituyendo un material he-
terogéneo. Algunas veces se afiaden ciertas sus-
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que
mejoran o modifican algunas propicdades del
concreto.

El concreto simple, sin refuerzo, es resisten-
te a la compresion, pero es débil en tension, lo
que limita su aplicabilidad como materi~! es-
tructural. Para resistir tensiones, se emplea re-
fuerzo de acero, generalmente en forma de ba-
rras, colocado en las zonas doride se prevé que

se¢ desarrollaran tensiones bajo las acciones de= —

servicio, El acero restringe ¢l desarrollo de las
grictas originadas por la poca resistencia a la
tensién del concreto,

El uso del refuerzo no esta limitado a la
finalidad anterior. También se emplea en zo-
nas de compresion para aumentar laresistencia
del elemento reforzado, para reducir las defor-
maciones debidas a cargas de larga duracion y
para proporcionar confinamientolateral al con-

creto, lo que indircctamente aumenta su resis-
tencia 2 la compresibn.

La combinacién de concreto simple con re-
fuerzo constituye lo que se llama contreto
reforzado.

El concreto presforzado es una modalidad
de! concreto reforzado, cn la que se creaunes-
tado de esfuerzos de compresion en el concreto
antes de la aplicacién de las acciones. De este
modo, los esfuerzos de tension producidos por
las acciones quedan contrarrestados o redu-
cidos. La manera més coman de presforzar con-
siste en tensar el acero de refuerzo y anclarlo
en los extremos del elemento.

Para dimensionar estructuras de concreto re-
forzado es necesarioutilizarmétodos que permi-
tan combinar el concreto simple y el acero, de
tal manera que se aprovechen cn forma racio-
nal y econdémica las caracteristicas especiales
de cada uno de ellos. Esto implica el conoci-
miento de estas caracteristicas; en las paginas
siguientes se describirdn algunas de las mds im-
portantes.

Existen otras caracteristicas del concretu,
tales como su durabilidad, permeabilidad, resis-
tencia al fuego, a la abrasidn, alaintemperie,
etc., que no se tratardn, ya que no es necesario
su conocimiento detallado para establecer me
todos de dimensionamiento. El lector puede
consultar a este respecto algn texto de tecno-
logfa del concreto, como los de Neville [2.2,
2.19}, el de Troxell, Davis y Kelly [2.1] o ¢l
de Orchard [2.8], recomendados 2! final de
este capitulo.

2.2 Caracteristicas esfuerzo-deformacién -
del concreto-simple - —

Se ha indicado que ¢! objeto principal del es-
tudio del comportamiento del concreto es la
obtencién de las relaciones accidn-respuesta
del material, bajola gama total de solicitaciones
a que puede quedar sujeto. Estas caracteristicas
accién-respuesta pueden describirse claramente
mediante curvas esfuerzo-deformacion de espe
cimenes ensayados bajo distintas condiciones.

¥4



80 Carocteristicas generales del concreto y del acero

En este caso, el esfuerzo es comGnmente una
medida de la accion ejercida en el espécimen, y
la deformacion, una medida de la respuesta, Sin
embargo, debe tenerse en cuenta que en zlgu-
noj casos, como porejemplo en usentamlientos

. y contracciones, csta relacion se invierte; es

decir, lus solicitaciones quedan medidas por

la deformacion y la respuesta cstd representa-

da por los esfuerzos respectivos.

Para conocer ¢l comportamiento del conere-
to simple es necesario determinar las curvas es
fuerzo-deformacién correspondientes a los
distintos tipos de acciones a que pucde estar
sometido, En el caso mds general serfa necesa-
ric analizar todas las combinaciones de accio-
nes a que puede estar sujeto un elemento, Hasta
la fecha, sblo se han establecido las relaciones
esfuerzo-deformacién para las combinacio-
nes mds comunes, Az, se han hecho estudios
sobre ¢l comportamiento del concreto sujeto
a estados uniaxiales de compreaién y tension, a
estados biaxiales de comprcuon y tensién, y
a estados triaxiales de compresion.

2.2.1 Modos de falla y caracteristicas
esfuerzo-deformacién bajo
compresibn axial

MODOS DE FALLA

La figura 2.1 muestra un cilindro de concre-
to simple ensayado en compresion axial. En
cilindros con relacion de lado a didmetro igual
a dos, como et que se muestra ¢n la figura, la
fallasuele presentarse a través de planos inclina-
dos respecto a la dircccidn de la carga. Esta
inclinacion es debida principalmente a la res-
triccion que ofrecen las placas de apoyo de la
maquina contra movimientos laterales. Si se
engrasan los extremos del cilindro para reducir
las fricciones, o si el espécimen es mds esbel-
to, las griczas que se producen son uproxima.
damente paralelas a la direccion de aplicacion
de la carga. Al comprimir un prisma de concre-
to en cstas condiciones, se desarrollan grietas
en ¢l sentido paralelo al de la compresién, por-
que el concreto se expande transversalmente,

Figurs 2.1 Fallaen comprulbn de un cilindro de con-
creto,

Las grietas se presentan de ordinario enla pasta
y muy frecuentemente entre el agregado y la
pasta. En algunos casos tambisn se llega a frac.
turar el agregado. Este microagrictamiento es
irreversible y se desarrolla a medida que au-
menta la carga, hasta que se produce el colapso.

CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION

Las curvas esfuerzo-defonnacion se obtienen
del ensaye de prismas sujetos a carga axial re-
partida uniformemente en la seccibn transver-
sal mediante una placa rigida, Los valores del
esfuerzo resultan de dividir ia carga total apli-
cada, P, entre ¢l drea de la seccion transversal
del prisma, 4, y representar valores promedio
obtenidos bajo la hipotesis de que la distri-
bucién de deformaciones es uniforme y de que
las caracteristicas esfuerzo-deformacion del
concreto son constantes en toda la masa, El
valor de la deformacién unitaria, e, es la re-
lacién entre el acortamiento total, g, y la lon-
gitud de medicion, £ (figura 2.2). -

Puesto que el concreto es un material hete-.
rogéneo, lo anterior es una idealizacion del fe-
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nomeno. Segin la distribucién de lapastay del
agregado en la masa, los esfuerzos, considera-
dos como la carga soportada en un drea diferen-

cial, variarin de un punto a otro de una misma -

seccidn. Sin embargo, esta variacién no es sig-
nificativa desde el punto de vista del diseiio
estructural.

CURVA TIPICA BAJO CARGA DE CORTA DURACION

La curva que s¢ presenta en la figura 2.2 co-
rresponde & un ensaye electuado en un tiempo
reiativamente corto, del orden de unos cuan-
tos minutos desde la iniciacién hasta el colapso.
S¢ puede apreciar que ¢! concreto no es un
material eldstico y que la parte inicial de estas
curvas no es rigurosamente recta. Sin embargo,
sin gran error puede considerarse una porcioén
recta hasta aproximadamente el 40 por ciento
de la carga méxima, Se observa, ademds, que
Ia curva llega a un méximo y después tiene una
rama descendente. El colapso se produce co-
minmente a una carga menor que la médxima.

En el ensaye de prismas o cilindros de con-
creto simple, la carga médxima se aleanza a una
deformacidén unitaria del orden de 0.002, si la

longitud de medicién es del mismo orden de

magnitud que el lado del espécimen. El colapso
del prisma, que corresponde al extremo de la
rama descendente, se presenia en cnsayrs de
corta duracién a deformaciones que varian en-
tre 0.003 y 0.007, scgun las condiciones del
espécimen y de la miquina de ensaye,

EFECTO DE LA EDAD

Debido al proceso continuo de hidratacién
del cemento, el concreto aumentu su capacidad
de carga con la edad. Este proceso de hidrata-
cién puede ser mds o menos efectivo, segun”
scan las condiciones de intercambio de agua
con’ el ambiente, después del colado. Por lo
tanto, ¢l aumento de capacidad de carga del
concreto depende de Jas condiciones de curado
a través del tiempo.

La figura 2.8 muestra curvas esfuerzo-defor-
macion de cilindros de 15 X 30 cm, fabricados
de un mismo concreto y ensayados a distintas
edades. Todos los cilindros fueron curados en
las mismas condiciones hasta el dia del cnsaye.
Las curvas se obtuvieron aplicando incremen-
tos de deformacién constantes. Se determinan
asi ramas descendentes mas extendidas que las
obtenidas cominmente bajo incrementos cons-
tantes de carga. Se puede observar que la de-
formacién unitaria para la carga méxima, es
del orden de 0.0015 a 0.0020.

E! aumento de resistencia conla edad depen-
de también del tipo de cemento, sobre todo a
edades tempranas, La figura 2.4 muestra el au-
mento de resistencia con la edad paracilindros
de 15 X 30 cm, hechos con cemento normal
(tipo I), y de alta resistencia inicial (tipo III),
que son los dos tipos mas empleados en estruc-
turas de concreto reforzado. Después de los
prirneros tres meses, €l aumento en resistencia
¢s relativamente pequefio,

[
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EFECTO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO

La resistencia del.concreto depende de la
relacién agua/cemento: a mayor relacién
agua/cemento, menor resistencia. En la figura
2.5 se presentan curvas esfuerzo-deformacién,
correspondicntes a distintas relaciones,

Puede observarse en las figuras 2.8 y 2.5 que
la forma de la curve esfuerzo-deformacién de-
pende dela resistencia, Para resistenciasbajas,la
pendiente delarama descendente es muysuave,

_ Para resistencias altas, la curva es muy pronun-

1001

Resistencia 8 {a compresidn {en porcentaje)

'

ciada en su parte superior,ylaramadescendente
es més corta. También se nota que 12 pendien-
te de la tangente inicial a la curva aumenta a
medida que crece la resistencia.

EFECTO DR LA VELOCIDAD DE CARGA

La figura 2.6 muestra resultados de ensayes
de cilindros realizados a distintas velocidades de
carga. En este tipo de ensayes se aplict ia car-
ga a una velocidad constante y se midié el tiem-
po necesario para alcanzar la resistencia,

tancie inicist

10 porvisnd de st resls
an

A A

W Y W W A
o'y 38 7 10 14

-
3] 28

Ecdad def concrate en diss
Figurs 2.4 Variacién de la resistencia con la edad.



Caracteristicas exfuerzo<deformacion del concreto simple

] -
“soof 0.33
0.40
400F
fend O,
£ ao0f
£ . 0.67
. e
200 Aguo _ 1.0
cem
100
A I [y i
o 0,001 0.002 0.003 0.004

_ &
Figura 2.5 Efecto de la relacién agua/cemento.

Se puede observar que la resistencia de un
cilindro en el que la carga maxima se alcanza
en centésimas de segundo es aproximadamente
50 por ciento mayor que la de uno que alcanzé
su carga maxima en 66 scgundos. Por otra par-
te para un cilindro e¢n que la carga mixima se
alcanza en 69 minutos, laresistencia disminuye
aproximadamente en un 10 por ciento.

En ensayes a velocidad de carga constante,
las ramas descendentes de las curvas esfuerzo-
deformacion no son muy extendidas, debido

Tiempo pare alcanzar

sl maximo esfuerzo
1.5 » 0.04 sag
« 1.0 seg

1.0k 86 1va
ff-‘ 41
?: 12 5eg

0.5

- -l £
0 0.001 - 0.002- 0.003
&

Figura 2.6 Efecto de la velocidad de carga
(Hatano [2.4]}.

a quc las caracteristicas de las miquinas de en-
saye hacen que el colapso ocurra suibitamente,
una vez que se alcanza la carga maxima.

83

En la figura se muestra que las pendientes |

de las tangentes iniciales a las curvas crecen al
aumentar la velocidad. No es posible determi.
nar en todos los casos la rama descendente. Al
igual que en otros tipos dec ensaye, lasdeforina-
ciones correspondientes a las cargas maximas
son del orden de 0.002.

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACION

La figura 2.7 muestra curvas obtenidas ensa-
yando cilindros a distintas velocidades de de-
formacion, desde una milésima de deformacién
unitaria por minuto, hasta una milésima por
cien dias. En esta figura, fo(o,001) representa la
resistencia obtenida cuando lavelocidad de de.
formacion unitaria en el ensaye es de 0.001 por
minuto. Como puede apreciarse, esta variable
tienc un efecto notable sobre las caracteristicas
de la curva esfuerzo-deformacién, especial-
mente sobre la cargs maxima. Si la velocidad
de deformacion es muy grande, la rama descen-
dente es brusca, en tanto que si la deformacién
s¢ aplica lentamente, la rama descendente es
bastante suave. La deformacién unitaria co-
rrespondiente a la carga méxima siguc sicndo
del orden de 0.002, Puede observarse qu. la
resistencia disminuye muy poco con incremen.
tos importantes en la duracién dei ensaye.
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Figura 2.7 Efecto de la velocidad de deformacién
{Riisch [2.5]).
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gura 2.9 muestra el cfecto del tamaﬁo de un L

. n&mmm«m
3-8
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| ,.', .
160t ’ cilindro en su resistencia a la oompreu&n. b
eor 2.2.2 Compresién triaxial
“ Los enuayes efectuados en cilindros de con- =177
130} d ¢ ‘creto bajo compresién | triaxial muestran que - -

[  1a resistencia y la deformacién unitaria corres- - -
pondiente crecen al aumentar la presién lateral
de confinamiento. En estos ensayes, el estado
4 » triaxial de cofuerzos se crearodeando el espécic’ .. .
100 . men de aceite a cierta presién y aplicandouna '
carga axial hasta la falla mediante dispositivos =~
W'L \- como el ilustrado esqucmﬁticamente enlafil .-
80

i 4 &

105334

’ ?
Figurs 2.8 Efecto de la relacién de esbeltes.

EFECTO DE LA ESBELTEZ Y DEL TAMARO DEL
ESPECIMEN

" El efecto de la relacién de esbeltez sobre la
resistencia a la compresion de un prisma se
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8,
en la que arbitrariamente se ha tomado como
100 por ciento la resistencia de un espécimen
con relacién de esbeltez igual a dos. Como me-
-dida de la esbeltez se toma la relacién entre la
longitud, medida en direccidn de la carga, y el
lado menor de un prisma, o el diametro de un
cilindro.
Para esbelteces mayores qtie dos, la resisten-
 cia baja, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi-
madamente, para esbelteces-de seis 0 mds, Por
el contrario, para especimenes de esbelteces
menores que dos, la resistencia aumenta inde-
finidameate, y en teoria seria infinita para un
espécimen de altura nula.
Enespecimenesgeométricamentesemejantes
pero de distinto tamano, la resistencia dismi-
nuye, dentro de ciertos limites, mientras ma-
yor sea ¢l espécimen. Esto es debido a que en
materias frigiles, como el concreto, la proba-
bilidad de que existan zonas de resistencia baja
aumenta con ¢l tamafo del-espécimen. La fi-

t#fﬁt‘"

Rashsancia relativa {porcentaja) '
8

gura 2.10 {a). o
En la figura 2.10 (b) se prelenta.n curvas es-

fuerzo-deformacién obtenidas de los ensayes - . o5

realizados por Brandtzaeg {2.6). Corresponden.
a distintas presiones de confinemiento lateral,
desde 38 hasta 286 kg/cm?. Se puede observar
que ¢l incremento de la resistencia es funcién

directa del incremento de la presién de conﬂ
namiento. Con presionesde confinamiento ade- ™ - - -

cuadas pueden obtenerse resistencias de mds
de 1000 kg/cm?,

El efecto de la presién lateral sobre Ia resis-
tencia se [lustra en la figura 2.10 (c), donde se
presenta una grifica del esfuerzo axial, f;, ne-

cesario para producir la falla del cilindro,contra .

la presién lateral, f,. Los resultados obtenidos
de los ensayes pueden representarse, aproxima-
damente, por medio de la expresién

fisfo+elfs en

Cilindros con relecion de esbeitez igus! » dos ’

-
e
(=)

e

a8 B

- 40 50 IBO 0 80 50 100
~ Dlémaetro {em)
Figurs 2.9 Efecto del tamafio,
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Figura 2.10 Compresién triaxial (Brandtzaeg {2.9]).

donde £ es la resistencia en compresién axial .

de un cilindrosin presion confinante. Es eviden-
te que el efecto del confinamiento es muy im-
portante; basta que se aplique una compresion
lateral igual a la cuarta parte de la resistencia
uniaxial para que ésta se duplique,

Debe notarse también el incremento notable

en ¢} valor de la deformacion unitaria, corres-

pondiente a Ja resistencia al incrementar la pre-
sion de confinamiento; con una presién de 38
kg/cm?, ladeformacion unitaria correspondien-
te a la carga midxima aumenta diez veces res-
pecto a la de un cilindro sin confinar.

2.2.8 Tension

Es dificil encontrar una manera sencilla y -

reproducible de determinar la resistencia a ten-
sion uniaxial. Siendo ¢l concreto bajo esta con-
dicién un marerial fragil, es necesario que la

seccion transversal del espécimen varie gradual- .

mente, para evitar fallas prematuras debidas a

concentraciones de esfuerzos. La curva esfuer-
zo-deformacién de concreto en tension repre-
sentada en la figura 2,11 se obtuvo ensayando
‘un espécimen de seccidn rectangular, variable,
a lo largo del mismo. Para fijarlo en la miqui.
na de ensaye, s¢ utilizaron placas pegadas con
resina a los extremos del espécimen, las que a
su vez fueron atornilladas a la maquina Este
tipo de ensaye requiere mucho cuidado para
lograr resultados dignos de -onfianza,

Para concreto_en tensién axial, tanto las re-
sistencias como las deformaciones cormrespon-
dientes son aproximadamente del orden de una
décima parte de los valores respectivos en com-

_presion axial. Sin embargo, la relacién no es

lincal para toda la escala de resistencias. _
En 1948, Lobo Carnciro {2.7] en Brasil y,
casi simultaneamente Akazawa [2.8] en Japén,
idearon un procedimiento de ensaye indirecto
en tension, que se conoce como el ensaye bra-
silefio. En esencia consiste en someter un cilin-
dro u compresion lineal diametral, como se

. ? »
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Figura 2.11 Curva esfuerzo-deformacién en tension uniaxial.

muestra en la figura 2,12 (a). La carga se aplica
a través de un material relativamente suave,
como triplay o corcho. Si el material fuera per-
fectamente eldstico,. se originarfan.esfuerzos
de tensidn uniformemente distribuidos en la
mayor parte del plano diametral de carga, co-
mo sc¢ muestra en la figura 2,12 (b).

' \
La resistencia en tensidén se calcula con la
féormula:

deducida de la teoria de la elasticidad. (Véase, |
por ejemplo, la referencia 2.9.) :
En la expresién (2.2):°

P = carga maxima
d = didmetro del espécimen
{ = longitud dei espécimen

En realidad, el concreto no cs elasticoy, ade- | ' -

co 2p mds, {a resistencia en tensién que se mide no
(fio Imix = ;r—dl (2.2) es la resistencia en tension uniaxial como la
Tript '
o cor:Lpoa(:uro T'“’mﬂlﬁﬂ {a) Esquemna de ensuye
0
d
3
d .
3 [
d |- d
2
'2_d -~
3
Sa
6
-1-'—"——'— S )
210 2 6 0 14 18
{b1 Distribucldn de esfuerzos relatives £~ - o

segun taorio eldstica

Figura 2.12 Distribucién de esfuerzos y tipo dé carga ¢u «ensidn indirecta.
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que se obtendria en el ensaye mostrado en
la figura 2,11, Sin embargo, lo que se pretende
¢s tencr una medida de la resistencia del con-
creto a la tension por medio dc un cnsaye fécil
y reproducible por muchos operadores en dis-

tintas regiones. Esto se logra satisfactoriamen.

te con e} ensaye brasilefio.

Para concretos fabricados con agregados de
.Santa Fe {ciudad de México), la relacion entre
la resistencia a la compresion de un cilindro y
su resistencia a la tension, obtenida de] ensaye
brasilefio, esta dada por la expresion

(fp )i = 6 kgfem® +0.061, (2.3)
v.a'\lida para
150 kgfem? <f'; €450 kg/cm?
;:lo'ndc

(flb )mix

resistencia en tension de] en-
saye brasileiio

f', = resistencia a la comprési(’m
simple de un cilindro de. ..
15 X 30 cm.

Esta expresion es solamente aproximada y

se presenta para dar una idea de los ordenes

de .magnitud relativos. Para valores bajos de
£, 1a resistencia en tensién es del orden de 0.10
f.» mientras que para valores altos disminuye
a0.07f..

* K] conocjmiento delaresistencia a la tensién
del concreto es importante para el disefio en
tension diagonal y para otros tipos de compor-
tamiento, en donde la tension es el fendmeno
predominante.

2.2.4 Flexion

Para algunas aplicaciones, tales como pavi-
mentos de concreto, es necesario conocer
aproximadamente la resistencia a.la flexion
del concreto simple. Esta se determina frecuen-
temente ensayando un prisma de concreto li-
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bremente apoyado, sujeto a una o dos cargas
concentradas. La falla es brusca, con una gric-
ta Gnica que fractura el espécimen.

Fl csfuerzo tebrico de tension en Ja fibra
inferior correspondiente a la rotura se calcula
mediante la expresion

f= 5 o (24)

en la que f, es el mbédulo de rotura, M es ¢
momento flexionante correspondiente a la
carga mdxima aplicada, ¢ es el medio peralte,
¢ / es ¢l momento de inerciade laseccion trans.
versal del prisma.

Al aplicar la expresion (2.4) se supone quc
el concreto es elastico hasta la rotura, hipote-
sis que, como se ha indicado, no es correcta
para toda la escala de carga.

Esta prueba proporciona una medida de la.
resistencia del concreto a flexidn, o mas bien,
a la tension debida a flexidén. Normalmente, el
médulo de rotura es mayor que la resistencia
ala tension obtenida del ensaye brasilefio,

Se ha observado que el esfuerzo maximo de
rotura en flexiondepende, entre otras variables,
de la resistencia a la compresion, de larelacién
peralte a claro y de las condiciones de curado.
Debido a que la medicién de deformaciones
es dificil de realizar, no existen muchaos datos
experimentales sobre las caracteristicas esfuer-
zo-deformacion de prismas sujetos a flexion
simple.

El modulo de rotura como medida de laresis-
tencia ala tension, tiene varias desventajas. La
principal es que el punto de tension méixima
se presenta en la superficie externa del espé-
cimen, que esti sujeta en forma importan.”
te a esfuerzos de contraccion originados por
cambios en el ambiente. Por esta razon, la dis.
persion de datos de ensayes de médulo de ro-
tura es mayor que la dispersion obtenida en el
ensaye brasileiio, la que a su vez es mayor que
la dispersion de datos de prucbas en compre-
sion. Es dificil establecer relaciones generales
entre los valores de'f, y £, ya que la relacién
depende del tipo de concreto,

7
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2 2.5 Otras condiciones de esfuerzo: '

l._.a determinacién de la resistencia del con-
. creto simple a un estado de esfuerzo cortante

puro no tiene mucha importancia préctica, por- -

que dicho estado implica siempre la presencia

de tensiones principales de la misma magnitud -

que el esfuerzo cortante, las cuales originan la
falla cuando el elemento podria alin soportar
esfuerzos cortantes mayores, Algunos procedi-
mientos indirectos indican que la resistencia al
esfuerzo cortante es del orden del 20 por cien-
to de la resistencia a la compresién.

También se han realizado ensayes en concre-
to simple sujetando especimenes de diversos
tipos a otras combinaciones de esfuerzos, Entre
¢éstos. cabe mencionar los ensayes efectuados
por McHenry [2.10], utilizando cilindros
huecos sujetos a una presién interior y 2 una
carga axial longitudinal, en los que se provoca

un estado combinddo de esfuerzos de tensiébn

y compresién; los llevados a cabo por Bresler
{2.11}, sometiendo cilindros a combinaciones
de esfuerzos de torsion y compresién axial, y
los de Kupfer, Hilsdorf y Riisch [2,12] en pla-
cas y prismas cargados a través de dispositivos
especiales, para evitar alteraciones de los es-
* tados de esfuerzos estudiados.

2.2.6 Criterio de falla

A pesar de los estudios que se han realizado
no se tiene todavia una teoria de falla sencilla
y que permita predeci: cznprecision acepta-
ble la resistencia del concreto simple. Se ha
intentado hacer adaptaciones, entre otras, de
las teorras de Mohr, de Coulomb, de esfuer-
zos cortantes y de deformaciones limitativas,
K. Newman y]J.Newman han utilizado con bue-

. nos resultados criterios de falla basados en teo-

riag energéticas, las cuales parecen ser las mis
adecuadas para el caso del concreto [2.18). En
Ia referencia 2.14 se presenta un resumen de
los estudios efectuados para determinar la re-
sistencia del concreto a estados combinados
de esfucrzos y las distintas teorias de falla
que s¢ han propuesto hasta la fecha.

2.8 Efectos del tiempo en el coricreto
"endurecido

2.3.1 Conceptos generales

Cuando se aplica una carga a un espécimen

de concreto, éste adquiere una deformacién
inicial. Si la carga permancce aplicada, Ia de-

formacién aumenta con el tiempo, aun cuando
no se incremente la carga..

Las deformaciones que ocurren con ¢f tiem -+ +

po en ¢l toncreto se deben esencialmente a dos
causas: contraccién y flujo pldstico,

La figura 2.13 muestra una curva tipica de-
formacién-tiempo de un espécimen de concre-

to bajo carga constante, La forma de la curva -
_y las magnitudes relativas son aproximadamen-

te las mismas, sea la accién de flexién, com-
presién, tensién o torsién, En el eje vertical se

. muestra la deformacién y en el horizontdl, el

tiempo, ambas variables en escala aritmética.
Se puede ver que al aplicar la carga en un
tiempo relativamente pequefio, el concreto su-
fre una deformacién inicial, que para efectos
précticos se puede considerar como instanta.
nea. S8i sc mantiene la carga, el concreto sigue
deformédndose, con una velocidad de deforma-

cién grande al principio, que disminuye gra- -
dualmente con el tiempo. ' L
" Aunque para efectos précticos pucdc consi- "
derarse que la curva tiende a ser asintética res-

pecto a una horizontal, se ha comprobado que
la deformacién sigue aumentando ain después
de muchos afios. Sin embargo, aproximada-
mente el 90 por ciento de la deformacién total

" ocurre durante el primer aifio de apl:cacxbn de

la carga. -

Si en cierto momento se descarga el espéci-
men, se produce una recuperacion instan-
tanea, seguida de una recuperacion lenta, La

recuperacion nunca es total; siempre queda.

una deformacién permanente. -

En la figura 2,13, la curva de trazo continuo

representa las deformaciones de un espécimen
sujeto a una carga constante, la cual es retirada
después de cierto tiempo. La linea de trazo
interrumpido representa las deformaciones que

0
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Figura 2.13 Curva tipica deformacién-tiempo, bajo condiciones ambientales constantes,

produce el tiempo en un espécimen sin carga.
Las ordenadas de esta curva son las deforma-
ciones debidas a contraccién,

Para efectos de disefio estructural, no basta
con conocer las deformaciones iniciales o ins-
tantineas; en muchos casos interesa ain mds
estimar la magnitud de la deformacion total,
incluyendo los efectos del tiempo. En vigas
sujetas a carga constante se han observado de-
flexiones totales de dos a cinco veces mayores
que las medidas inmediatamente después de
aplicada la carga.

2.8.2 Contraccion

Las deformaciones por contraccion se deben
esencialmente a cambios en el contenido de
agua del concreto a lolargo del tiempo. El agua
de la mezcla se va evaporando e hidrata el ce-
mento. Esto produce cambios volumétricos en
la estructura interna del concreto, que a suvez
producen deformaciones.

Los factores que mas afectan la contracciéon
son la cantidad original de agua en la mezcla y
las condiciones ambicntales especialmente a

- edades tempranas. Como gencralmente un con-
creto de alta resistencia tiene menos agua gue

otro de baja resistencia, el primero se contraera
menos que el segundo. Asimismo, un concreto
en ambiente himedo se contraerd menos queen
ambiente seco.

Para ]a misma relacion agua/cemento, la con-
traccién varia con la cantidad de pasta por uni-
dad de volumen. Una mezcla rica en pasta
(cemento mds agua) se contraera mas que otra
pobre.

La contraccion tiende a producir esfuerzos
debidos a las restricciones al libre desplaza-

miento del elemento que existen en general en |

la realidad. Si el concreto pudiera encogerse
“Lremente, la contraccién no produciria ni
esfuerzos, ni grietas.

St el curado inicial del concreto se hace muy

cuidadosamente, disminuird el efecto de la .

contraccién. Se puede estimar que las defor-
maciones unitarias debidas a contraccién va-
rian entre 0.0002 y 0.0010. Normalmente, la
mayor parte de la deformacion por contraccion
ocurre en los primeros meses.

2.8.3 Flujo plastico

El flujo plastico es un fenémeno relacionado
con la aplicacién de una carga. Las teorias que
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se han desarrollado para explicarlo son compie- :

jas y caen fuera del alcance de este texto, Puede
consultarse a este respecto lareferencia 2.15,8¢
trata esencialmente de un fenémeno de defor-

‘macién bajo carga continua, debido a un re-.

acomodo intemo de las particulas que ocurre
al mismo tiempo que la hidratacién del ce-
mento,

Las deformaciones por flujo plistico son
proporcionales al nivel de carga, hasta niveles
del orden del 50% de la resistencia. Para nive-
les mayores la relacién ya no es proporcional.

Como el flujo pldstico se debe en gran parte .

a deformaciones de la-pasta de cemento, la
cantidad de ésta por unidad de volumen. es
una variable importante, .

En la figura 2,13 sc observa que la deforma-
cién debida al flujo pldstico aumenta con la
duracién de la carga. También se ha observado
que, para un mismo nivel de carga, las defor-
~ maciones disminuyen al aumentar la edad a
que ésta se aplica. ,

Otros factores que afectan a las deforma-
ciones por flujo pldstico son las propiedades
de los materiales constituyentes del concreto,
las proporciones de la mezcla y la humedad
ambiente.

Es interesante mencionar que, como el fluyjo

pldstico aumenta con el nivel de carga, este
fenémeno tiende a aliviar las zonas de méxi
mo esfuerzo y, por lo tanto, a uniformar los
esfuerzos en un elemento, : -

2.3.4 Efecto de la permanencia de la carga

Es importante conocer el porcentaje de la
resistencia que puede soportar una pieza de
concreto en compresidn sin fallar, cuando la
carga se mantiene indefinidamente. En la figu-
ra 2.14 se muestra el efecto de la permanencia
de una carga seglin los ensayes de Rilsch [2.5).
En e! eje horizontal se representan deforma-
ciones unitarias, y en el gje vertical valores re-
lativos, f,/f., de los esfuerzos aplicados con

. respecto a la resistencia en una prueba de cor.

ta duracién (20 minutos aproximadamente), = -
~ Sc presentan curvas esfuerzo-deformacién
obtenidas de especimenes sujetos a distintas

. velocidades de deformacién, con lo que se

produjeron fallas a diferentes edades. La linea
de trazo continuo corresponde a un espécimen
en el que la falla se produjo en 20 minutos,
Las curvas de especimenes llevados a la falla
en 100 minutos y 7 dias se presentan con tra-
zo discontinuo.
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Figurs 214 Efecto de¢ la permanencia de la carga (Ritsch) [2:8).




Se muestran ademds dos envolventes: lain-
ferior, llamada limite de deformacion y lasu-
perior, limite de falla. La primera muestralas
dcformaciones maximas que se obtienen al apli-
car indefinidamente distintos porcentajes de
la resistencia, inferiores a un cierto valor criti
co. La scgunda envolvente indica las deforma-
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes
de carga superiores al valor critico. La inter-
seccion entre estas dos envolventes indica, teé-
ricamente, ¢l porcentaje de la resistencia por
debajo del cual ¢l espécimen puede soportar ia
carga indefinidamente.

En la figura puede observarse que si se car-
ga un cspécimen-al 80 por ciento de su resis-
tencia de corta duracién, se producird la falla
eventualmente a una deformacién del orden
de 0.0055. En cambio, si se Je sujeta solamen-
te al 40 por ciento de su resistencia de corta
duracion, el espécimen sufrird una deforma-
cion del orden de 0.0025 después de un tiempo
muy largo y mantendri su carga indefinida-
mente.

Se puede decir, con cierto grado de seguri-
dad, que el concreto puede tomar indefinida-
mente, sin fallar, cargas hasta del 60 por ciento
de su capacidad. Cargas mayores que el 70-80
por ciento, aplicadas de modo permanente, aca-
ban siempre por provocar la falla delespécimen.

2.4 Fatiga

Se han hecho diversos estudios sobre ele-
mentos de concreto sujetos a repeticiones de
carga. Cuando un elemento falla después de un
nimero muy grande de repeticiones de carga,
se dice que ha fallado por fatiga. Este tipo de
solicitacion tiene importancia practica, ya que
elementos como vigas de puente, durmientes
de {errocarril o cimentaciones de maquinaria
estan sujetos a muchas repeticiones de carga,

Se mencionod anteriormente que un elemen-
to de concreto en compresion no puede sopor-
tar indefinidamente fracciones de su resistencia
estdtica nivyuies que un 70 por ciento, Cuan-
do 2 un clemento de concreto se le aplican
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compresiones del orden de la mitad de su resis-
tencia estatica, falla después de aproximada.
mente diez millones de repeticiones de carga. Se
ha encontrado también que si la carga se apli-
ca intercalando periodos de reposo, el nu-
mero de ciclos necesario para producir la falla
aumenta considerablemente,

Los estudios experimentales se han hecho
aplicando los ciclos de carga y descarga a velo-
cidades bastante mas riapidas que las que sc
presentan en la practica y, por lo tanto, sus
resultados en general son conservadores.

Se puede estimar que ¢l concreto simple en
compresion, toma dicz millones o mds de re-
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis-
tencia estatica En flexién, ¢l mismo nimero
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de
carga y descarga con valor maximo del orden
de 35-50 por ciento de su resistencia estatica.
Se han hecho estudios limitados de fatiga en
torsion, que tienen un interés prictico menor.

Para ciertos materiales, como el acero, se
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga
y descarga y llevando e] esfuerzo maximo has-
ta un cierto valor, existe un limite de este ¢s-
fuerzo por debajo del cual se puede soportar
un numerc indefinido de ciclos. En concreto,
se han llevado los ensayes hasta 10 millones de
aplicaciones de carga, sin que se haya compro-
bado la existencia de limites semejantes. Iinlas
referencias 2.16 y 2.18 se trata ampliamente el
tema de fatiga en el concreto.

2.% Modulos eldsticos

Para estimar deformaciones debidas a cargas
de corta duracién, donde se puede admitir un
comportamiento elastico sin errores importan-
tes, es necesario definir un valor del médulo
de elasticidad. Del estudio de las curvas esfuer-
zo-deformacion mostradas, resulta obvio que
el concepto convencional de médulode elastici-
dad no tiene sentido en concreto. Porlo tanto,
es necesario recurrir a definiciones arbitrarias,
basadas en consideraciones empiricas, Asi, s¢
puede definir el modulo tangente inicial o tan-
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. gente a un punto determinado de la curva es-
fuerzo-deformacién y el médulo secante entre
dos puntos de la misma. Para tomar en cuenta
* los efectos de carges de larga duracién en una
forma simple, se utilizan a veces médulos elds-
ticos menores que los correspondientes a las
definiciones mencionadas anteriormente,

El médulo secante se usa en ensayes de labo-
ratorio para definir la deformabilidad de un
concreto dado. La ASTM [ 2.17) recomiendala
pendiente de la linea que une los puntos de
la curva correspondiente a una deformacién de
0.0005 y al 40 por ciento de !a carga méxima.

Se ha observado que, después de varios ci-
. clos de cargay descarga a esfuerzos relativamen-
‘te pequerios, la relacion esfuerzo-deformacion

tiende a convertirse en una relacién préctica.
mente lineal, Como esdificil determinar el mo-
dulo tangente inicial de una manera reprodu-
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas
de carga y descarga, con objeto de rectificar la
curva esfuerzo-deformacién, y se considera
la pendiente de la curva asi obtenida como el

médulo de elasticidad. El método para deter-

minar el médulo tangente en esta formase des-
cribe con detalle en la referencia 2,17, El mé-
dulo de elasticidad es funcién principalmente
de la resistencia del concreto y de su peso vo-
lumétrico, Se han propuesto varias expresiones
para predecir el médulo de elasticidad a partir
de estas variables, Por ejemplo, el Reglamento
ACI presenta la ecuacion

4270
Npamo\/_

donde E, es el médulo de elasticidad en kgfcm?,
w es elpesovolumeétricodel concreto enton/m?
y f. es la resistencia del concreto en kg/em?.
E! Regiamento del D.F,, propone la ecuacion

E_=10000 \/F

que es aplicable unicamente a concretos fabri-
cados con agregados tipicos de la ciudad de
- México, Estas ecuaciones dun Gnicamente va-
lures aproximados, porque existen otras varia-

(2.5)

(2.6)

blcs.iiﬂponnhtel; como ¢l tipo de agregédo. Las
diferenclas entre los valores reales y los calcu. -

 lados con estas ecuaciones pueden ser muy

grandes, Cuando se requieren estimaciones de
cierta preclsién, conviene determinar elmédulo
de elasticidad del concreto usado en particular,

En algunos andlisis clisticos se suelen em-
plear G, ¢l mbdulo de clasticidad al esfuerzo
cortante, y g, ¢l coeficiente de Poisson, El pri-
mero se toma cominmente como fraccién del
médulo de elasticidad que seusaencompresiédn,
del orden de 0.4, Experimentalmente, se ha de-
terminado que el segundo varfa entre 0.12 y
0.20, Con frecuencia se supone J igual a 0.18.

2,6 Deformaciones por cambios de
temperatura L

El concreto estd sometido a camblos volu. .
métricos por temperatura. Se han determinado .~ -
algunos coeficientes térmicos que oscilan entre

0.000007 y 0.000011 de deformaciénunitaria
.por grado centigrado de cambio de tempera-

tura.’ Los valores anteriores corresponden a
concreto de peso volumétrico normal (del or-
den de 2.2 ton/m?). Para concretos fabricados
con agregados ligeros, los coeficientes pueden
ser muy distintos de los mencionados.

2.7 Algunas caracteristicas de los aceros
de refuerzo

El acero para reforzar concreto se utilizaen

distintas formas. La mds comun es la barra o va-
rilla que se fabrica tanto de acero laminado en -
caliente como de acero trabajado en frio, En las
figuras 2,15 y 2.16 se muestran curvas de am-
bos tipos de acero, tipicas de barras europeas.

Los didmetros usuales de las barras produci-
das en México, varfan de !/, pulga 1Y/, pulg,

{Algunos productores han fabricado barras co- -

rrugadas de ¥/y4 pulg, */3; pulgy ¥ pulg) -
En otro pafses se usan didmetros aun-mayores. =" .
Todas las barras, con excepcion del alambrén .~
de /4 pulg, que generalmente es liso, tienen
cornugaciones en la supcrficne. para mejorar

3
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n L

of 8.1

X i 0.3
0.2 .- _ _ «

Figura 2.15 Curvas esfucrzo deformacién de aceros laminados en caliente para barras de refuerzo de fabrica.
- cién curopea, '

su adherencia al concreto. La tabla 2.1 pro-
porciona datos sobre las caracteristicas prin-
cipales de barras de refuerzo, asi’ como la
nomenclatura para identificarlas.
Gencralmente ¢l tipo de acero se caracteriza
por ¢l limite o esfuerzo de fluencia. Este limi-
te se aprecia claramentc en las curvas esfuerzo-
deformacion de barras laminadas en caliente,

como se ve en la figura 2,15, El acero trabajado
en frio no tiene un limite de fluencia bien de-
finido (figura 2.16). En este caso, el limite de
fluencia suele definirse trazando una paralela
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma.
cién desde un valor de 1a deformacién unitaria
de 0.002; la interseccién de esta paralela con
la cirva define el I{mite de fluencia.

2000

'

Q 0.05

0.10 0.15
. .

Figurn 2.16 Curvas esfucrzo-deformacion de acero trabajados en frio’'para barras de refuerzo de fabricacién

curopea.

Vi
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Tabls 2.1 Dikmelrus, pesos, dreas, y penmcu-os
de barras.

Barre Didmaetro Pato

Aree Perimetro
Nim, . pulg mm  kg/m cm® om
S 1/4 6.4 0.248 032 1.99
28  5/16 7.9 0888 049 248
3 5/8 9.5 0.559 071 298
4 1/2 12.7 0,993 1.27 3,99
L - 5/8 15.9 1.552 198 5,00
6 5/4 19.0 2235 2.8% 6.00
1 7/8 22.2 3.042 3.88 6.97
8 1 25.4 3,973 B5.07 1.98
g 1-1/8. 286 5.028 6.41 8.99

10 1-1/4 518 6.207 7.92 - 9.99
11 1.3/8  854.9 7,511  9.58 10.96
12 l.1/2  88.1 8.958 11.40 11.97

OBSERVACIONES

Los dldmetros, kreas y pesos se ajustan a la noma de la
‘Secretar(a d¢ Comerclo, NOM B8—1974. Segin esta norma,
¢l didmetro nominal y el drex de una barva comresponden a
los que.tendrin una barrs lisa, sin corrugaciones, del mismo
‘peso por metro linesl; todas las barras, con excepcién de Ia
No. 2, estin corrugadas,

En México se cuenta con una variedad rela-
tivamente grande de aceros de refuerzo, Las
barras laminadas en caliente pueden obtener-
s¢ con [imites de fluencia desde 2 300 hasta
4 200 kg/em?. El acero trabajudo en frio al-
canza limites de¢ fluencia de 4 000 2 6 000
kgfem? . En la figura 2.17 se representa la grafi-
ca esfuerzo-deformacién de un acero trabajado
en frio, fabricado en México. En los paises
escandinavos se usan varillas con limites de
Muencia hasta de 9 000 kg/cm?,

Una propicdad importante que dcbe tenerse
en cuenta en refuerzos con detalles soldados
¢s )a soldabilidad. La soldadura de aceros tra-
bajados en frio debe hacerse concuidado. Otra
propicdad importante es la facilidad de dobla-

do, que cs una medida indirecta de ductilidad

y un indice de su trabajabilidad.

Se ha empezado a generalizar ¢l uso de mallas
como refuerzo de losas, muros y algunos cle-
mentos prefabricados. Estas mallas estdn for-
madas por alumbres lisos unidos por puntos de

0.004 0.012

4,
Figura 2.17 Grifica esfuerzo-deformacién de un acero -
de alta resistencia, sin limite de fluencia definido, de

fabricacién naclonal,

0.008
t

soldadura en las intersccciones, El acero es del

tipo trabajado en frio, con refuerzosde fluencia

del orden de 5 000 kg/cm?. El espaciamiento

de los alambres varia de 5 a 40 cm y los did-

metros de 2 a 7 mm, aproximiadamente, En

ulgunos paises, en lugar de alambres lisos, sc
usan alambres con .algln tipo de irregularidad

superficial, para mejorar la adherencia

El acero que se emplea en estructuras pres-

forzadas es de resistencia francamente superior

a la de los aceros descritos anteriormente. Su

resistencia Gltima varia entre 14 000 y 22 000 .

_kg/em? y su limite de fluencia, definido por

<! asfuerzo correspondiente a una deformacién
permaneme de 0.002, entre 12 000 y 19 000
kg/em?

Como ilustracion, ¢n la ﬁgura 2.18 se pre-
sentan, atendiendo al grado ‘de calidad, algu- -
nas curvas esfuerzo-deformacién para distintos
tipos de acero, y dos curvas esfuerzo-deforma-

cion pa.ra concreto con una resistencia.de 250

kg/em?, corrcspondxcntes a cargas de corta y
larga duracién.

El modulo de clastlcudad dc los distintos tl-
pos de acero cambia muy poco. Dela compa-

e



Torcido en Irio

AlLd resistencia
aminade en cakenty

Exfuerro. 1, tononv

Acerg grado sstructural

Concrato corta duracién

Concrato, iarga duragién

[+]

Datormacikon uniiana, ¢

Figura 2,18 Curvas comparativas para acero y concreto

racion de las curvas del acero y del concreto,
s¢ puecde inferir ‘que si ambos trabajan en un

0 0.008 6.070 0.076 0.0200.076 0 030 6,035 0 040 0.0450.060
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elemento de concreto reforzado sujeto a com-
presion axial, el colapso del conjunto estara
regido por la deformacion del concreto-que,
bajo cargas de larga duracién, pucde scr hasta
de 0.010 6 0.032. Para csta deformacion, el
acero tendria apenas una deformacion del or-
den correspondicnte a su limite de fluencia.

Las caracteristicas de adhercencia de los dis-
tintos aceros, y su influencia en ¢! disefio, sc

presentarin en el capitulo de Adherencia. Para

lograr el trabajo en conjunto debe tencrse una
adherencia suficicnte entre concreto y acero
vbienida ya sea mecanicamente o por medio
de la adhesion entre el concreto y el acero de
refuerzo.

Para el disefio se supone que la curva esfuer-
zo-deformacion del acero en compresion es
idéntica a la curva esfuerzo-deformacion en
tension, La curva en compresidn es dificil de
determinar en el caso de barras, debido a efec-
tos de esbeltez.
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IV, ADHERENCIA Y ANCLAJE
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1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO

A) ADHESION DE ORIGEN QUIMICO

B) FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO

C) APOY0 DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES

A) Y B) EN VARILLAS LISAS

A) B) Y C) EN VARILLAS CORRUGADAS



2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO

- - ”

- - - ”

ESFUERZOE DE ADHERENCIA \
FROMEDID (U )

FOR EQUNLIBRYO

~L & L = -
o As f= o &
=cl ‘ Vdé_f.

= .Fbfs
7C
S/ fs= £y
L = Ay

y L= {d




3.- ADHERENCIA POR FLEXION

A) POR EFECTO DE UN iNCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEN
TOS.,

— X
——0

4

AT A(2Zo ) AX

__AM
Z 20 AX

1\

TOMANDO LIMITES CUANDO Ax—>0

A = _dM i
dx z Z—O = - — J—
PERO M =N/
dx
! L = .._....__\/
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4,- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA
ADHERENCIA. ' '

A) RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ -
PORCIONAL A \/F’ '

B) TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER
20,

C) POSICION DEL REFUERZO,

SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE -
LECHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR. Y MEJOR -
EN BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES,

D) RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE LAS VARILLAS,

E) CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA
DOS.

F) EN BARRAS A COMPRESION, LA INEXISTENCIA DE GRIE
TAS DE FLEXION, MEJORA LA ADHERENCIA.
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~REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO.,

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA,‘ “
LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUDIDE ANCLA
QE 0 DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A
CADA tADO DE LAS SECCIONES DONDE SE PRESENTEN ES
FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4,
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ACERO EN TENSION:

SECCION DE MAXIND
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO:

L db = 0.06 _as fy  0.006 dbfy
if‘c

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. ( L4 )

L d = Factor [dy

CONDICION DEL REFUERZO

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA

DAS DE MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN
MAS DE 30 cm DE CONCRETO.

EN CONCRETO LIGERO

. BARRAS CON Fvy MAYOR DE 4200 Ke/cM2 (Fy,
EN Ko/cm2),

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -
IGUAL 0 MAYOR QUE 19.1 mm (N°6).

- 70DOS LOS OTROS CASOS

FACTOR

1.4
1,33

4200
Fy

. 1.2

1.0

= - — -

EN NINGUN CASO La SERA MENOR DE 30 cm,




EN PAQUETES L a SE INCREMENTA:

.O% Lda= 1.2 Lde/b

OO Ld= 1.00 lde/b (NO SE MODIFICA)

SI EL ESFUERZO EN EL ACERO ES-MENOR QUE Fy:

DONDE £s = ——
A

EN VARILLAS LISAS

La' = 2deorr

ACERO EN COMPRESION,

- — -

Ld = 0.6 [Ld tensidn

Ld & 20 cm.
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RECUBTIMIENTC Y SEFARACION DE VARILLAS

EN ELEMENTOS NO EXFPUESIDOS

'*""'*-)L- , - 5ERE EL MENOR DE LOS
005 VIALORES SISUIENTES

@ o , i ﬂ MAx .
) lﬁy g crri.
Ty BN SEMENTOS COLADOD CONTITA

0
D
0

0

EL SUELO

— B e sV PLAN T/, LA
Tl 3 em N FZANTILLA

J @ MAX

' &
SH ECMAVYGR PE | 1.5 T rrEx. AGR

L AX
./ 8y EL MAYOR OF @M
- _ .. L Perm.

~J FHQUETES LE BQIRAS A4 CONDICION
_ QUE ESTEN EN UNA ESQUINA DE &5=
\&3 . TRIBO

P VARILAS EN THAAB8ES Y
3 &N LumNAas ( MAX)
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DISENO DE ESTRUCTURAS.' DE -CONCRETO

M. EN I. JOSE LUIS TRIGOS*

Cc ¢ N T ENTI DO

A EL PROCESC DE DISERO Y CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS

B. COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO

1. Elemeﬁtos "Columna”

2. Acciones mecanicas

3. Forma de la seccidn transversal
4. Propiedades geométricas

5. Condiciones de frontera

6. Materiales. Concreto: Agregados gruesc y finco,
cemento, agua y aditivos, Acero de refuerzo

7. Distribucién del acérd de refuerzd

8. Detalles

X Profaesor, Facultad de Ingenieria, UNAM; Ingeniero Civil
Consultor. Apartado Postal 74-171, México D. F. 09080, MEXICO

£



C. _COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL"

‘1. Columnas cortas

_2: Efectos de esbeltez .~ ... .. ... . .- N

D. COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS DURANTE SISMOS

1. "Olive View Medical Center Facilities"”, San Fernando,

‘.California, E. U. 'A!, Febrero 9, 1971 ’

éfl"Imperial County Services Building”, El Centro Calil-
fornia, E. U. A., Octubre 24, 1880

3. México D. F., Septiembre 19 - 20, 1985.

o
" '
P

E. PREDICCION DE LA RESISTENCIA DE COLUMNAS Y DISERO

1. Resistencia de elementos cortos

2. Flexocompresidén bilaxial
3. Efectos de esbeltez
4. Cortante
5. Disefio
8.
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CAPITULO 6

, Flexion y carga
axial

. 6.1 Introduccion. 6.2 Comportamiento y modos
de falla de clementos sujetos a flexocompresién,
6.3 Cilculo de resistencis./6.4 Elementos con
dos planos de simetria-sujetos a carga axial y
flexion en an plato cusiquiers. /5.5 Elementos
sin planos de simetria sujetos a carga axial y
flexibn ¢n un plano cuslquiers, /66 Flexotensién,

6.1 Introduccién

En este capftulo se presentan los proce-
dimientos necesarios para determinar la re-
sistencia de elementos de concreto reforzado
sujetos a la accion de carga axial y momento
flexionante. Se consideran aqui dnicamente
elementos muy cortos, en los que no existen
problemas de esbeltez. Se supondran conoci-
das la geometria del elemento, incluyendo la
cantidad y distribucion del acero de refuerzo,
Ja calidad del concreto, definida por unacierta

resistencia nominal (f';), y la calidad del acero,
definida por su esfuerzo de fluencia (£, ).

. Considerando ¢l problema de un modo ge-
neral, sc puede suponer que la carga axial, P, y
el momento flexionante, M, varfan indepen-

“dientemente. En la figura 6.1a s¢ muestra una

representacién esquemitica de un elemento
bajo la accidbn de Py M, y en ls figura 6,15,
un sistema estiticamente equivalente en el que
M = Pe. Es importante sefialar que en algunas
estructuras P y M varian en la misma propor-
cién en una seccidn transversal dada al variar
las condiciones de carga externa. Esto equivale .
a afirmar que la excentricidad, e, permanece
constante, Sin embargo, en otros casos Py M .
pueden vanar en distinta forma y entonces ¢
no ¢s constante.

Un elemento pucde alcanzar su resistencia
bajo innumerables combinaciones de carga
axial y momento flexionante. Estas combina-
ciones varian desde una carga axial maxima,
P,, de tension o compresién, y un momento
nulo, hasta un momento M,, aunado a una
carga axial nula. El lugar geométrico delas com-
binaciones de carga axial y momento flexio-
nante con las que un clemento puede alcanzar
su resistencia, se representa grificamente por
medio de un diagrama de snteraccién, La figura
6.2 muestra uno tipico para unaseccién rectan-
gular con refuerzo simétrico. Cualquier punto
en la curva de trazo continuo representa una
combinacién de momento y carga axial que
hace que el elemento alcance su resistencia

+————4-r
L // Z .
° IM ) /o // *
—_— ..../.7 -— ~ — A )
® 7 ® L 4 // ®
7 7 )
Vi— 'An M=pe
{a) (b)

Figura 6.1 Elementos equivalentes syjetos a flexocompresion.
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Figura 6.2 Diagrama de interaccién tipico para una
seccibén rectangular,

Puede observarse que si inicamente se aplicara
carga axial de compresion, el valor mdximo, o
resistencia, corresponderfa al punto P,.. De
igual manera, la carga axial mixima de tensién
seria la correspondiente a P,,. Si la seccién se
sujetara sdlo a momento flexionante, el mé-
ximo que podria aplicarse serfa el marcado con
M,. Nétese que el miximo momento flexio-
nante que la seczié: es capar d= resistir no es
el que corresponde a una carga axial nula,
Cuando al aument;r la carga ex;ema ¢l mo-
mento y la carga axial crecen en la misma pro-
porcidn, lahistoria de carga queda representada
por una recta desde el origen, con unapendien-
te igual al cociente P/M = /e, Para las combi-
naciones de carga representadas por la recta
OA de la figura 6.2, la resistencia correspon-
deria a la combinacion M,, P,. En la figura

M N A e R

RN LA Wt

" i cbacin sambiba. g e wa mimno mo-

mento, M, , existen dos valores de cargi-axial
que hacen que la seccién alcance su resistencia.
Finalmente, [a linca OC representa una historia
de carge cualquiera.

El diagrama de interaccién de Ia figura 6.2
corresponde a un clemento definido perfecta

mente en su geometria y materiales y represen-

ta el conjunto de valores de acciones interiores
méximas que ¢l elemento es capaz de soportar.
El conocimiento necesario para llegar a esta
representacién se ha ido acumulando de inves-
tigaciones experimentales sobre ¢l comporta-
miento de elementos de concreto reforzado
sujetos a flexién y carga axial. Estos estudios

abarcan desde ensayes en vigas simplemente
apoyadas con cargas concentradas simétricas,

hasta ensayes en clementos de concreto refor-
zado sujetos a compresibn axial o a compresibén
excéntrica, También se han levado a cabo al-
gunos estudios, mucho mds reducidos, de ele-
mentos sujetos & flexotension, Con base en esta
informacién, ha sido posible elaborar teorias
apoyadas en hipbtesis razonables, por medio
de las cuales s¢ puede predecir la resistencia de
un clemento con un grado tolerable de preci-
sion. Utllizando cualquiera de estas teorias

se pueden obtener diagramas de interaccion,

como el mostrado en la figura 6.2.

En la actualidad se puede predecir la resis-
tencia de un clemento de concreto reforzado
sujeto a flexion y carga axial con un error no
mayor del 25 por ciento de la capacidad real
que se obtendria si dicho elemento se ensaya-
se hasta la falla En casos usuales, con flexién
en torno a uno de los ejes principales, el error
¢s ¢l del orden del 10 por ciento. Esta aproxi-
macion es satisfactoria para fines de. disefio
estructural,

6.2 Tomportamiento y modos de falla de
clementos sujetos a flexocompresién

El tipo de eapécimen usado en investigacio-
nes de elementos sujetos a flexocompresién es
semejante al que aparece enla figura 6.3, donde
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Figura 6.3 Fapécimen pars ensaye en flexocompresibn
con agrictamiento tipico.

s¢ indican esqueméticamente el refuerzo usual
y una posible configuracion-de agrietamiento.
Generalmente la carga P se aplica a una excen-
tricidad constante. Esto hace que toda la zona
prismitica del espécimen esté sujeta a una car-
ga axial y aun momento {lexionante que¢ crecen
en > misma proporcion, hasta el colapso.

Existen dos modos principales de falla de
clementos sujetos a flexocompresion: falla en
compres:On y falla en tensidn.

En el primer caso la falla sc product por

am "
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Se ha observado que cl cfecto del refuerzo
helicoidal sobre la resistencia disminuye apre-
ciablemente en cuanto la carga axial ticne
cierta excentricidad, aungue la hélice sigue au-
mentando la ductilidad del elemento.

También en este caso cabe notar que las me-
diciones de deformaciones han indicado que
éstas varian lincalmente a lo largo del peralte,

es decir, las secciones transversales se mantie-

nen planas antes y después de la deformacién.

6.8 Célculo de resistencia

6.8.1 Determinacion del diagrama
de interaccion

En la seccién 6.1 se dijo que un diagramade
interaccion ¢s la representacién grafica del lu-
gar geométrico de las combinaciones de carga
axial y momento flexionante que hacen que
un clemento alcance su resistencia, Asi, si se
cuenta con ¢l diagrama de interaccién de un
clemento dado, s¢ conocen todas las combina-
ciones de carga axial y momento que pucde so-
portar.

El diagrama de interaccion-de un clemento
puede obtenerse a partir de las hipotesis descri-
tas en la seccion 5.3 para el cdlculo de la resis-
tencia de elementos sujetos a flexion pura. Pue-
den usarse las hip6tesis simplificadoras sobre la
forma del diagrama de esfierzos de compresion
en ¢l conercto y gobre la deformacion unitania
maxima util de concreto, gbien, puede aplicar-

aplastamiento del concreto. El acero del lado = e el procedimiento. general descrito en la sec-

mds comprimido fluye, en tanto que el del la-
do opucsto no fluye en tension.

El segundo modo de fallase produce cuando
¢l acero dc un lado fluye en tension antes de
que se produzca el aplastamiento del concreto
en ¢l lado opuesto, mis comprimido.

El tipo de falla depende esencialmente de Ia
relacion entre momento y carga axial en el co-
lapso, En el diagrama de interaccion mostrado
en la figura 6.2, el punto D separa lazona de
fallas en compresién de la de fallas en tension;
recibe el nombre de punto de falla balanceada. .

s

cion 5.6. El primer enfoque sc ilustra en el
cjemplo 6.1 y el segundo, en la figura 6.4,

El diagrama de interacci6n sc obtiene deter-
minando varios puntos quc lo definan. El pro-
cedimiento para encontrar un punto cualquicra
es, esencialmente, ¢l mismo usado en flexion
para calcular las fuerzas de compresion y de
tensién, una vez supuesta la profundidad del
ej¢ ncutro. Sin embargo, no ¢s necesario hacer
varios tanteos hasta igualar ambas fuerzas, ya
que su diferencia representa la fuerza normal,
P, y ¢l momento respecto al cjc gecométrico




EE TR PN -

-

" 108 Flexiony cargaaxial L

EJEMPLO 6.1 Determinacién del diagrama de interaccibén de una columna
usando el blogque equivalente de esfuerzos (Hipétesis

Foc

Foc
Foc

nna

0.85f.A, + A,f, =Cc+ F, + F; + F,
0.85 X 200 X 30 X 50 + 50 X 4 200
255 000 + 210 000 = 465 000 kg

ACI 318.83).
DATOS 4 &4
o o0 o |48
20
N £ = 200 kg/em?
Soem} @ ‘1T f, = 4200 kgfcm?®
120 A, =10 barrasdel.No.s
1 o e 00 T T
—0em—
OBTENCION DE P,, (PUNTO 1)
- €y =0003 0867,
N e 9o e 0 B -r——kﬂ ==
5O ® o |- (- —---i’--—&
i * o0 o |- €3 [ P
+— t

(ecuacién 4.1)

| P,e = 465 ton |

60

-+

....................... Te=F} =085 X78.5

OBTENCION DEL PUNTO DE FALLA BALANCEADA (PUNTO 2)

0887,

4
=
2
—_—t ——y

M

=128

*#=086¢ -

22265 em
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EJEMPLO 6.1 (Continuacioén)

Por trié.ngulo.s semejantes:

= 0,003 X 45
0.005

Ly Xd
feu + €

c-

. 0.008 X 21.5

et 26.5

=0.00248 > ¢y .

_0.003X15

€p = 26.5 = 0.000 170 < €

€3 = 0,002]1 = ey

Esfuerzos en el acero:

fir = fy = 4200 kg/em?
Is2
fis = fy = 4200 kg/cm?

Fuerzas en ¢l acero:

=265cm™

= E, g5 = 2 X 10% X 0.000 17 = 340 kg/cm?

Fl "'-All f;l =20 X 4 200 =84 000 kg“84.0 ton
Fr=A,1f,2=10X 340= 3400 kg=3.4 ton
F,":A,3f,3‘-"20 X4 200 =84 000““84.0 ton

Fuerza en el concreto:

C. =0.85f, ab =(:85 "{ 200 X 0.85.X 26.5 X 30 = 114 880 kg =114.9 ton

Cilculo de P:

P=C +F, +F, —F;=114.9 + 8486 +3.4 - 84.0=118.5 ton- - ,-——-

Cilculo de M:
Fuerza (ton) Brazo {cm)*® Momento (ton- cm)
C. = 1149 1125 1 298
F, = 840 20,0 1680
Fie 34 0 o
Fy= 840 20.0 1 680

*Distancias » un gje que pasa por ¢l medio penlte,

Para ¢l punto 2:

M=4653 ton-cm

P =118.5 ton
M= 46.5 ton-m

7
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e=086¢c=86cm

Fy
® oo 0| L

|

Se supone ¢ =10 cm
Por tridngulos semejantes:

ey = 20BX5 - 50015 < " .

cry = 2R XIE 200045 >

e =208X3 Lo 0108> ¢,

Esfuerzos en el acero:
fir=Ee 1 =2 X 10¢ X 0.0015 = 8 000 kg/cm?
fia=fy =4 200 kg[cm
fia=f, =4200 kg[cm

Fuerzas en el acero:

F| SA'l fll =20X 3000"60000 kg=50ton
Fy=A,3 f12=10 X4200=42000 kg =42 ton
Fy=A,3 fr3 =20 X 4 200 = B4 000 kg = 84 ton
Fuerza en el concreto:
C.=0.85 X 200 X 85X 80=43 400 eg=43.4¢ton -- - - -— — -
Cilculo de P: - . s

PuC +F, — F, — F, =43.4 + 60.0 — 42.0 — 84.0=—22.6 ton

2
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EJEMPLO 6.1 (Continuacidn)

Cilculo de M:
Fugrza (ton) Brato (cm) Momento (ton-cm)
C. ™ 434 1T 208 gl . 900
Fy = 60.0 L2, 1+ 1200 ¢
Fy = 420 0 - e b
Fy = 840 20 ] 1680 -
© - e L. . M=3780t0ncm

P=_22.6 ton (tcnsion)

Para el punto 3: M= 37.8 ton-m

OBTENCION DE UN PUNTO ENTRE EL (1) Y EL (2} (PUNTO 4)

__ O»BSf.cl e '.‘- :__,
- - cqu-o.ﬂm - - -
* e o ‘ F1
- e'| A .-onc-um
20 c. M
; »=238 -—te
. 60 . . c=46 A 9._,:
: N o
20 +
R R W L —_—
g
N :
L 30 L
Se supone g,3 = 0
Por trisngulos semejantes: '
co = BABX0 0002675 ¢,
.003 X
e = SOBXD - 501555, o

Esfuerzos en ¢l acero:

fs1 =fy =4 200 kgfem?
fo2 =E;e,2 =2 X 10 X 0.00138 = 2 670 kg/cm?
fix=0

Fuerzas en el acero:

Fy=A,1f11 =20 X 4200=84 000 kg= 84 ton

F3=A,3f,2 =10 X 2670 = 26 700 kg * 26.7 ton
F’ ={
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EJEMPLO 6.1 (Conrinuacién)

Fuerza en el concreto:
C.=0.85 X 200 X 3_8 X30=194000kg= 194}9!1 _

B e TR

CilculodePr - o oo eweninn
P=Cc +Fy +F; =194.0 + 84.0 + 26.7= 304.7 ton N
Cédlculo de M: e o S R B}
Fuerza (ton) | Braxo (cm) | Momento (ton-em) | -
Cc = 1940 6 1164 j
Fy= 840 20 - 1680 ]
F,= 2677 0 - [

M =2 B44 ton-cm

P=304.7 ton |
M=28.4 ton-m

Para el punto 4:°

OBTENCION DEL PUNTO 5 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSION

0887,
+—+  #=085.=17cm

- —— |
k o o0 o} b ‘E—-ﬁ

cn20 €y *™ Ce

20 ) | " |
0 L L ] —— —-Flgp—

€n

20

e o0 o | + —F
+ -1.—§ y
t TR ‘ot

Se supone ¢= 20 cm

Por tridngulos semejantes:

en = 2XXL 2000225 > ¢,

€42 =~ ‘0_()0'%"0!_5_ =0.00075 < Ey

ery = ROQXI 0000975 > ¢,

N

T e
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EJEMPLO 6.1 (Continuacién)

1

Esfuerzos en el acero:

fe1 = f, =4 200 kg/cm?
fia "E:E'-u =2 X 10 X 0.00075=1 500kg[cm

fis -f, 4 200 kg,lcm

Fuerzas en el acero:

Fy=A,fiy =20 X 4200 =84 000 kg = 84 ton
Fy=A,yf;; =10 X 1500 =15 000 kg= 15 ton
. Fy 5 A,3f;3=20X 4200= M000k3=84ton

Fuma cn el concreto:

C.= 0.35 X 200 X 17 X 50= 86 700 kg =86.7 ton

Cilculo de P:

P=C, + Fy —Fy — F3=86.7 +84.0 — 15.0 — 84.0 = 71.7 ton

Célculo dc M:

Fuerza (ton)| Brato {cm) | Momento (ton-cm)
Cc = 86.7 16.5 143%0
Fy =840 20.0 1 680
Fy =150 0 0
Fy =840 20.0 1680

Para ¢l punto 5: ‘

M= 4790 toa-cm

P=71.7 ton
M=47.9 ton-m

b b
—

OBTENCION DEL PUNTO 6 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSION
‘ 085/,

4—4 s=088.=128cm

Sy

+ Eeu = 0.003 ‘f‘
B !
* et o-123§i‘_c,
AL
L] ]
80 e,
20
-J}_I' e & 00 € g Fy

Scsuponec™= 1% cm
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EJEMPLO 6.1 (Continuacién)

R L L

AT ey, ,

Por tridngulos semejantes:

Ear = " 15 LT

. 0.003 X 10

0.003 X 80
€s3 = 15

Esfuerzos en el acero:
foy =4 000 kg/em?
fia =4 000 kg/cm?
fos = f, =4 200 kg/em®

Fuerzas en & acero:

Fuerza en el concreto:

Célculo de P:

= 0.008X10 . 40000 < e,

€1 ——ij’——'=0.0020- < &

= 0.0060 > ¢,

Fy =A,3f,3 = 20 X 4 000 = 80 000 kg= 80 ton
F3=A4,3§,2= 10 X 4 000 =40 000 kg= 40 ton
Fy=A,3f,s =20 X 4 200 = 84 000 kg = 84 ton

C.=0.85 X200 X 12.8 X 30 =65 000 kg =65 ton

P=C,+F, —FQ—F;-65+80—40—84-2IM

Cilculo de M:
Fuerzy (ton) | Brazo (em) | Momento (ton-cm) .
Cc =65 18.6 1210
Fy=B0 20 1600
F,=40 0 1]
Fy=84 20 1680
M =4 490 ton-cm
. P=21 ton
Para el punto 6: M=44.9 ton-m |

DRI 2. = e 6 L

repres
COITe:
termi
neutr
forma
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EJEMPLOQ 6.1 (Continuacion )
Plon)
i ‘ pat
400 \“\\
N
30 \Q\
200 \
. n
L LT N d
e .c@"“—-ﬂ"_’*‘ }Q
4+ Ao
0 6. 20 £ P
@/ Miton-m)
P,
<1 x>
® o ¢ 0 P'.—_- ?
30em
¢= 80 cm = i’f"—
h = B0 ® ®
Para fijar la linea que corresponde a
e e o o e = 30 cm, se suponc un valor cual-
+ quicra de P y se determina el de M:
+ W 4 si =100 ton, M = 30 ton-m.

Sc determina ahora.la interseccidén
= de la linca.con el diagrama de inter-
accion: -

P,o=150ton | -

representa el momento flexionante, M, que
corresponden al estado de deformaciones de-
terminado por la profundidad supuesta del eje
neutro. Por lo tanto, para cada estado de de-
formaciones s¢ obtiene un valor de Py uno de

M, que definen un punto del diafragma de in-
teraccién,

Los diagramas de interaccién tienenlaforma
general mostrada on la figura 6.2, Se puede
definir un diagrama en forma aproximada esti-

/5




"'—'.

"“J t-*“ -

LR a-.:,-n.;___ OV

mando Ios s:gulcntes puntos, o puntos cercanos
a ellos:

a) El punto P,., que corresponde a carga
axial de compresién pura, para el cual se
suponc un estado de deformaciones uni-
' tarias de compresién uniforme (en seccio-™
nes simétricas). -

b) El punto D, que corrcspondc a la falla
balanceada, para ¢l cual se supone un esta-
do de deformaciones unitarias dcfinido
por €., enla fibraextremaen compresion
y por g, enelacerode tension. Este esta-
do de deformaciones es el que se tiene
cuando, simultineamente, el concreto al-
canza su deformacion maxima atil y el
acero su limite de fluencia.

¢) El punto M, que corresponde a momen-
to sin carga axial, para el cual sc supone
un estado de deformaciones semejante
alos obtenidos en el capitulo 5 para cdlcu-
los de resistencia a flexién.

d) Un punto adicional entre los puntos P,
y D, y otros dos puntos entre los puntos
DyM,.

En la mayoria de los casos, estos puntos
son suficientes para definir con precision ade-
cuada ¢l diagrama de interaccion. En ocasiones
sc determinan puntos en la zona de flexoten-
sion. La determinacion de estos puntos se trata
en la seccion 6.6.

El procedimiento con hipotesis simplificado-
ras sc ilustra en el ejemplo 6.1, en el que se han
usado las hipotesis simplificadoras del Regla-
mento ACI 318-83. Se trata de calcular el
diagrama de interaccién de una seccién con
porccntajcs iguales de refuerzo de comprcsién
y de tension, cormo ¢3 usual e.. cxumnas. La
seccion tiene también dos barras a medio pe-
ralte y en el ejemplo se: ha consider-do la con-
tribucion de estas barras.,

El primer punto que s¢ determina es ef que
corresponde a compresion sin momento (pun-
to P, delafigura6.1). Debido a que laseccién
es simétrica, ¢l estado de deformaciones corres-
pondiente es uniforme, como se muestra en el
diagrama del ejemplo. Este caso resulta igual

us Hex!énrﬂlm"“ LT "_f".

* al de'tina columsia sujeta a carga axial pura (ca-

pitulo 4) y la resistencia puede calcularse con
la ecuacion 4.1, la cual expresa que la resisten-
cia total es la suma de las contribuciones del

concreto y del acero, En secciones no simé
- tricas, si se supone un estado uniforme de de-

formaciones se obtiene también un miomento, _

por lo que el punto que se calcula no cae sobre
¢l ¢je de ordenadas del diagrama de interaccion.
Sin embargo, tal punto resulta til, ya que por
lo general esté localizado cerca del ¢je de orde-
nadas y sirve para determinar grificamentc la
intersecciébn del diagrama con el cje.

A continuacién se calcula en ¢l ejemplo el
punto correspondiente a la falla balanceada
(punto D en la figura 6.2). El estado de defor-
maciones unitarias se fija de tal manera que ia
deformacion en la fibra extrema en compresion
es igual a la deformacién mixima util del con-
creto (0.003 segun el Reglamento ACI 318-838)
y la deformacién en el acero de tensién més ale-
jado del eje neutro es igual ala deformacion de
fluencia (0.0021 para acero de 4 200 kg/cm?
de esfuerzo de fluencia)., A partir del diagra-
ma de deformaciones unitarias se calculan las de-
formaciones unitarias, ¢,, en todos los lechos
de refuerzo; después se calzulan los esfuerzos
en el acero, que son iguales al esfuerzo de fluen-
cia cuando la deformacién unitaria es mayor
que la de fluencia, ¢ iguales a ¢ ,E,, cuando cs
menor, y a continuacion se calculan Jas fuerzas
en los distintos lechos de acero, F,, multipli-
cando las 4reas de acero por los esfuerzos co-
rrespondientes. Por tridngulos semejantes se
calcula la profundidad del eje neutro, ¢, y a
partir de ésta, la profundidad del bloque equi-
valente (0.85¢ en este caso) y la fuerza de com-
presion en ¢l concreto, C,. Para el estado de
deformaciones supuesto, ios dos lechos supe-

riores de acero trabajan a compresion y ellecho.

infgrior, a tension. La sumaalgebrajca de todas
las fuerzas que actuan en la seccion, da el valor
de la fuerza normal, P, que resulta de compre-
sion, y la suma de momentos alrededor del eje
geométrico es ¢l momento flexionante resis-

tente, M. De esta manera se obtiene el punto
de falla balanceada
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. A continuacion se calcula un punto cercano -

al punto M, de la figura 6.2, o seca, al de mo-
mento sin carga axial,

Para obtener el punto M, con precision, seria
necesario hacer varios tanteos hasta igualar las
fuerzas de compresion con las de tensién, como
en la determinacion ‘de la resistencia a flexién

(capitulo 5): basta con obtener un punto cerca-

no. En el caso de este punto (punto 3), se fijé
la profundidad del eje neutro, y por tridngulos
semejantes se determinaron las deformaciones
unitarias en todos los lechos de refuerzo. Por
lo demas, el procedimjento esigualal del punto
anterior. Con la profundidad del eje neutro
supuesta, s¢ obtuvo una carga axial de tensién
de 16.6 ton, la cual es pequeiia comparada con
la de los dos puntos anteriores. Esto significa

- que el punto estd ligeramente por debajo del
" eje de abscisas. Aun cuando la carga axial hu-

biera resultado de magnitud considerable, el
punto hubiese servido para determinar el dia-

" grama de interaccidn, ya que todos los puntos

calculados de la manera descrita estin sobre
dicho diagrama.

El punto 4 se calculo para tener un puntoin-
termedio entre el punto correspondiente a
compresion pura y el de falla balanceada. El
estado de deformaciones supuesto es tal que
en el lecho inferior de acero se tiene una defor-
macién nula. Esto simplifica unpocolos cilcu-
los. Feouv lo general, el diagrama no se aparta
mucho de una linea recta en la zona consi-

derada, y con un solo punto es suficiente para

definirlo. Sin embargo, si s¢ desea unagran pre-
cision o si se observa que ¢l diagrama dista mu-
cho de serlineal, pueden calcularse mis puntos
en estazonasuponiendo diagramas de deforma-
ciones unitarias intermedios entre los dos
puntos 1 y 2. Si no se necesita una gran pre-
cision, los puntos de carga axial pura y de
falla balanceada pueden unirse con una linea
recta.

Para definir ¢l diagrama entre los puntos de
falla balanceada y de flexién pura, en ¢l cjem-

plo se calcularon otros dos puntos suponiendo -

diagramas de deformaciones unitarias interme-
dias. En esta zona del diagrama es necesario,
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porsu gran curvatura, calcular dos puntos como
minimo para definirlo. i

Al final del ejemplo se muestra un dlagrama h
dibujado a escala con los valores obtenidos.
Con este diagrama, puede conocerse la resis-
tencia de la seccién para cualquier combinacién
de P y M. Para fines de ilustracién, al final del
ejemplo 6.1 se muestra la obtencién de la resis-
tencia de la columna cuando la carga acta con
una excentricidad de 30 cm,

La carga obtenida de esta manera cs la resis- -
tencianominal de la columna usada en el ejem-
plo P,. Para obtener la carga de diseiio, seria
necesario multiplicar la carga anterior por el
factor de reduccién, ¢, que, segin el Regla-
mento ACI 318-83, para el caso de flexocom-
presién vale 0.70 para columnas de estribos y
0.75 para columnas con refuerzo helicoidal.
El Reglamento citado permite incrementar el
valor de-¢ , hasta el valor que corresponde a
flexién pura, cuando la carga axial cs pequeiia,

El procedimiento descrito anteriormente
puede aplicarse a secciones de otras formas .y -
con diferentes hipétesis simplificadoras. Tam.-
bién puede aplicarse definiendo las caracteris-
ticas gcométricas y mecénicas de la seccibn.
por medio de literales, lo cual tiene la ventaja
de que se obtienen diagramas adimensionales -
que sirven para cualquier seccién de esas carac-
teristicas. Esto se ha hecho tanto con las hipé-
tesis del Reglamento ACI 318-83 como conlas
NTC 77 del Reglamento del D. F., para obte-
ner diagramas dc interaccion de uso general.
En ¢] Apéndice C se presentan alyunos de los

= -calculados. por Roberto Meli_ y Mario Rodri-

guez {6.2], aplicando las hipitesis del D.F.,
para secciones rectangulares y circulares. Fstos
diagramas cubren la mayoria dc las secciones
que s¢ encuentran normalmente y simplifican
de manera notable ¢l cilculo de resistencias a
flexocompresion y flexotensién. Sdlo es nece-
sario calcular el diagrama de una seccién dada
cuando dicha seccion difiere mucho de las que
aparccen en los diagramas adimensionales dis-
ponibles y la precision quc se obtiene interpo-
lando no es suficiente. Las NTC-77 contienen
diagramas parecidos.




En la referencia 61 se proporc:onand:a-”"fue:zo asimé

gramas de interaccion adimensionaies basados
en las hipotesis del Reglamento ACI 818-77,
que son semejantes a las del Reglamento ACI
31883, R

* La obtencién de diagramas de interaccion

adimensionales como los de las referencias 6.1
y 6.2 se hace normalmente con la ayuda de
computadoras electronicas. Esto permite calcu-
lar ficilmentc un gran nimero de puntos de
cada diagrama, por 1o que éstos quedan perfec
tamente definidos.

-6.8.2 Obtencibn de la resistencia por

tanteos utilizando hipbtesis
simplificadoras

El procedimiento descrito en la seccién an-

terior, que consiste en obtener la refistencia a
partir del diagrama de interaccion, es apropiado

. cuando se va a determinar la resistencia deuna

seccibn para distintas combinaciones de Py M,
o para distintas excentricidades de la carga
aplicada. Cuando se trata de calcular la resis-
tencia para una sola combinacion de Py M, re-
sulta mas conveniente el procedimiento de
tanteos descrito ¢n esta seccion.

Este procedimiento consiste en calcular los
valores de P y de M para una configuracion su-
pucsta de deformaciones unitarias, dela misma
mancra que en ¢l ejemplo 6.1. Se determina
después la excentricidad, e =M/P, y s¢ compara
con la excentricidad de la carga extema. Si
coinciden las dos excentricidades el problema
estd resuclto, y si no coinciden se hacen otros
tanteos cambiando la configuracion de defor-
maciones unitarias hasta lograr la coinciden-
cia Se ve que el procedimicnto es bisi:aniuute
¢l mismo quc el usado en el capitulo 5 para
calcular la resistencia en flexién. La diferer.ia

_ estriba en que para flexién se procede a tantear

-7,
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hasta que C sea igual a T (lo cual equivalc a
la condicion P = 0 y e = o), mientras que
para flexacompresion se tantea hasta que M/P
sca igual a la excentricidad buscada.

En el ¢jemplo 6.2 se ilustra este procedimien-
to aplicado a una seccion rectangular con re-

-3

trico.El ¢jemplo se ha resucito
mediante las hipotesis simplificadoras del Re-
glamento ACI 318-83. En el pnmer tanteo, la
excentricidad que corresponde a los valores
obtenidos de las acciones internas Py M es de
31.6 cm, la cual difiere de la excentricidad de
la carga, que cs de 40 cm, como s¢ indica en
los datos del problema. Para aumentar la ex-_
centricidad, en ¢l segundo tanteose disminuyd
la profundidad del cje neutro, con lo que la
excentricidad resultante coincidié con la ex-
centricidad dadacomo dato. La carga que pue-
de resistir la seccién, por consiguiente, es el
valor de P, obtenido en el segundo tanteo, o
sea 104.4 ton. La carga de diseddo se obtendria
multiplicando este valor de P, por el factor de
reducccidn ¢ que, para este caso, vale $.70.

6.3.3 Procedimiento general E

"En las secciones anteriores sc ha indicado la
manera de obtencr las acciones internas ma-
ximas en una seccidn, utilizando hipotesis
simplificadoras referentes ala deformacion uni.
taria mdxima util del concreto y al diagrama de
esfuerzos de compresién. Es posible emplear
también ¢l procedimiento general descrito en
Ia seccién 5.6 para el caso de flexién, el cual
es aplicable para cualquier diagrama esfuer-
zo-deformacién tanto del concreto como del
acero. '

En la figura 6.4 se ilustra la obtencién de los
valores de P, y M, para una seccién determi-
nada suponiendo el estado de deformaciones
unitarias indicado en ia figura 6.4b, Las curvas
esfuerzo-deformacién del concreto y del acero
son las de la figura 5.14 (capftulo 5). Aplican-
do ¢ procedimiento para distintas configura-
ciones de deformaciones unitarias, se obtuvo
el diagrama de interaccion de la figura 6.5.

_ Debe observarse que, para obtener los valores
correspondientes a las resistefiias, es necesario
hacer tanteos variando la deformaciénmaxima
en ¢l concreto, pero manteniendo la excentri-
cidad constante, hasta obtener un valor ma.
ximo de M,,, tal como se¢ hizo en la seccién 5.6

. en el caso de flexion simple. De ah{ que en la
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EJEMPLO 6.2 Obtencitn de la resistencia de una seccidn por tanteos = -

DATOS
A T o
T . fe"S!:OkgIcm*_ﬁ o
Tea, e soom  fy =4 200 kgfem?- -
- .o ¢ 40 cm
5 w + A= 2 barras del No. 6 = 5.8 cm?
A A, = 8 barras del No. 8 = 15 em?
Ll |
-
14—-55'—-0-

nsisf;
St ’-'cvaoooa
s @
Cm2K
50
4 e o0 —tgnFy
gt
’ ) 350
a=(1.05"7%)c =(1.05—- 1400 )25“0.8c=20cm {figura 5.6)
Por tridngulos semejantes:
en = 208X 20 0 09024 > -
-E.: - '00235X 0 - 0:0024 :é’-_ .- - -

Esfuerzos en el acero:
fis ®fia = fy =4 200 kgjem*
Fuerzas en el acero:

Fy=A, f,4 =5.8 X 4 200= 24 400 kg = 24.4 ton
Fy=A,f,,= 15X 4200=63 000 kg=63.0 ton
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EJEMPLO 6.2 {Continuacién)

Fuerza en ¢l concreto:

C, =0.85X 350X 20X 80=178 000 kg=178ton ...

P =C. +F,—F,=178.0+24.4—63.0=139.4 ton

4 RNy el L

Cilculo del momento:

Fuerza (ton) | Brazo (cm) | Momento (ton-cm)
C. =178.0 15 . 2670
Fi= 63.0 20 1260
M= 4418 wncm
M 4418 _
=P = 139.4 - 31.6 cm #40 cm

2=08c=08 X20=16 am (figura 5.6)

Por triingulos semejantes:

_ 0.008 X 15

£qy =TT =0,00225> ¢,

[

=0003X25 _000875> ¢, = - _

€137 720
Esfuerzos en el acero:

fiy 2 fia =fy =4 200 kg/cm?

dif
en

6.4
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EJEMPLO 6.2 (Continuacién) .

&

TR

Fuerzas en el acero:

F,

Fuerza en ¢l concreto:

Pn =C. +F,

Cilculo del momento:

L —

Fy = A, fyy =58 X 4 200m 24 400 kg = 24.4 ton
=A, f,3= 15 X 4 200= 63 000 kg= 63.0 ton -

-

Fuerza (ton) | Brazo (¢m) | Momento (ton-cm) '
C. =143.0 17 2 430
— Fi= 244 20 488
Fy = 630 20 1260
M, = 4178 toncm
M, 4178 40
e=—"= ——=40cm
P, 1044

Este valor coincide con la excentricidad de la carga. Por lo tanto:

P, =104.4 ton

figura 6.5 los diagramas de deformaciones uni-
tarias correspondientes a los distintos puntos
del diagrama de interaccibn mostrados, tienen
diferentes valores de deformacién maxima
en compresion.

lente a considerar el elemento sujeto auna car-

‘gs azjal P y a dos momentos flexionantes,

My = Pey y My, = Pg,,
Parz un elemento de gecometria y excentrici-
dades dadas, aplicando las hip6tesis simplifica-

“doras o ej procedimiento basico a partir de

6.4 Elementos con dos planos de
simetria sujetos a carga axial y
flexion en un plano cualquiera

6.4.1 Solucién por tanteos

El problema consiste en encontrar el valor
méximo de la carga axial P que actia fuera
de los planos de simetria, a distancias e, y ¢, de
ellos. Esta condicion es estaticamente equiva-

74

caracteristicas esfuerzo-deformacién, por tan-
teos sucesivos se¢ puede obtener el valor méxi
mo de la carga P que actia alas excentricidades
dadas, En la figura 6.6 se presenta un céleulo
tipico para una posicién supuesta del ¢je neu-
tro que, junto con el valor de ¢ ., = 0.008, fija
la distribucibn de deformaciones unitarias,
las que tienen valores constantes en secciones
paralelas al eje neutro supuesto. En este ¢jem-
plo la zona sujeta a compresién tiene forma
trapecial. Se calculan las fuerzas, los brazos

[_ -

C. =0.85X 350X 16 X30=143 000 kg=148ton ..~ -
— Fy=145.0 + 24.4 — 63.0= 104.4 ton




+ TN PR 0y 482 &5
0.0 ll]:l.l 024 -5 8.68
=24 em{ 0.0018 338 - 115 7.1
Sem 0012 — -t 13.8 497
170 N — .7 -4 885. 254
! : ¥ o102 462 06
%0 A A —-—-{CPA—,:. —_—cemntEe T
5-""' L ] [ J [ ] 0 _-——u 000 -’—'£—- i l—nn ‘a.58
o
-lr- .
et
A, =2 barras No, 6 =B em’ “ -
A, =3 barres No. 8 =16 cm?
Seccidn transversal Distribucidn Estuerzos Fuerzm Brazos Momantor
supuests de ikdun’i . (ton} {em) (ton-m}
deformacionss
unitaries
(a} . (] {d} {ak {3]

ZF =P, =138.8 ton

sxcentricided =0 =Mp/Fp =305 cm

IMa =M, =5632 ton-m

Figura 6.4 Evaluacién de acciones interiores.

y los momentos referidos a los ejes x y y. Se
obtienen entonces valores de P, M, y M, para
la posicion supuesta del eje neutro. Si los valo-
res de e, = M, /P y ey = My /P coinciden con
los dados, ¢l problema esta resuelto;sino, debe
cambiarse la posicion del eje neutro y repetirse
el proceso hasta que sc obtengan excentricida-
des que coincidan con las dadas. El cambio en
la posicion del cje neutro consistira en general
en una trasiacion y una rotacion.

El proceso descrito predice satisfactoriamen-
te la resistencia, pero ¢s muy laborioso. La
convergencia es Jenta debido a que los valores
de las excentricidades son muy sensibles a pe-
quenas variaciones en la posicion del ¢je neutro,
Sin embargo, para algunos casos particulares,
se han desarrollado diagramas de interaccion,
mediante programas para computadora elec-
tronica [6.2}. En la referencia 6.4 sc presentan
diagramas para resolver casos de columnas rec-
tangulares y de columnas en forma de cruz.
En ]a siguiente seccion se presenta un procedi-
miento aproximado,

hS ey
A le‘\‘q: e Y 3

+ .l’. g

6.4.2 Férmula de Bresler

Bresler [6.3] ha desarrollado una expresién
sumamente simple para calcular los valores mé-
ximos de la carga de compresion que actia a
excentricidades ¢, y e, en secciones rectangu-
lares con refuerzo simétrico. La expresion que
propone es

1 _
* (6.1)

iy
]

1
F,

P, = carga normal maxima que actiz a o5 -
centricidades ey y ey;

P, ™= carga normal méxima a una excentr:

cidad e, contenida en_un plano de_

simetr(a (e, =0);

Py = carga normal mixima a una excentni-
cidad e, contenida en un plano de
simetr{a normal al anterior (e, = 0),y

F, = carga axial mixima que puede resis-
tir el elemento (e, =¢, = 0).
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Figura 6.6 Cdlculo t{pico para una posicidén cualquiera del ¢je neutro;

flexién en dos direcclones.
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problema a una combinacién de soluciones
mas simples: dos de flexocompresién en un
plano de simetria y una de compresién axial.

_-"_.‘ Ve oS _'-. - ‘--?'b
Pucdc verse quc la ecwacion 6.1 reduce cl

Q:‘g‘

‘se muestraqu pmlapo-
“sicion del eje ncutro escogida, la carga axial
méxima se encuentra a e, =6.3cmye, =58
cm, y vale 70.2 ton. Como ilustracién de la

Para elementos simétricos,” con’ una carga.. . - aproximacion que da la férmula de Bresler, se

normal que actile en un punto_cualquicra del
plano de la seccién del elemento, el lugar geo-
métrico de los valores maximos de carga axial
gue el clemento es capaz-de resistir es una su-
perficie de interaccibn (figura 6.7) cuyas trazas

con los planos x y y scrdn los diagramas de

interaccién para flexiéon en una direccion que
s¢ han mostrado anteriormente.

La expresién propuesta por Bresler rcprescn-
ta una familia de planos que aproximan los

puntos de la superficie de interaccion. Estaex-

presién es valida para valores de P, mayores
que 0.1 P,, aproximadamente. La ecuacién 6.1
verifica los resultados de los ensayes disponi

bles dentro de un veinte por ciento de aproxi-

-

macion.

encontraron los valores de Py =295 ton, P, =

18, 5 tony R, =514 ton, usando los  diagramas

|gual a 238 kglem? y ), = 4000 kg/em?, Se
encontrb as{ P, =70.5 ton, valor que coincide

conel calcuhdo con el procednm:ento gcncral ‘

L mr e
S eme s s

' 6.5 Elementos sin pla“n‘os de ;i;nctria =

sujetos a carga axial y flexion en un
plano cualquiera

En este caso son aplicables tanto el procedi-
miento basico como las hip6tesis simplificado-
ras. Aunque es muy complicado resolver este
- tipo_de problemas en. una forma gcncral es
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posible tratar casos particulares, definidos en

geometria y refuerzo, para uno o varios planos
de flexion. Un caso interesante es el de colum-
nas en forma de L, las cuales se emplean con
alguna frecuencia en las esquinas de edificios.
Fstas columnas vienen resueltas en la referen-

cia 6.4. C

.6.6 Flexotension

Si bien no es frecuente encontrar elementos
sujetos a flexotension, existen algunas estruc-
turas, pot cjemplo algunos depdsitos, cuyos
clementos estin sometidos a este tipo de accion,
La informacién experimental sobre flexoten-
sion ¢s muy escasa, por lo que no existe nin-
guna teoria ya comprobada para calcular la
resistencia. Sin embargo, ¢s posible obtener
diagramas de interaccion en la zona de flexo-
tensién usando los procedimiento expuestos
anteriormente para flexocompresion, con cier-
tos efectos particulares que se describen con
detalle a continuacibn.

Si se admiten las hipbtesis simplificadoras
usuales, y se considera una curva esfuerzo-de-
formacion elastoplistica para el acero, se puede
hacer la siguiente descripcion cualitativa de la
variacibn de las condiciones de deformaciéon
de un elemento sujeto a una carga de tension
con excentricidad constante, cuando la carga
varia desde cero hasta llegar a un valor maximo.
Las ctapas de deformacién se muestran en la
figura 6.8.

Para valores pequefios de la excentricidad _
(figura 6.82), las deformaciones a lo largo de
la seccion son todas de tensién, Una vez que
el concreto se agrieta a deformaciones del
orden de 0,.0001, 1a tensién externa es resisti-
da unicamente por el acero de refuerzo. Este
estado se representa por la distribucion de de-
formaciones 1 de la figura 6.84. Al aumentar
la carga, manteniendo la excentricidad cons-
tante, las tensiones en los dos lechos de acero
aumentan proporcionalmente, hasta que ¢l
acero del lado de la carga alcanza su deforma-
cién de fluencia (distribucién 2). Puesto que

Z5
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la excentricidad es fija, 2} no aumentar la ten-
sion en ¢l acero que fluye, la tension en el ace-
ro del otro lecho permancce constante. Es
decir, lu linea que representa la distribucién de
deformaciones gira en torno al punto 4, loca-
lizado en el acero menos deformado. Esta eta-
pa: continila hasta que la deformacion en la
fibra superior es nula {distribucion 3). Entre
los estados 2 y 3 la‘carga externa no aumenta.
Mis alld del estado 8 se producen esfuerzos de
compresion en la cara opuesta a la carga y se
incrementa ¢l esfuerzo en ¢l acero de dicha
cara. El incremento en tension en este acero
debe ser mayor que la compresion resultante
en el concreto para que la tensién total aumen-
te, E! valor miximo de la carga se producira
cuando la deformacion en el concreto alcance
su valor maximo, e .. Esta condicion se repre-
senta por la distribucién 4 de la figura 6.8a.
El incremento de carga entre los estados 3 y 4
generaimente es pequerio.

La figura 6.8b muestra las distintas distri-
buciones de deformaciones resultantes al in-
crementar el valor de la carga, para cargas de
tension con excentricidades relativamente
grandes. Para una carga pequeiia (distribu-
cion 1) se presentan deformaciones de tension -
en el lado de la carga, y de compresion en el .
lado opuesto. Al aumentar la carga, mante-
niendo la excentricidad constante, las fuerzas
de compresion y de tensién resultantes deben
aumentar proporcionalmente. La diferencin
entrc estas dos fucrzas es pequeia, ya que sc
trata de excentricidades grandes. Durante este
proceso ¢l cje neutro tiende a moverse hacia la
cara en compresion. Se llega asi a la distribu.
cion de deformaciones 2, en que el acero del
lado de tensién alcanza su esfuerzo de fluencia.
Al aumentar la deformacién, puesto que la
tensién de dicho acero permanece constante,
¢l incremento en 1a tension total se debe a una
disminucién en la compresién total de la sec-
cién. Para que el incremento del momento sea
proporcional al de la tension, es necesario que
la distribucién de deformaciones cambie, como

‘s¢ muestra en el estado 3 de la figura 6,86,

Este proceso prosigue hasta el punto en que se
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{a} Excentricided pequefia
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(&) Disgrama de Interaccion en figxotemibn : ‘

Figura 6.8 Condicionc: de deformac.5n unitaria en flexotensién en elementos sujetos a carga creciente con excen:

tricidad consnie,

alcanza la deformacién mdxima 0til en com-
presion del concreto (distribucion 4).

En la figura 6.8¢ se presenta un diagrama
tipico de interaccion para la zona de flexoten-
sion. Sc indican en él los puntos correspon-
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dientes a las distintas distribuciones de defor-
maciones que 8¢ han mencionado arriba.

Si el acero del lado opuesto a la carga esta
muy cerca de la superficie (lo que ocurre para
relaciones pequeias de recubrimiento a peral-
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te), pricticamente no hay diferencia entre los

valores de P que sc obtienen de los estados 2,

3 y 4. Por el contrario si la relacién recubri-,

micnto-peralte es grande, puede haber dife-
rencias del orden del diez por ciento entre las
tensiones correspondientes a los estados 2y 4.

'La descripcién anterior es simplista, pero
de clla se concluye que las hipbtesis simplifica-
doras son aplicables hasta un estado de tensién
pura. En este caso, la tensiébn mixima que sc
puede desamrollar es la que resiste el acero,
P = A(f,, ya que ¢l concreto no resiste las de-
formaciones correspondientes.

De acuerdo con la descripeién anterior, la
resistencia en flexotension se alcanza cuando
¢l concreto se aplasta en compresién en un la-
do, al mismo tiempo que las deformaciones en
tensién en el lado opucsto son considerables.
La posibilidad de una fractura del acero a una
carga menor es pequedia, ya que la deformacion
de fractura del acero es del orden de 30 a 100
veces la deformacidn mdxima de compresién
del concreto, para aceros torcidos en frio y
aceros laminados ordinarios, respectivamente,

En estos cilculos se desprecia generalmente

¢! endurecimiento debido a la deformacién del |

acero de refuerzo. De tomarse en cuenta, cam-
biar{an ligeramente los valores correspondien-
tes de Py M, pero al despreciarlos se obtienen
resultados del lado de la seguridad.

1 =280 kgfem?

f,-mugfcm’

Ag=10cmd

Ag=10em?

20em riﬂlwﬂﬁaﬂp

s “=1= (.00

N i e -y
40 cm | //
L Al AL

——d {5 cm 2

. Rt

- "“—-'H-ali‘x.,,\p- -

- P T E'L.:L'? ‘gc a2

. ! a7
Flexotensién 127

D SR -

hn rcsumcn, aplicando rigurosamente las hi-

" pbtesis simplificadoras se puede trazar ficilmen-
te el diagrama de interaccién, haciendo variar -

. compresidn hasta un maximo en tensibn. A
modo de ejemplo se ha hecho esto para una’
seccién con igual drea de acero en dos caras-

el valor de 1a carganormal desde un méximo en

ELRP

opuestas, utilizando las hipétesis ACI, El dia- ‘

grama de interaccién correspondiente se mues-
tra en la fig. 6.9, donde se consignan también
los datos de la seccion. El diagrama se trazd, ob-

. teniendo parejas de valores (M, P) para distintas

distribuciones de deformaciones unitarias.

Las lineas que representan estos estados de
deformacion giran todas alrededor del punto
sobre la fibra superior enla cara de compresion
que corresponde a una deformacion maxima
de compresion del concreto, £ = 0.003, Se
puede observar que el diagrama de interaccion
en la zona de flexotension sigue légica y conti-
nuamente ¢l trazo para flexocompresion, hasta
llegar a un valor igual a 4,f, para ¢l caso de
tensién pura

El diagrama de la figura 6.9 representa en-

tonces el lugar geométrico de los valores maxi-

mos de carga normal que puede ser aplicada a
una scccion simétrica cuando la excentricidad
de la carga respecto al centroide geométrico
de la seccién varia desde cero {(punto 1), hasta
infinito {(punto 3) para una carga de compre-

P l1on) comprasldn

() M {ton — m}

[
P ton) temsibn

Figura 6.9 Diagrama de interaccién para una scccidn simétrica (Hipotesis ACl).
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7. 128 Flexién y carga axial:
3ién, y desde infinito nuevamente hasta una
excentricidad nula (punto 5), para una carga
de tension

)

C 3¢ obtuvieron siguiendo un procedimiento
semcjante al descrito anteriormente.
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Ejercicios

6.1 Utilizando cl diagrama de interaccién del ¢jem-
plo 6.1, calcular la carga que puede resistir la
seccién mostrada pars excentricidades de 60 cm
y dc b cm. Calcular tamblén el momento gue
puede resistir la seccién bajo una carga axial de
250 ton,

6.2 Determinar por el procedimiento de tanteos y
wando hipdtesis simplificadoras, la resistencia
de la siguiente seccién para una excentricidad
de 20 cm hacia la cara con dos barras.

_—
[ ] Y 5
f. = 280 kg/cm?
“© 3 gy = 4200 kg/em?
eoee ; A; = 6barrasdel No. 6
- o

+—t

5.3  Determinar el momento que puede resistir la s-
guiente seccion por ¢l procedimiento de tanteor,
usando las hipdtesis ACI o DF, Verificar el 1c
siltado obtenido con las grificas del Apéndice C.

Plano de
[ flexibn
4+ ! ! 2
® o * e o 5 fg = 200 kg/em
Pn - 20 fy = 4200 xg/om?
B0 (= — — —_——
20 . A1 = 10barrasdelNo.8
4 R REIEA P, = 300 ton

6.4 Calcular Is carga axial que puede resistir la al-
guiente seccidn, usando las grificas del Apéndice
C con las hipotesis ACI, si estd sometida a un
momento de 20 ton-m.

f'e = 300 kgfcm?
fy = 3500 kgjem?

Ay = Bbarrasdel No. 8

6.5 Calcular los momentos de disefio de la siguicnte
seccién en cada uno de los dos planos principales
de flexién cuando estd sometida a uns carga axdal
dltima, Py = 300 ton.

-
o o @
. . f'e = 250 kg/em?
|- —. - o —
* * = 4200 2
60 ° ° 50 fy = kglcm
. . A; = 16barrasdelNo.6
® o & o 6

Los diagramas de interaccién del Apéndice”




6.6 Calcularla reslstencia de disefio de la siguiente

seccion.
4= L
| |
e l
. 4 e
| |
. l e
0| 4—————
. i .
-
. b .
—1r- i
l 1
H 60 I

f'e = 800 kg/em?
fy = 4200 kg/em?
A; = 10 barras del No. 10

20

6.7

{
1

TT
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Obtener un diagrama de interaccién en flexo-
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compresitn de la sigulente seccién, wsando hipé-

tesis simplificad oras,
|
es | oo Ay, =4 barras del No. 10
0 ] o | A;, =2 barras del No. 10
l f'c = 350 kgfem®
l f, = 4200 kg/em®
® 08080 |, =o6barrasdedNo. 10
] ] 1
T, 1
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CAPITﬁLo ]. 3

Efectos de esbeltez - . -

13.1 Introduccién, | 13.2 Comportamicnto y
-variables principalea, / 15.3 Métodos de dimen-
slopamicnto. / 15.4 Célculo de los efectos

esbeltez. [ 139.56 Ejemplos, .

15.1 Introduccion

Se entiende por cfecto de esbeltez la reduc-
cion de resistencia de un elemento sujeto acom-
presion axial o a flexo-compresion, debida
a que la longitud del clemento es grande en
comparacion con las dimensiones de su seccién
transversal. Para ilustrar este cfecto, considé-
rese una columna articulada en sus extremos,
sujeta a carga axial y momento flcxionante ([i-
gura 18.1a). Esta columna es equivaiente al
sistema mostrado en la figura 18.15, y tiene
¢l diagrama de momentos flexionantes de la
figura 18.1c. Al aplicar la carga P al sistema de
la figura 18,15, éste se deforma, como se mues-

Pop

M Ie:M/P

{+)

M T—’)» Ra—
P P
{a) {b} {e:

tra en la;figui'a 18.14d, y, como consecuencia
de esta deformacion, aumenta la distancia de
la Iinea de acci6n de las cargas P al ¢je de la
columna, lo cual equivale a que crezcala excen-
tricidad d¢’la carga en una cantidad y. Porlo
tanto, ¢l momento flexionante real en unasec-
cion cualquicra de la columna es:

M=Pe+Py=Ple +y)

"El momento es maximo, para este cjcmplo,‘ a
la mitad de la altura, donde alcanza el valor:

M=Ple + Ymsyx)

Como consecuencia de los momentos adi-
cionales Py, la resistencia del eiemento se redu.-
ce respecto a la resistencia que tendria si 16lo

sc aplicase ¢l momento Pe. Esta reduccién de -

resistencia se conoce como efecto de esbeltez.
Este se presenta cualquiera que sea la longitud
del elemento, pero ¢s importante Gnicamente
cn clementos cuya relacion longitud-peralte cs
grande, o sea, en elementos esbeltos. Solo en
estos elementos 1a magnitud de los momentos
adicionales, Py, es significativa en relacion con
los momentos Pe.

"La reduccién de resistencia por esbeltez:

‘pucde deberse también a desplazamiento late-
ral relativo entre los dos extremos de la colum-
na, cumi sucede en marcos no contraventeados
sujetos a carga lateral o que presentan asime-
tria en ca.ga o engeometria. En la figura 13,24
5¢ muestra un marco dc este tipo, La columna

'A-B de este marco tiehe el diagrama de momen-

Py

{d) (o}

Figurs 15.1 Momentos adicionales en una columna por efecto de esbelicz.
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Fig','ur; 15.2 Momentos adicionales en una columna por efecto del desplazamiento
tateral relativo (viga de rigidez infinita).

tos de primer orden mostrado en la figura
18.2b. (Sc_entiende_por_momentos_de primer

{}]

Momentos
adicionales

13.2 corresponde a un ejemplo hipotético angih
el que la rigidez de 1a viga superior es infinita

orden los que no consideran las deformaciones
de la columna.) Por cfecto del desplazamiento
lateral ralativo entre los extremos de la colum-
na (figura 18.2¢) sc presentan en la columna
A-B losmomentos de segundo orden mostrados
en la figura 18.2d. (Se entiende por momentos
de scgundo orden, los momentos adicionales
debidos a las deformaciones de la columna.)
El diagrama de momentos totales ¢s el de la
figura 18.2¢. El caso representado en la figura

—rt

Figura 13.3 Momentos adicionales en una columna por efecto del desplasamiento
lateral relativo (viga de rigidez finita).

xibn. La reduccién de resistencia por esbelts

o sca, que la columna estd empotrada en
dos extremos. Cuando la rigidez de la viga
finita, los momentos adicionales son diferente
en los dos extremos de la columna, como
mucstra en la figura 13.8, Los momentos
cionales se pueden calcular aplicando la
P en el punto de inflexién de la columna,
multiplicando dicha carga por el desplazamie
to de los extremos respecto al punto de infk

Py 1 T
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o maybr cuando los extremos de la columna
pucden sufrir desplazamiento latera) relativo,
que cuando estan restringidos contra ¢l men-
cionado desplazamiento. L

En la figura 13.4b sc ha.trazado con linea

* Bena el diagrama de interaccion de una colum-

ma cortz en la que los efectos de esbeltez son

* despreciables. Si en esta columna se aumenta

la carga progresivamente, manteniendo cons-
tante la excentricidad, las combinaciones de P.
y M _quedan representadas por la recta 0-1, La
interseccién de la recta 0-1 con el diagrama de
mteraccién representa la-resistencia de la co-
Jumna corta. Si en una columna esbelta, como
Ia de la figura 18.4¢, la carga aumenta progre-
mvamente ¢n la misma forma, las combinacio-
aes de P y M quedan representadas por lacurva
0-2. La diferencia en las abscisas de los puntos
de las dos lineas correspondientes a un nivel
dado de carga, sc debe precisamente a los mo-
mentos adicionales Py. La resistencia de la
columna esbelta cstd representada por la inter-
seccion de la linea 0-2 con el diagrama de in-
teraccion. Como puede verse en la figura, ¢s
menor que la resistencia de la columna corta.
En la figura 18.45 s¢ ha indicado también,
con linea de punto y raya, la historia de carga
de una columna sumamente esbelta que falla
por incstabilidad. La caracteristica de este tipo
de falla, es que la carga aplicada alcanza su valor
miximo antes de que la linca que representa
la historia de carga corte al diagrama de interac-

)

- esbeltas que forman parte de marcos de con- -

»
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cion. La falla, en este caso, ocurre por pandeo
stibito del elemento, mientras que en el caso

antcrior, la falla ocurre por aplastamiento del
concreto, en forma similar a la falla de una
columna corta. Debido a que los ¢lementos de

concreto reforzado son de seccion transversal

relativamente grande, es raro que fallen por
inestabilidad, De ordinario, s¢ presenta tinica-
mente una reduccion de resistencia por cfecto
de esbeltez, En este capitulo se describen mé-
todos para calcular esta reduccion de resis-
tencia, .

13.2 Comportamiento y variables
principales

El comportamiento de una columna que for-
ma parte de una estructura de concreto reforza-

do es complejo, debido a que las estructuras .

gencralmente son monoliticas y a que las co-
lumnas estdn restringidas por otros elementos
estructurales que influyen en su comporta-
miento. Se han realizado ensayes de columnas

creto. Sin embargo, la interpretacion de su

comportamiento requiere un estudio previo

del comportamiento de estructuras hiperesta-
ticas y cae fuera del alcance de este texto, Solo
s¢ describird aqur la influencia de algunas va-
riables sobre la resistencia ¢ calamnas esbeltas
que forman parte de estructuras.

1.—Rasistencle columna corta

= 2.~Resistencia columna ssbe!’ -

3.

e [Py, .

—Inestabilidad
1

Efecto do
etbelitez

’
’
/

/ @3

I"/

4

{a)

—t—
M

tb)

Figura 13.4 Comparacién del comportamiento de una
columna corta, de una columna esbelta y de una co-
lumna que falla por incstabilidad,

22
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- {a) Vigas fiexibles

(b} Vigas rigldas

Figura 135 Lfecto de la rigidez flexiunante de las
vigas que restringen a una columna.

a) Rigidez u flexion de las vigas que
restrigen a la columna

Mientras mayor sea esta rigidez a flexion, es
mayor el grado de empotramiento o restriccién
de la columna en sus extremos y, por tanto,
son menores las deflexiones de la columna v
los momentos adicionales Py. Fste efecto puc.
de-verse-en-la-figura-13,5,-en.la.cual se.compa:

o E
LIRS LI

. ¥an una columna restringida por vigas flexibles
(figura 15.5a) y otra restringida por vigas o-
gidas (figura 15.55).

b) Rigidez a flexion de la columna

La rigidez a flexién de la propis columns:§
tiene influencia sobre la reduccion de resisten-
cia por esbeltez, ya que mientras mas rigidases #
la columna, son menores sus deflexiones y,por &
lo tanto, el valor de los momentos adicionales

Py. La rigidez a Mlexi6én de la columnadepende

principalmente del tamafio dc la seccion trans :
versal, del médulo de elasticidad del concreto, 3

del porcentaje de refucrzo longitudinal y de la
longitud de la columna. El efecto combinade

del tamafio dela seccién transversal y delaloa- |

gitud, suele tomarsc en cuenta en los métodos

llamado esbeltez de la columna, quc se define
-como la relacién entre la longitud y <l radio
. de giro de la seccion transversal. A veces, la es
beltez se define también en funcion de la rela-
cion entre la longitud y' la dimension menor
tle la.columna. '

_ de dimensionamiento mediante €l paridmetro

P .
M
™, M, 8
Ymidx PY mdx
y —nf
Momenios
A adiclonales
Mi P M‘I
b} lc) {d}
{a)
L
——
P
Ymdx — yrmdn
L - - - —
1 4
Momentos
. adicionaIuZ
(8} {1}

Figura 18,6 Efecto de esbeltez en columnas con doble curvatuza,
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' cj Relacion de excentricidades en los

dos extremos de la columna y tipo
de curvatura

La relacion de excentricidades, o sea, la rela-

c16n entre los momentos en los dos extremos
de la columna, influye en la magnitud de
las deflexiones y, por lo tanto, en los momen-
tos adicionales por esbeltez. Considérese, por
cjemplo, el caso mostrado en la figura 18.6a,

. en ¢l que los momentos de apoyo sobre barra

son del mismo signo, y ¢l diagrama de momen-
tos flexionantes de primer orden esel indicado
en la figura 18.6b. La columna deformada tie-
nc la forma mostrada en la figura 13.6¢, y el
diagrama final de momentos, que se obticne
sumando el diagrama de la figura 18.65 con
lus momentos adicionales Py, es el mostrado
en la figura 18.64. Puede verse que, en este

caso, el momento maximo de primer orden y .

cl momento.miximo adicional, Py ., ocurren
en secciones difercntes de la columna. Por con-
siguiente, el momento miaximo total no es la
suma de los momentos maximos de primer
y scgundo orden, sino un valor menor, Para
que haya reduccion de resistencia por esbeltez
en columnas de este tipo, es necesario que los
momentos adicionales sean lo suficientemente
grandes para desplazar la seccion de momento
maximo, como se muestra en la figura 13.64.
Puede suceder que la columna no sea lo sufi-
cientemente eshelta para que ocurra este des-
plazamiento. En este caso no habrai reduccion

de resistencia, como se muestra en las figuras.
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18.6¢ y'lliB.Gf. Cuando hay reduccién de're- ;.
sistencia, ésta es relativameate pequefia, yaque 7
el momento méximo no difiere muche del-
-momento aplicado en el extremo.

Considérese ahora el caso en que los momen-

contrario (figura 18.7a). Aqui, ¢l momento

e

s

flexionante de primer orden es constante a lo .
largo de la columna (figura 18.76), y la co- .
lumna se deforma con curvatura simple (figura .

18.7¢). El momento miximo esigualala suma .
del momento constante y ¢l momento adicio- .

nal méximo Py_ .. que ocurre a la mitad de

la altura (figura 18.7d). En estas columnas -

siempre hay reduccion de resistencia por
esbeltez, cualquicra’ que sea su longitud, y

esta reduccion ¢s mayor que en el caso de la,

figura 13.6, puesto que ¢l momento maximo

total es la suma de los dos momentos maximos. .

d) Desplazamiento lateral relativo
entre los dos extremos de la columna

§¢ ha mencionado que las columnas pueden
formar parte de marcos que no tengan posibili-
dad de sufrir deformaciones lateralcs, por estar

contraventeados o unidos a otras cstructuras

muy rigidas, © dc marcos cuya resistencia a
cargas laterales dependa exclusivamente de la
resistencia a {lexion de sus miembros, y que,
por lo tanto, puedan sufrir deformacicnes la-
terales. También se hamencionado que cuando
los marcos pueden desplazarse lateralmente,
los momentos adicionales son mayores que

-— .

p “‘ML+
1
14 Py .
1
Pymix
Momentos
adicionales
{d}

Figura 13.7 Eiccto de esbeliez en columnas con curvatura simple.
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" cuando los marcos no pueden hacerlo. Esto se dcta.llado de estmctura; para’ va.luar Ios despla- L

- debe a que, en el primer caso, los momentos zamientos laterales estd fuera del alcaneg dc . -
adicionales maximos se presentan generalmen- este texto,®
te donde son méiximos ios momentos de pri-
mer orden, como puede verse en las ﬁguras
13.2y 13.8. -

D ¥:1 magmtud del dcsplazamxcnto lateral re-

"lativo depende de la rigidez a flexion de las
columnas y de las vigas de los marcos. Si la rigi-
dez a flexién de las vigas es pequeda, en rela-
cién con la rigidez a flexién de las columnas,
la rotacién de los extremos de las columnas es
grande y aumenta, por lo tanto, e} desplaza-

" ¢) Duracién de la carga ;
Cuando la carga actia por un periodo pro-
longado de tiempo, las deflexiones aumentan -
por efecto de la contraccion y cl flujo plistico
del concreto, Por lo tanto, aumentan también "
los momentos adicionales y la reduccién de
resistencia por efecto de esbeltez. Lainfluencia

de la duracion de la carga ¢s mds importante

: i ) mientras mayores scan las deflexiones adicio- i
miento lateral relativo. El desplazamiento late- nales. .
ral también depende del tipo de carga que actia : :
sobre el marco. Por lo general, es mayor el des- - E 4
plazamiento cuando el marco estd sujeto acar- 18.3 Métodos de dimensionamiento :
gas laterales que cuando estd sujeto inicamente i Figun
a cargas verticales. Del andlisis anterior sobre la influencia de las ] .
Para valuar ¢l desplazamiento lateral debe  distintas variables enla reduccién de resistencia
considerarse la estructura en conjunta y no so- por esbeltez, puede deducirse que la solucion & sivas
lamente un marco por separado [13.11]. Por rigurosa del problema consiste en calcular las 4 e
cjemplo, considérese la estructura de la figura deflexioncs adicionales y los momentos dese.  * “JEEN incre
13.8, en la que existen muros rigidos en los gundo orden, La suma de estos momentos y M cjem
cjes A y D. Si actiia la fuerza horizontal Fso-  de los de primer orden es igual alosmomentos Y {nea
bre dicha estructura, los marcos B y € no sufri- totales de disefio. Sin embargo, el cilculo de " NS ‘ect
rin desplazamientos laterales importantes, a los momentos de segundo orden, que se conoce V! : il wom
pesar de no estar contraventcados, ya que lo  con cl nombre de anilisis estructural de scgun-  SEEER  defo
impiden los marcos A4 y D que son muy rigidos do orden, resulta demasiado laborioso para fi. !’ : repre
por la presencia de los muros, Se supone en este nes de dimensionamiento de estructuras co- 4ol . incre
ejemplo que existe una losa de piso losuficien-  muncs, o ra ti
temente rigida para obligar a que todos los Algunas de las razones que complican este i' g vueh
‘marcos se deformen en conjunto. E! anilisis andlisis son las siguientes, Es dificil evaluarcon ¥ adio
' precision las deflexiones de los elementosdela  VR'!  micn
Muro rigido estructura en todas las etapas de carga, yaque W i ealen
debe tomarse en cuenta el comportamiento in. ~ ~ I .-', del:
eldstico del concreto reforzado y los efectos del " entr.
agrictamiento, contraccion y flujo plistico, Las (SIS ; enc
rigideces relativas de los elementos varian con ¢ b, des
la etapa de carga, ya que algunos alcanzan su Y yen
mgmento de fluencia antes quc_otyos y, porlo | "" 1 1.
’  tanto, pierden su rigidez més rapidamente. EI [ :una
analisis debe hacerse por aproximaciones suce. L i enl
‘ tach
*L| jector interesado puede consultar I siguiente refesencia ot
Muro rfgido E. Rosenblueth y L. Esteva, “Folicto Complementario del Re- : exC

. glamento del Distrito Federal, Andlisis 8{smico”, edicidn de : .
Figura 13.8 Estructura con muros rigidos. Ia Revista Ingeniersa, México. : ; exi
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despla. . esbeltez, En este texto no se presentan métodos
ince de de analisis de segundo orden. El lector intere-
sado puede consultar las referencias13.1y13.2. °
El dimensionamiento de columnas esbeltas -
: . en estructuras comunes sucle hacerse con mé-
» ; ; T _.todos simplificados, en los que no es necesario - -
‘0 pro- “desarrollar andlisis de scqundo orden, Dichos -
'entan -1 étodos simplificados pueden reunirse en los
idstico b metodos simp P S
mbién ¥ tres siguientes grupos.
onde S e
rencia - - MV o ~a) Métodos de amplificacién de momentos.
rtante | ) - . ' .
dicio. ; ~ Estos métodos consisten en obteiier el valor
- , _de la carga axial, P, y ¢l momento flexionantc,
§ M, en las columnas de una estructura por medio
N i de un andlisis de primer orden, y dimensionar
las columnas para el mismo valor de P y para
B Figura 13.9 incrementos sucesivos de deformacioncs un momento amplificado, §M, donde § esun
del N debidos a momentos de segundo orden, factor siempre mayor que la unidad. En la fi-
tencia’ : gura 13.10 se ilustra este concepto, Si se des- .
'—JCI(‘)n ] sivas, ya que los momentos adicionales produ. pfecias? el c‘fccto de esbeltez, la columna se .
‘;; ::"‘ cen deflexiones adicionales, las que a su vez d:rr.lctnsio.nana'pa;.ra l:s "ﬂ‘lor‘::_ dcl P a}' M, :’0'“1’ o
incrementan nuevamente los momentos, Por ~ FesSistencia scria la correspondicnte al punt
z:: y ¢jemplo, considérese que en la figura 18.9, la del cthz:gam:‘:c :.ntcraccmtn mgstrado conlinca
nto . m c un
U d: linea 1 representa la columna 'dcformada por srlzrcco:stanti :itclr: c:(:::tticicdaczl“;:gsata:?:n re-
efecto de los momentos de primer orden; los '
noce b momentos adicionales, Py,, incrementan las presentados por puntos sobre la linea recta 0-1,
gun. 3 deformaciones, y la.columna deformadaqueda  Para tomar cn cuenta el clecto de esbeltez, la
a fi- 9 representada ahora por la linea 2; pero esto columna se diseiia para los valores Py §M, y
co- i © inczementa los momentos adicionales que aho-  Su Tesistencia es la que qorrcipondc al punto 2
é 1 ra tienen ¢l valor Py, ; las deflexiones también C )
vste C vuelven a aumentar al aumentar los momentos p
=on ; adicionales, y asi sucesivamente, El procedi- ‘} -
cla i- miento de aproXimaciones sucesivas se realiza _ _ L
jue j : calculando los momentos y las deformaciones L . )
- B de la manera descrita, hasta quelosincrementos ™o
del - entre dos ctapas sucesivas sean muy pequenos -F—-L N N2
~as ¥ en comparacién con los momentos totales. Pue- < |
on o de suceder que el procedimiento no converja N
su : y entonces la estructura es inestable. P II N
l;(l, B Las consideraciones anteriores indican que | }' ‘ :
, - un an4lisis de segundo orden sélo puede hacerse J/’ “|
& en forma expedita con programas para compu- jo o - -
A o tadora electronica bastante elaborados. Por —M | N M
': ti : lo tanto, no suele usarse cste procedimiento - + M — E
de if 5‘ cx‘.:cpto e CSt_mcmras lmpf"tamc‘s cn ]2}5 que Figura 13.10 Valores de dimensionamiento en lin
' existan reducciones fuertes de resistencia por métodos de amplificacion de momentos,

7€
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dcl d:agrama dc mteraccxmmostrado conlinea .

llena. Los incrementos de carga estdn represen-
tados por puntos sobre lalinea 0-2, en la cual
la excentricidad aumenta con ¢l nivel de carga,
puesto que el valor de 5 depende, cn estos
métodos, del valor de la carga P.

Un ‘ejemplo de éstos métodos de amplifica-
cién de momentos cs ¢l presentado en el Re-
glamento AC! 318-83 y en las NCT.77 del
Reglamento del Distrito Federal, -

b) Métodos del momento complementario

En estos métodos, .:e calculan los valores P
y M mediante un andlisis de primer ordeny a
partir de estos valores se calcula la excentrici-
dad e = M/P que tendria la columna si no hu.
biese efectos de csbgltcz. A estaexcentricidad,
e, se agrega una excentricidad adicional, e,,
que es funcién-de las principales variables que
intervienen en la reduccién de resistencia por
esbeltez. Al aumentar la excentricidad, el di.
mensionamiento de la columna se hace para
un momento total que es igual al momento de
primer orden mds un momento complementa-
rio que resulta de multipicar la carga P por l2
excentricidad adicional ¢, . El valor de la carga
P no se madifica.

P
\\
\\
N 2
A i
| \ i
l 1
]
p 7
A '
P t
Jo /’ | |
i M 1 Pe, )i M
v T
+ +-
Meotai

Figura 13.11 Valores de dimensionamiento en los
métodos del momento complementario

“Enda ﬁgura 13 11 se mucstra este conceplo
dc dimensionamiento. El punto 1 del diagra-
ma de interaccion trazado con linea punteada
corresponde a los valores de P y M con los que
hay que disefiar la columna sin considerar el
efecto de esbeltez. El punto 2 del diagrama de
interaccién trazado con linea llena correspon-
de a los valores de P y M con los que hay que
disefiar la columna esbelta, Puesto que ¢l valor
de la excentricidad adicional es independien-
te del valor de P, la linea 0-2, que representa
incrementos de carga de la columna esbelta, es
una linea recta, a diferencia de la linea 0-2 de
los métodos de amplificacién de momentos,
que s una linea curva. Sin embargo, los valo-
res de dimensionamiento ¢n ambos métodos,
0 sea, los puntos 2, son similares,

c) Métodos del factor de reduccion .

-

En estos métodos sc¢ suponc quc la carga
axial y el momento que puede resistir una co-
lumna esbelta son iguales a los que puede re-
sistir una columna corta, multiplicados por un
factor de reduccién v, que siempre es menor
que la unidad. Por lo tanto, para fines de dimen-
sionamicnto, los valores de P y M obtenidos
de¢ un andlisis de primer orden se dividen entre
el factor v, con lo cual se obtienen valores
amplificados, para los que se dimensiona la
columna.

Este concepto de dimensionamiento sc ilus
tra en la figura 18.12, El punto 1 corresponde
a los valores de P y M con los que hay que di
seiiar la columna corta y el punto 2, a los &
la cclumna larga.

En este caso, no se considera el cambio em ol . eokum!
la cxcentricidad causado por las deflexiones .S,

adicionales y los momentos de segundo orden.

la representacién.del comportamiento delaco
lumna que en los dos métodos anteriores. Pos
esta razon, actualmente se tiende a abandons
este enfoque del problema. El Reglamento AGE
de 1963 presentaba un método basado en (ac-
tores de reduccion, el cual se sustituyé en 197§
por un método de amplificacién de momentos.
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Figura 13,12 Valores de dimensionamiento en los
métodos del factor de reduccibn,

La exposicién detallada de los métodos de
cada grupo resultaria demasiado extensa y
de poca utilidad. Sélo se presentan aquy, por
lo tanto, los métodos del Reglamento ACI 318-
83 y de las NTC-77 del Reglamento de! Distri-
to Federal, que son muy similares. En ambos
casos, la presentacién de este capitulo se limi-
ta al ciliculo de los momentos amplificados
con los cuales se deben dimensionar los cle-
mentos. '

18.4 Calculo de los efectos de esbeltez
13.4.1 Método del Reglamento ACI 318-83

Es un método de momento zomplementario

Cdlcule de los efectos de esbelrer 35 lv. ' 1

donde M, y a, son el momento y la dellexion
maxima de¢ primer orden, respectivamente, P
es la carga axial, y £ es-la carga critica de
Euler.*

En el caso de vigas-columna que se deforman
en curvatura simple, y que tiench momentos

iguales en ambos extremos, la ecuacién 18.). -

puede aproximarse por la ecuacién:

M,
Mue = T (p/B)

y para otros casos, por la ecuacion:

CuM
My = T—_—:“(-};?E—)'—, (13.3)
dondc C,, es un factor que hace equivalente el
diagrama de momentosflexionantesdelelemen-
to, al diagrama de un elemento con momentos
iguales en ambos extremos. La ecuacion 13.3
puede expresarse en la forma:

M =M, (13.4)
donde
5= _Cn (18 5)
1 - (PIF:) )

El término & de la ecuacién 13.4 es cl factor
de amplificacién de momentos mencionado
en la seccion 18.8. Los resultados de andlisis
teoricos y las mediciones efectuadas en ensa-

(18.2) -

que esté basado en el andlisis elistico de ele~ - yes de marcos de concreto reforzado, indican .

mentos esbeltos sujetos a carga axial y flexion,
los cuales se denominan frecuentemente “vigas-
columna”. El anailisis riguroso de estos elemen-
t0s se puede efectuar aplicando una ecuacién
diferencial de segundo orden o un procedimien-
to numérico de aproximaciones sucesivas. Sin
embargo, el andlisis simplificado indica que el
momento médximo en una viga-columna que
s¢ deforma en curvatura simple puede calcu-

- larse aproximadamente con la ecuacidn:

Pa,

Mpix =M, +W')' (13.1)

la conveniencia de distinguir entre los mo-

mentos producidos por cargas que no provo-.

can desplazamientos laterales de la estructura
y los momentos producidos por cargas que sf
los provocan, y de establecer factores de am-
plificacion distintos para -ambos tipos de

momentos. Por lo tanto, el Reglamento ACI:

* Para un tratamiento del problema de pandeo, gue incluya is
definicién de cargs crilica de Euler, consiiltese algin texto
cspecializado, como por ejemplo, S. P. Timashenko y J, M,
Gere, “Theory of Elastic Suabltity™, Segunda edicibn, McGraw-
Hill, 1961, Nueva York,

-
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318-83 establece quc—'los*el-cmentos se dimen-
sionen usando la carga axial, P,, afectada del

factor de carga y obtenida de un analisis elas-
tico convencional de primer orden, y un mo-
.mento amplificado M, definido por la ecua-
ciébn: '

M =8, Myp + 8, M;, ) (13.6)

My, eselmayor de los momentos en los ex-
tremos del elecmento producido por cargas que
no provocan desplazamiento lateral apreciable
y M;, es el correspondiente a cargas que si
provocan dicho desplazamiento. Al final de
csta seccion se hace un comentario sobre lo
que puede considerarse un desplazamiento la-
teral apreciable,

Los factores de amplificacién 8§ quedan de-
finidos por las siguientes ecuacioncs:

8, = Cm >1.0 18.7
s 1 P, . (18.7)
T
_ 1
8:" >l.0 (13.8)
TP -
¢ IF

Para estructuras no contraventcadas, o sca,
que pueden sufrir desplazamientos laterales,
deben calcularse §, y §;; para estructuras con.
traventeadas puede considerarse que 5, vale
cero. Puede verse que la ecuacion 18.7 esiguala
la 18.5 conlainclusién dnicamentedelfactor de
reducciéon ¢ que tiene los valores indicados en
la seccién 6.3.1 para miembros sujetos a flexo-
compresion. La ecuacion 13,8 se deriva también
dz ia 13.5, haciendo C,, igual aunoy sumando
las cargas P, y P_ de todas las columnas de un
piso en vez de considerar cada columna en for-
ma aislada. Esto ultimo se hace para tomar en
cuenta que cuando las columnas estin unidas
por una losa rigida que trabaja como diafragma
horizontal, todas tienenclmismodesplazamien-
tu lateral, A continuacion s¢ presenta la forma

e _._._..-..._..‘__ falee o= -

de valuar Cm Yy P ,\termmos quc aparcccrrcn
lasccuaaones 18. 7y 18.8.

Valuacién de Cn, . En €] Método ACI se pro-
ponen las siguientes exprelionel para calcu.
larlo: .

Para elementos sin posnblhdad de dcsplua-
miento lateral relativo v sin cargas tramvcrsa.lcs
cntre sus apoyos,

Cm =0.6 + 0.4 (M, /M) (18.9)
pero no menor que 0.4,

Para elementos con posibilidad de desplaza-
miento lateral relativo o con cargas transversa-
les entre sus apoyos,

Cm = 1. (18.10)

Los momentos My, y My, son los momen-
tos flexionantes en los extremos del elemento,
siendo M;, ¢l momento numéricamente ma.
yor, £l término 0.4 (M, /M,,) es positivo si
el clemento se flexiona en curvatura simple y
negativo si se flexiona en curvatura doble. Ob-
sérvese que cuando My, = M;,, y cl clemento
s¢ flexiona en curvatura simple, el valor de G,
es igual a la unidad, y la ecuacion 13.3 se trans.
forma en la ecuacién 13.2. Para el caso de
columnas con desplazamiento lateral relativo
entre sus extremos, el valor de C,, siempre es
igual a la unidad, ya que en estas columnas el
momento maximo de segundo orden ocurre
en la misma seccidén que ¢l momento miximo
de primer orden, como sucede también cn
columnas con curvatura simple y momentos
iguales en sus extremos. —

Valuacién de F.. La siguiente ecuacion da
la carga critica de pandeo o cargs critica de
Eulcgk de elementos de comportamiento lineal,

_mEI
P‘—(—k_l;?_' (13.11)

donde £ es ¢l modulo de elasticidad del mate-
rial, / es ] menor momento de inercia de la

e ek, b

seccion ¢
de pand
mente

reforzad

lineal, £

aproxim
unade |

A

Fne
ticidad
dad dc
scccior
refuer:
na, yi
ducido
Laecu
ecuaci
colum
fuerzo
rigides
en ten
Cargas

lali
del gr
extrel
plazar




ceen on

s¢ pro-

¢ calcy-

ssplaza.

-ersales

(13.9)

Splaza.
SVErsa-

[3.100

amen-
nento,
.€ IMA.
ivo sj
aple y
z. Ob.
nento
le C,
trans-
so de
lativo
are es
nas el
curre
Ximo
N ¢n
ntos

1 da
4 de

ale-
e la

VORITIVRIT 2raT oL
DR LITE i LT . LR
BT CLIST il s
Poenies 2 Cdlculo de b
- ot

T e
: ¥

. .

5, . ~- Lo~ -

—+Longhyd
sfectiva= kR,

“krtrico | 08| 07| 10

10| 20 20

seccion transversal, y kl, eslalongitud efectiva

- de pandeo. La ecuacién 18.11 no es rigurosa-

mente aplicable a eclementos de concreto
reforzado, ya que su comportamiento no es
lineal, Sin embargo, puede usarse, en forma
aproximada, si el valor de EI se calcula con
una de Ias siguientes ecuaciones,

_EL5+EL
BT =S (18.12)
6,
El= E I,/2.5

e (13.13‘)

En estas ecuaciones, £, es el mddulo de elas-
ticidad del concreto, E,, el modulo de elastici-
dad del acero, L, el momento de inercia de la
seccion gruesa, 4, €l momento de inercia del
refuerzo respecto al eje centroidal de la colum:
na, y B4 es la relacion entre el momento pr;
ducido por la cargamuerta y el momento total,
La ecuarion 13.18 es mas sencilla de usar que la
ccuacién 13.12 pero no se recomienda para
columnas con relaciones muy elevadas de re-
fuerzo, El término f; toma en cuenta que la
rigidez del elemento, la cual se puede medir
en términos de E /, se reducce bajo la accion de
cargas permanentes de larga duracién,

La longitud efectivade pandeo, ki, , depende
del grado de restriccion de la columna en sus
extremos y de la posibilidad de que exista des-
plazamiento lateral relativo. En la figura 13.13

70

Figura 13,18 laongit;d efectiva de pandeo pm diferentes condiciones de apoyo.

se muestran las longitudes efectivas de pandeo
de columnas con condiciones ideales de restric-
cién (perfectamente articuladas o perfecta-
mente empotradas). En estructuras de concre-
to reforzado, las columnas se cncuentran
restringidas parcialmente por los sistemas de
piso, sin que existan articulaciones o emputra-
mientos perfectos. El grado de restriccidén
depende de la relacién entre las rigideces de
las columnas y del sistema de piso, la cual
pucde definirse en la siguiente forma:

= L Kcnl

v Z Kpo

(13.14)

En esta ecuacién, X es la rigidez EJ/I; T K,

sv sefiere a las columnas que concurren en un
nudo en la estructura; y T Ko s refiere alos
ele 1entos que forman el sistema de piso y que

_ estén contenidos en el plano del marco estruc-

tural que se analiza; o sea, que no s¢ incluyen
en la suma las rigideces de las vigas perpendi-
‘culares al marco.

El cdlculo de la logitud efectiva de pandeo
en funcion del grado de restriccidn, ¥, puede
hacerse utilizando los nomogramas de a figura
13.14, en los que ¥4 y Y5 son los valores de
¢n los extremos A y B de la columna, Para va-
lores dados de iy y ¥y, las longitudes efectivas
son mayores para columnas de marcos con po-
sibilidad de desplazamiento lateral, Esto refleja
el hecho de que los momentos de segundo or-
den son mayores en este tipo de marcos, como

os efector de 'abdt;: 383 -



La longitud
efectiva de las columnas de estos marcos tiende
a infinito cuando la rigidez del sistema de piso
tiende a cero, o sea, cuando Jas columnas estan
articuladas. En este caso se tiene una columna
inestable. En cambio, en columnas sin posibi-
lidad. de desplazamiento lateral, la ‘longitud
efectiva, & /,, nunca es mayor que la longitud
real, /,. Los nomogramas de la figura 13.14 se
desarrollaron para columnasde comportamien-
to lineal, pero pueden utilizarse en forma apro-
ximada para columnas de concreto reforzado.

Una vez calculados losvaloresde G, yde 7,
de la manera descrita, pueden determinarse los
{actores de amplificacion, §, con las ecuaciones
13.7 y 13.8, y el momento maximo de disefio .
con la ecuacion 13.6. En el caso de quelosmo-
mentos maximos s¢ presenten en los extremos
de las columnas, los momentos de primer or-
den en los extremos del sistema de piso también
deben incrementarse con el mismo factor de
amplificacion, ya que la resistencia del sistema
de piso debe ser congruente con la de las co-
lumnas.

En ¢l Reglamento ACI 318-83 se recomien-
da quec sc tomen en cuenta los efectos de esbel-

tez en colimnas en las que.cl término & 1, /7 e
mayor que 34 — 12 M,, /M,,, o que 22, segin
sc trate, respectivamente, de miarcos sin despla-
zamiento lateral o con desplazamiento lateral.
El término r es el radio de giro de la seccion,
que puede estimarse como 0.30 veces ¢l lado

-- -menor para columnas rectangulares, o 0.25 ve-
ces ¢l didmetro para columnas circulares. Cuan-

do el valor de & [, /r es mayor que 100, no se
permite el método simplificado descrito en es-
ta seccion, sino que debe usarse un andlisis de
segundo orden,

En estc método se hace una diferenciacién
importante entre estructuras que puedan sufrir
desplazamientos laterales importantes y las que

no pueden. Es por lo tanto necesario distinguir .

ambos tipos de estructuras. Los sistemas estruc-
turales a base de marcos no contraventeados
o sin muros de cortante, que estén sujetos a
cargas laterales de sismo o vicento, si’ sufren
desplazamientos laterales y para ellas debe in-
cluirse el factor de amplificacion §,. También
debe incluirse en estructuras asimétricas en
carga o geometria cuando la relacién entre ¢l
desplazamiento lateral y aitura de la columna
es mayor de 1/1500. Cuando existen contra-

A s A s
L J X L J L J x L
100 ) 656 0 - : -
100 ] 10 0 ‘E§§ 188 185"
50 Fuo 3. 5.0 ne
30 {09 - 30 20.0 40 00
'Y ; 20
L 10.0 3.0 00
+00 f 8 ia '
- 7. 1.
38 ! C o8 :
89 = 5 50
o8 0.8 4.0 40
<07 20 ,
. 04 0.3 0 30
04 04
0.4 0.1 20 10
i 1.8
02 106 0.2
- 19 10
0 0.1 -“ - - - Tt — = -
[ 103 -0 04 10 )
Y {b)
Marcos contraventesdos Marcos no contraventsados

Figura 13,14 Factores para obtener las longitudes efectivas del pandeo.
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vientos o muros -de cortante suficientemente -~
rigidos se reducen los desplazamientos laterales ..
a valores muy pequeiios y entonces puede -
considerarse que 8, vale cero. Para calcular si
los contravientos 0 muros de cortante son su-
ficientemente rigidos, el Comentario al Regla-

" mento ACI 3 18-83 recomienda dos métodos.

El primer método consiste en calcular el
indice de estabilidad

(18.15)

_ZP A
Q=1 A,

donde

4, = desplazamiento lateral en el nivel de
piso calculado en un analisis eldstico
de primer orden.

H, =fuerzacortante en el piso considerado.

h, = altura del entrepisuo medida centro a
centro de los pisos superior e inferior.

Si el indice de estabilidad es menor que 0.04
puede considerarse que los momentos debidos
1 desplazamientos laterales no exceden del 5
por ciento de los momentos de primer orden
y que por lo tanto la estructura esté suficiente-
mente contraventeada, ‘

Fl segundo método consiste en calcular la -
rigidéz de los contravientos o muras de cortan-
te y compararla con la rigidez del sistema de
columnas. Si el primero es por lo menos seis
veces mayor que el segundo, la estructura pue-
de considerarse contraventeada. El cdlculo de

las rigideces de los contravientos, muros de cor- =

tante y sistema de columnas puede hacerse con
diversos grados de precisién. Este calculo no
se incluye en el presente texto; puede consul-
tarse la referencia ya mencionada de E, Rosen-
blueth y L. Esteva o algin texto de andlisis
estructural o de ingenieria sismica,

13.4.2 Método de las NTC-77 del
Reglamento del Distrito Federal

I'ste método es semejante al del Reglamento
ACI 318-83.

.

- Cdlculo de los efectos de esbelter 355 - 7

También distingue entre estructuras que..
pueden y que no pueden desplazarse lateral- |
mente, Sin embargo, no separa los momentos
debidos a las cargas que producen el desplaza-
miento lateral y los momentos por cargas que
no lo producen. Per lo tanto, el momento - ~
amplificado se calcula siempre con la ecuacion

M, = F, M, (18.16)
donde F, es el factor de amplificacion y M, es-
el mayor de los momentos en los extremos de
fa columna, o sea, es la sumea de los momentos .

My, y My, de la ecuacion 13.6.
Para miembros que no puedan desplazarse
lateralmente, el factor deamplificacionsecalcu-.
fa con la ecuacion -

F,=—2Sm 3310 (1817)
1 ——fu

la cual es igual a la ccuacion 18.5. El término
Cm se calcula con la ecuacion 13.9, peroen vez
de los momentos My, y My se usan los mo-
mentos totales M, y M, en los extremosde las
columnas, La carga critica, f, se calcula con
la ecuacion

{18.18)

Esta ecuacion es igual ala 13.11, usando la
notacion H' paralalongitud cfectiva de pandeo '
¢ incluyendo ¢l factor de reduccién Fg. Para
calcular £7, las NTC especifican la ecuacién
13.13 Gnicamente.

Para miembros que pucdan desplazarse late-
ralmente se utiliza la ecuacion

E = L >0
L

b
wle

(13.19)

cquivalente a la L3.8. También debe caleularse
el factor de amplificacion con la ecuacién
13,17, como si la columna tuviera sus extre-

7z
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mayor de los dos factores,

Las recomendaciones respecto a los casos’

en que pueden despreciarse los efcctos de cs-
beltez, aquellos en que se puede usar el método
presentado anteriormente, y a las situaciones
en que se requicre un andlisis de segundo orden
son iguales a las del Reglamento ACI 318.83,
nada mas sustituyendo My, y My, por M, vy
Mg, respectivamente,

En las NTC-77, 1a estructura puede consi-
derarse suficientemente contraventeada contra
desplazamientos laterales sisel indice de esta-
bilidad calculado con la ecuacion 13.15 es
menor que 0.08, o si la rigidez de los contra-
vientos 0 muros de cortante es por lo menos
el 85 por ciento de larigidez total de entrepiso.
Sc cstablece una restriccion adicional respecto
a la losa considerada como diafragma horizon-
tal; su rigidez no debe ser menor que diez veces
la rigidez de entrepiso del marco a que perte-
- nece la columna en estudio. la rigidez de un
diafragma horizontal con relacién a un eje de
" columnas se define como la fuerza que debe
aplicarse al dialragma en el ¢je en cuestion para
producir una deflexibn unijtaria sobre dichos
ejcs, estando el diafragma libremente apoyado
en los elementos que dan restriccion lateral
(muros, contravientos, etc.). ;

18.4.3 Comentarios sobre los métodos
ACIy NTC

Ambos métodos eran pricticamente iguales
hasta que en el afio de 1988 se introdujo en el
Reglamento ACI la modificacion que consiste
er considerar por separado el momento para
la situzciébn de marco contraventeado y el mo-
mento para marco no coniravenicado. Esta
modifi-acion se justifico sobre la base, princi-
palmente, de que el efecto de enbeltez es mucho
mayor cuando los marcos se pueden desplazar
lateralmente, En algunos ensayes dec marcos se
detect6 que al aplicar el mismo factor de am-
plificacion a ambos tipos de momentos se ob-
tenian resuitados muy conservadores. Los fac-
tores de amplificacion totales resultan menores

-:al haccr la dxl'etcnc:ac:on mtrc los dos mo-

mentos.

Sin embargo, como se ha piantcado el mé.
todo en el Reglamento ACI 318-88, s¢ suman
dos momentos, §,;M;, y &, M,;,, que pueden
corresponder a secciones distintas de una co-
lumna, ya que no necesariamente ¢l momento
maximo con marco restringido lateralmente
actia en la misma secciébn que ¢l momento
mdximo con marco no restringido. Por lo tanta,
el momento que se obtiene con la ecuacion
13.6 es en muchos casos mayor que ¢l momen-
to mdximo. Esto hace que ¢l método sea tam-
bién conservador en este aspecto, pero en el
Comentario al Reglamento ACI 318-83, al re-
conocer este hecho, se¢ estima que ei error que
se comete no es muy grande ya que cuando hay
desplazamientos laterales de la estructura los
momentos M,, son generalmente mucho ma.
yores que los momentos M;p.

18.5 Ejemplos
18.5.1 Método del Reglamento ACI 318-83

En el cjemplo 18.1 se ilustra la aplicacion
dcl método descrito en la scccion 15.4.1 ala
obtencion de los momentos de disefio de una
columna interior de la planta baja de una es-
tructura. Se ha supuesto que la estructura esti
sujeta a carga por gravedad y sismo simulta.
neamente, y que los resultados del analisis es-
tructural (no incluido cn cl cjemplo) indican
que la columna en cuestion tiene una carga
axial de 150 ton, y momentos {lexionantes de
50 ton-m y 80 ton-m en sus extremos supe-
rior ¢ inferior, respectivamente; en el ejemplo
se indica Ia parte que corresponde a la curga
por gravedad y la parte que corresponde &
spmo. También sc ha_supucsto que la estruc-
tura no estd contraventcada lateralmente y que,
por lo tanto, puede sufrir desplazamicntos
laterales.

El primer paso en la sulucmn del problema

- es la determinacién de las rigideces relativas

del sistema de piso y de la columna.
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EJEMPLO 13.1 Efecro de esbeltez en una columna por el método del Re-

glamento ACI 318-83 ~ :
DATOS e o T o |
c -
Elevecidn 180
E e |-
D 400 260
£ Detalle ] | ‘
¢ \ 400 1
’ 50
Aty IL Jh
4——600-1»-@-1»
— 14 600
1
ol L
3

25

La estructura puede tener desplazamientos laterales y se analiza en la di-
reccion 0 X,

Acciones interas

E,(cols. interiores) = 150 ton
F, (cols. de borde) =80 ton
P, (cols. de esquina) = 45 toh

(MBA)b =10 ton-m

(Mga); =40 ton-m

J_A
e Map (M4g)s = 5 ton-m
Pu (Myp)s = 65 ton-m

Materiales

Concreto, f'c = 200 kg/cm?
Acero, f, =4 200 kg/cm?

H

vy

]

i#
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EJEMPLO 13.1 Continuacién . : C e -
MOMENTOS DE INERCIA
a) Sistema de piso. Criterio de la estructura equivalente (capitulo 13,
ACI 318-83), = = = = == s e 4
X 106 -
T 3 H - . -
— 1 T W .. € =426 40 cm
—_— e — N e=4X10=40
50 ] T 1y =128 ¢ =40 cm
lzo _=- "
e l ‘
Centroide: -
) __10X105X25  _ o
Y55 x40+ 105 x10 - 128¢cm .
Momento de inercia centroidal: "
3 3
' =187 1105 x 10 x 12,20 + —BXAE 4 55 1 40 x 128
I, = 462 000 cm*
b) Columna:
. __40 X 603
Igp =lic=—"715 —
Lig =Igc =720 000 cm*
RIGIDECES
1) Para todas ias columnas de los cjesb,cyd
Nudo A:
Va =0, por tratarse de empotramiento
! Nudo B:
‘ Rigidez del sistema de piso:
v 4 ‘
| Ktrnm=%=-—%g-gg—=770cm’

22
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EJEMPLO 13.1  Continuacion

Rigidez de columnas:

=3¢ - 720 000

- 3
Isc 400 1800 cm
Kpa = Iﬁ"" 3-___—.7232‘;00 =1152 cm?
TRy 180041152 _ . C
Y8 =T Ko . 770 +770 '

b) Para todas las columnas de los ejes a y ¢
V4 =0, por tratarse de empotramiento

_ IKcos _ 1800+1 152
Vg 3 =

= = 3.8
z Klubén 170

LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO

a)

b)

€)

d)

Columnas de los ¢jes b, ¢ y d sin desplazamiento lateral
Con ¢4 =0y yp = 1.9, se encuentra en la figura 13.14a:
k=0.64, kI, = 0.64X 600=384cm

Columnas de los ¢jes b, ¢ y d con desplazamiento lateral
Con Y4 =0y ¥g = 1.9, se encuentra en la figura 18.14b:
k=120, kI, =120X 600= 720 cm

Columnas de los ¢jes a y e sin desplazamiento lateral
Con ¢4 = 0y Y5 = 8.8, se encuentra en la figura 13.14a:
k= 0,66, kl, = 0.66X 600= 396 cm

Columnas de los ejes a y e con desplazamiento lateral -
Con ¢4 =0y yp = 3.8, sc encuentra en la figura 18.14b6: - - _
k=1.89, kl, =1.39X 600 = 834 cm

111

.44

VERIFICACION DE ESBELTEZ

~a) Radio de giro

r=030X60=18 cm
b)  Sin desplazamiento lateral

kL _ 884 _
S 1K

f/{
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. 7360 Efectos de esbelres ,. N
EJEMP L0131 Contimacion "~ * = - v
/—\ 10 ton-m . - |
s4—12Mbogg1of— B Vo84 46240 ;
Ma 10 | ¢
¢
o e My gy g M

: No es necesario considerar el efecto de esheltez para este caso. .
\_}on-m

c) Con desplazamiento lateral
ki, 720 Co : -

- == 40>22 a s

S{ es necesario considerar el efecto de esbeltez para este caso. Ademds
como ki, /r < 100 se puede aplicar este método.

CALCULO DE FACTORES DE AMPLIFICACION "

a) & =1 porque no es necesario considerar el efecto de esbeltez para este } !

caso ‘
b) 8 =———t——>10 (ecuacion 18.8) :
1— _2_5,__ P . v
¢LF,

IR =150 X6 +80 X 10 + 45 X 4=1880 ton

0.10 fc 4, =0.10 X 200 X 40 X 60™= 48 000 kg < 150 ton

Luego ¢ =0.70 - 1

L
ﬂz EI! .# It 4 - .
P= (kL) E (ecuacion 18.11) - r:“.
" ,[‘ f vige
Ecly/25 - dee
Er=—=11e a - _. (ecuacién 18.18) o vl
x N mar

Ik !
E =15000+/f, =15 000,/200 =212 000 kg/cm?® ' !i 1::;'

3 . o
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EJEMPIL.O 13.1  Continuacién
B, =0.10
o 212 000 X 720 000

= s 1 +0.10)

Yo _ 8.14% X 5.55 X 100
iPc = 2
720

8.14? X 5,55 X 10¥

8342

P——

1880

1 —070X 18 980

=5.55 X 10" kg—cm? -
Para Jas columnas de los ejes b, c y d:
=10.57 X 10° kg= 1057 ton .
.+ Paralas columnas de los ejesa y e:°

P = =10.57 X 10% kg=1057 ton

IP.=12X 1057+ 8X 787 =18 980 ton
‘Sustituyendo en la ecuacién 13.8:

=1.16

Afc = 6;,1.5;, -+ 8,M3,

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO

M. =1.0X1C¢ + 1.16 X 65 = 85.4 ton-m . '

(ccuacion 13.6)

= - —- - — p—

La rigidez del sistema de piso depende de
varios factores, los mas importantes de los cua-
les son las dimensiones y la geometria de la
viga y de la losa, e} estado de agrietamiento
de estos clementos, sus porcentajes de refuerzo

y las caracteristicas del concreto, Es diffcil to. -

mar en cuenta ¢l efecto de todas estas variables,
por lo que suele recurrirse a diversas hipétesis
simplificadoras. Un problema especialmente
complejo es el de definir la contribucidn de la
losa 2 larigidez del sistema de piso, en sistemas
de losa y vigas.

Algunos estudios con computadora de es-
tructuras idcalizadas, constituidas por colum-
nas y vigas rectangulares, indican que es conve.
niente considerar el momento de inercia de la
scccidn agrietada y transformada [18.9, 18.10]
Sin embargo, no se han hecho estudios para -
dcterminar ¢l ancho efectivo del patin, cuan-
do existe una losa colada monolfticamente
con la viga, _

En el ejemplo se calculé el momentode iner-
cia del sistema de piso, como ¢l de una seccidn
T homogénea, con un ancho efectivo del patin,

v
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“acada lado del pafio del alma, 1gua] almenor de --

los dos valores siguientes: cuatro veces el espe-
sor de la losa, o el peralte total de laviga menos
el espesor de la losa. Este criterio ¢s semejante
al que se recomienda para calcular las rigideces
de sistemas de piso para fines de determinacion
de momentos debidos a cargas verticales. El
método tiene la ventaja de que no es necesario
conocer.previamente ¢l porcentaje de refuerzo

de la viga, ni determinar cudles zonas de'la vi-

ga s¢ encuentran agrietadas y cuiles no.

Para calcular la rigidez de la columna pueden
usarse las ecuaciones 18.12 6 13.13, o pucdc
calcularse el momento 'de inercia de la seccién
gruesa, De los estudios con computadora men-
cionados anteriormente, s¢ deduce que se ob-
tienen mejores resultados cuando se usa la
ccuacidn 18.12. Sin embargo, el uso de esta
ccuacion presupone &l conocimiento de lacan-
tidad de acero que se ¥a a emplear y del recu-
brimiento correspondiente, datos que no se
conocen hasta después de varios tanteos. En el
cjemplo sc usé ¢l momento de inercia de la
seccibn gruesa de la columna. Siguiendo las
recomendaciones del Reglamento ACI318-83,
sc ugaron la altura libre de la columna y ¢l cla-
ro centro a centro de las vigas para determinar
los valores de las rigideces relativas.

Después se calcularon los factores ¢ que
indican la relacion entre las rigideces de las co-
lumnas y del sistema de piso con la ecuacion
13.14, Aunque en el ¢jemplo solo se analiza
una columna, cs necesario determinar ¢l valor
de ¢ para todas las columnas del entrepiso ya
yue de él dependen la longitud efectiva de pan-
deo y la carga critica, y al aplicar la ecuacion
13.8 se necesita conocer la carga critica de to-
das las columnas.

Los términos  se calcularon cn ambos ex-
tremos de las columnas. En el extremo supe-
rior, el témino I K, incluye las rigideces
relativas de las columnas en cuestién (columna
A-B} y de las columnas del piso superior (co-
lumna B-C). ya que estas dos columnas concu-
rren en cl nudo. El término  K,,, incluye
dos vigas iguales que también concurren en
el nudo, excepto para los ¢jes a y e en que sdlo

v

concurre. una- viga, - El extremo inferior, de
la columna estd empotrado, por lo que puede
considerarse’ que en dicho extremo existen vi-
gas de rigidez infinita en comparacion con la
rigidez de la columna. Por lo tanto, el valor de
V es nulg. Conocidos los valoresde ¢, sc deter-
minaron en el nomograma de la figura 15.14
los valores del factor, k, los cuales, multiplica-
dos por las longitudes reales de las columnas,
dan las longitudes efectivas de pandeo.

Obsérvese que para cada columna se deter-
minaron dos longitudes efectivas de pandeo,
una para la condicién en que no hay posibili-
dad de ‘desplazamiento lateral y otra para fa
condicién en que sf la hay. Esto sc hizo as!,
ya que ¢l Reglamento seiiala que para el célcu-
lo de P, en la ecuacién 13.7 se use la longitud
efectiva de pandeo que corresponde a la prime-
ra condicién, mientras que para el cilculo de
P_ en la ecuacién 13.8 se use la que correspon-
deala scgunda condicion.

Conocidas las Iong'ltudes efectivas de pan-
deo, sc verificé si era necesario considerar e
cfecto de esbeltez y en caso afirmativo, si era
posible usar este método o si se requeria un
andlisis de segundo orden. Se encontré que
para la condicion de desplazamiento lateral
restringido no era necesario considerar cfecto
de esbeltez, ya que el valor de kf, /r resultd
menor que el de 85-12 M,,/M,,. E! término
M,, /My, es negativo segun puede verse en el
croquis del ejemplo. Para la condicidn de des-
plazamiento lateral no restringido, ¢l valor de
ki, [r quedo comprendido entre 22 y 100. Por
lo tanto, si es necesario considerar el efecto
de esbeltez, pero no lo es efectuar un analisis de
segundo orden. f

Después se cilcuieron los jacicres de ampli-
{icacién, El factor §, es igual a uno ya que no
hay efecto de esbelt-z para esta -ondicion de
carga. El factor §, se calculé con la ecuacién
18.8, La suma de las cargas P, sc hizo para
toda la planta de la estructura con las cargas
mostradas en la seccién de acciones internas
del ¢jemplo,

Se revisd si era posible usar un factor de re-
duccién intermedio entre el que corresponde
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a flexion pura y a flexocompresion; el Regla-

mento ACI permite hacerlo cuando el valor de
¢ P, cs menor de 0.10 f; A,, o sca, cuando -

la carga axial es pequena. No fue el caso del
cjemplo y se usd un factor ¢ de 0.70, que co-
rresponde a columnas de estribos.
Para calcular EJ se utilizé la ecuacién 18,18,
Aungue‘se obtienen mejores resultados con la
ecuacién 13.12, el empleo de esta dltima re-
quiere conocer previamente la cantidad de ace-

- 1o y ¢l recubrimiento, segiin se ha mencionado

anteriormente. El médulo de elasticidad del
concreto se obtuvo con la ecuacion del Regla-
mento ACI para concreto de peso normal. El
valor del término fiz, que es la relacién entre
¢l momento producido por carga permanente
y el producido por carga viva, se obtuvo del
analisis estructural y result6 de 0.10. Este valor
sucle ser muy pequeiio cuando la estructura
estd sujeta a la accidn de sismos o vientos [uer-
tes, como en este ¢jemplo, ya que los momen-
tos en las columnas debidos a estas acciones
son mucho mayores que los producidos por las
cargas permanentes. Es posible, en estos casos,
considerar que fy es igual a cero,

Se calcularon las cargas criticas de pandeo
de todas las columnas para sustituir su sumato-
ria en la ecuacién 13.8. El factor de amplifica-
cion &, resultd de 1.16 y el momento total
amplificado, de 85.4 ton-m. Si se compara este

momento con ¢l de 70 ton-m que actdaenel -

extremo A de la columna, se ve que el incre-
mento por efecto de esbeltez es de 22 por
ciento.

El refuerzo de la columna debe calcularse,

pues, para que resista una carga axial de 150 ton
y un momento flexionante de 85.4 ton-m. En
el capitulo 15 seilustran los problemas genera-
-les del dimensionamiento de elementos sujetos
a combinaciones de carga axial y moraento,
En este ejempio se ha calculado el efecto de
esbeltez para una columna y en una sola di-
reccion, Para la estructura complieta deben re-
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-visarse todas ‘s colun.ias en las dos direc-

ciones.

13.5.2 Método de las NTC-77

En ¢l ¢jemplo 18.2 se ha calculado el efecto
de esbeltez para la misma columna del ejemplo
13.1 usando ¢l método de las NTC-77 del Re-
glamento del Distrito Federal. Los célculos
de las rigideces de vigas y columnas, de los
factores Y y de las longitudes efectivas de pan-

deo son iguales y por lo tanto no sc han repe--

tido ¢n este ejemplo. Los calculos para verificar
si s necesario considerar ¢l efecto de esbeltez,
s6lo se hacen en este método parael caso de ex-
tremos con posibilidad de desplazamiento late-
ral y también son iguales al del e¢jemplo 18.1.
Se calcul6 primero el factor de amplificacion

de la estructura en su conjunto, o sea, consi--

derando que todas las columnas se desplazan
lateralmente la misma distancia, Para este caso,
¢! factor de amplificacién se calcula'con la
ecuacién 13,19 en la que interviencn la suma
de todas las cargas dc columna y la suma de
todas las cargas criticas. En el cilculo dela car-
ga critica s¢ uso el factor de reduccion /¢ que
corresponde a {lexocompresion de columnas
de estribos. Se usd también el médulo de clas-
ticidad del concreto que senialan las NTC.77,
El factor de arnpllficambn que se obtuvo re-

sulté de 1.25,
Despues se calculd el factor de amplilicacion

para el caso de la columna aislada con sus extre-
mos restringidos contra desplazamicnto lateral,
Para este caso, cl factor deamplificacién resulto
menor que la unidad, lo cual indica que el caso
anterior es mis deslavorable,

El momento amplificado resuité ligeramen-
te mayor con este método que con ¢l del Re-
glamento ACI 318-83, pero debe tomarsc en
cuenta que no son directamente comparables,
sobre todo por la difcrencia en los médulos de
elasticidad de! concreto.
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EJEMPLO 13.2  Resolucion del ejemplo 13.1 con ImNTC'-?? A

Las ngideces y longitudes efectivas de pandeo son iguales a las del cjcmplo

13.1. La verificacion de esbeltez es igual ala del caso con desplazamiento la- o -
teral. ' kM -

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION CONSIDERANDO EL .
MOVIMIENTO GENERAL DE LAS COLUMNAS . - Y

F,= 1 = 1.0 ‘ (ecuacion 18.19) .- A T
1— b M . ' X L
_EP, . ] -

TP, =150 X 6+ 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton

Fr n EJ
P.= .%{,)1_ (ecuacion 13.18)
Fx =0.75 : { B

E}[2.5 - |
E[= —lﬁil—ﬁ: (ecuacion 13.183) ‘

E. =10 000+/f% = 10 000,/200 = 141 400 kg/cm® L

£ = 141 400 X 720 000

=38.70 X 10'0 kg-cm? f»
2.5(1 + 0.10) 8 TR
Para las columnas de los ejes b, ¢ y d: 9 -
e 18.2 1
p 075X 8,142 X 870 X 10® _ s - '
c = 7907 =528 X 10° kg=528 ton . '
'ﬁ R ,
Para la col ' . -
ara la columnas de los ejesa y e. | 5 183
0.75 X 3.14% X 8,70 X 10'° ' -
P = ’ : = 3.94 X 10° kg= 394 ton - L
8347 8 3 134.
IP. =2 X528 +8 X 3594 =9 488 ton '
Sustituyendo en la ecuacién 13,18: - '1
K =~——1———=1.25 135
| 1880
9 488

v
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13.1

18.2

133

15.4

18,5

EJEMPLO 13.2  Continuacién

‘ I‘L=———&'—>l.0
K
F

1_

. Co = 0.6 + 0.4 (M, [M;) > 0.4

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION CONSIDERANDO LA
COLUMNA AISLADA SIN DESPLAZAMIENTO LATERAL

G =0.6 + 0.4(— —3—3)= 0.814 < 0.4
Cp = 0.4
E=—2% _ 0592<1.0
[ — 150
462
E =10

{ecuacion 13.17)

{ecuacion 13.9)

N B0 ton-m

70 ton-m

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO

M. =FEM; =125 X 70 = 8.5 ton-m
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Efectos de esbeltez
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13.1 Determinar el efecto de esbeltez en'la coiurana 0, en ¢l tramo inferior, suponiendo que las di- l
del ejemplo 13.1, suponiendo que el marco estd mensiones de las columnas y las vigas sean las
contraventeado, - mismas que en el cjemplo 18,1, El marco no es- ]

15.2 Calcular el efecto de esbeltez en la columna lo- ta contraventeado en la direccion 0, i )

" calizada en la interscccién de los cjes b-0 del  13.3 Resuélvase el Ejercicio 15,2 suponiendo que ¢l - { 2 Ds
- ecjemplo 15.1, Analice el efecto en la direccién’ ~ -~ marco estd contraventeado, . !
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CAPTTUI_.O 15

Dimensiongmiento
de columnas

15.1 Introduccion, / 15.2 Recomendaciones pa-
ra ¢l dimensionamiento de columnas. / 153
Ayudas de diseho pars ¢! dimensionamiento de
columnas, / 15.4 Ejemplos. ,

15.1 Introduccion

En este capftulo se trata el dimensionamien-
to de columnas dados la carga axial y ¢l mo-
mento que deben resistir. El comportamiento
de columnas sometidas'a combinaciones de
carga axial y momento se analizé en ¢l capitulo
6, donde también se expusieron diversos pro-
cedimientos para determinar la resistencia de
columnas cortas de dimensiones y tefuerzo da-
dos. Los efectos de esbeltez fueron estudiados
en el capitulo 13. En los ejemplos desarrolla-
dos en el presente capftulo sc supone que di-
chos efectos de esbeltez ya estdn considerados
en los valores de la carga axial y ¢l momento
para los cuales deben proponerse secciones
adecuadas. Los métodos de dimensionamiento
utilizados estdn basados en el uso de diagramas
de interaccién.

" 15.2 Recomendaciones para el

dimensionamiento de columnas

ACERO MINIMO

Los porcentajes minimos de refuerzo reco-
mendados para columnas son, por lo general,

44T

mayores que los recomendados para vigas. En
los reglamentos de construccion suelen espe-
cificarse porcentajes minimos decl orden de
uno por ciento. Las NTC-77 indican que la
relacién entre el drea del refuerzo vertical y el

-drea total de laseccién no sea menor que 20/,

estando f, expresado en kg/em?. También se
recomienda usar por lo inenos una barra en
cada esquina de columnas no circulares y un

. minimo de seis barras en columnas circulares.

SEPARACION ENTRE BARRAS

Sucle especificarse que la separacion libre
entre las barras longitudinales no sea inferior
a 1.5 veces el didmetro de la barra, 1.5 veces
¢l tamafio maximo del agregado, ni que 4 cm.

HACES DE BARRAS

Debido a que los porcentajes de refuerzo
usados en columnas son altos, a veces es nece-
saric recurrir al empleo de haces o paquetes
de barras, lo cual simplifica el armado, como
sc muestraenla figura 15.1. En general, se per-

h
.
r N

IR —

Retuerzo con

Refuarzo

Refusrzo
convencionsl

Refusrzo
con haces

Figura'15.1 Sugerenciss pura el uso de haces de vari-

llas en vigas y columnas.
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mite unhzar hasta cuatro- barras por haz. Ias .
barras deben ligarse firmemente entre si. Se
considera que el arca del haz es la suma de las
areas de las barras. La longitud de desarrollo
del haz es igual a la de una barra individual
incrementada en ciertos factores que dependen
del nimero de barras por haz. Segin el Regla-
mento ACI 318-83, el factores 1,20 para haces
de tres barras y 1.33 para haces de cuatro ba-
rras. Se recomicnda no cortar todas las barras
en un haz enla misma seccion. Los haces evitan
el congestionamiento del refuerzo, pero obli-
gan a poner especial cuidado en los detalles de
empalmes y dobleces. El recubrimiento de un
haz debe ser el de una barra hipotética de tal
didmetro que su rea sea el area del haz, Para
las separaciones entre haces se hacen recomen-
daciones semejantes.

"

DETALLES EN LO$ CAMBIOS DE SECCION

Es frecuente que se cambien las dimensiones
de las columnas al pasar de un piso a otro de
una estructura. En estos casos, las barras deben
doblarse en forma gradual, para evitar compo-
nentes desfavorables de esfuerzos. En la figura
15.2 sc muestran las recomendaciones que a

Longltud de dess- |

rrolio & 30 dlémetros -~
de la barrs longl- ——
tudinal
R - Refuerzo sspecial de
b confinamiento cuan-
do se reguisra en zonas
7.6 cm vismicas
Pendiente ['M» I AR
méxima 1:6 —t .
pIRTT 5 cme T
4~
T
i 1
nf Re’unrzo especial de
Estribos para resistir a———d | | continamiento cuan-
|a componente hori- 4 dpu requIsrs en zonas
zontel de la fuerzs sismicas
S

de tensién en Im

barras longitudinales —_—ay

_?-
Figura 15.2 Detalles del refucrzo en los cambios de
seccion de columnas.

este -rcspecto se presentan en lareferencia 15.1,

t
R

¥

N
que son semejantes a las del Reglamento AC1
318-88. Segun este reglamento, en la zona de
cambio debe colocarse refuerzo transversal ca-
Paz de resistir una y media veces la componen-
te horizontal de la fuerza que actie en las por-

ciones inclinadas de__lz.s baljxjap:s de la columna

REFUERZO MAXIMO

N

br—as dde
b “Ad

an . c-“‘
tancia lit
: bagras r¢’

:" racion €¢
i suclc
b en la igt

i

Aunque en algunos reglamentos se permiten

porcentajes maximos de refuerzo longitudinal |
del orden de 8 por ciento, pocas veces pucd:

colocarse esta cantidad de refuerzo por restric-  {§

ciones de orden constructivo. !
E XCENTRICIDAD ACCIDENTAL

Las NTC-77 especifican que debe conside-
rarsc siempre una excentricidad accidental
igual a 0.05& » 2 cm, siendo A la dimension de
la columna en la direccion de la flexion.,

REFUERZO TRANSVERSAL

El refuerzo transversal puede consistir en
héiices o en estribos.

En el caso de hélices, éstas deben anclarse
en sus extremos mediante 2.5 vueltas segin
las NTC-77 y 1.5 vucitas segin el Reglamento
ACL El esfuerzo de fluencia no debe ser su-
perior 2 4200 kg/cm?, El didmetro y la sepa-
racidn de las hélices se calculan de acuerdo con
lo indicado en el capitulo 4. Ademas deben
respetarse  ciertas limitaciones establecidas
en los reglamentos que tienen por objeto ase-
gurar una accion confinante efectiva y, al mis-
mo tiempo, permitir la correcta colocacion del
concreto. Asi, suele especificarse que la sepa-
racion libre maxima entre vueltas consecutivas
ne cxceda de 7-a 8 cm;mientras que la separa- -
cion libre minima se¢ limite a unos 2.5 cm o a
1.5 veces el tamaifio maximo del agregado.

En e} casoe de estribos, éstos deben colocarse
de manera que restrinjan el pandeo lateral de
las barras longitudinales. Tanto el Reglamento
ACI como las NTC-77, especifican que todas las
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- barras de esquina y cada barra alternada estén los estribos. deben estar adecuadamente ancla-
restringidas, por la csquma de un estribo conl "7TdGE en S extremos, e e =
un .mgulo interno maximo de 135°, La dis= = Segun el Reglamento ACI 818-88, Lu separa-
tancia libre de las barras no restringidas a las cibn de los estribos no debe exceder de 16
barras restringidas se limita a 15 cm. La sepa- . veces el didmetro de la barra longuudmal 48
racién centro a centro entre barras rcstrmgldas .- ..veces el didmetro de los cstnbos ni de la menor
s¢ suele limitar a unos 85 cm, como se aprecia dimensién de la columna., En lugar de la pri-

- en la figura 15.8. El significado de estos requi- mera dc ¢stas restricciones, las NTC-77 limitan -

sitos junto con detalles tipicos de anclaje, se - - laseparacién maximaa 850/y/f; veces el didme-

ilustran en la figura 15,3, En la figura 15.4 tro de la barra (o de la barra de menor diametro

'sc muestran algunos arreglos tfpicos de estri- de un paquete), siendo f, el esfuerzo de fluen-

bos para columnas rectangulares, _ cia dc las barras longnudmalcs cn kg[.::m2 Las

Para proporcionar restriccién lateral pueden otras limitacioncs s¢ conservan iguales a las del
usarse grapas en la forma representada en la  Reglamento ACL. Ademis de cllas, las NTC-77
figura 15.3b. Cuando las barras estan coloca- especifican que la separacién maxima se reduz-
das ¢én la periferia de un circulo, se puede usar ca a la mitad en una longitud no menor que la

un estribo circular. Como cn.cl caso de vigas,  dimension transversal mixima de la.columna,
igusl o menor que 16 cm —d.
lgual o menor que 16 cm
T—‘  — ’ Igusl o
L. menos
que 35 cm
(a) ’ i méx, 135°
),
-

“tgual o menor que 36 cm

P

5
Ei gancho de 90° de grapms -

Extension de 10 dy, "7 consecutivas debe quedar
Extentidn de 6d) » on lu.i.o:: x;::;:g. de

/
7 - ] = .L_ — [ - - —— -

ib) ( o )

Grapas
° \L___I___.I__.IA‘-.___.A___!) i

T R N—

“ A <35cm

Figura 15.3 Dclalles del refucrzo transversal de columnas.
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Nota: En todos los casos
¢ la posicién de los ganchos
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& 0 o0 o
el i
X 3
14 barrm x G15em

Figura 15.4 Arreglos tipicos de estribos para columnas.
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un sexto de su altura, i que 60 cm, encima y’

" debajo de cada unién de columna con vigas o

losas. El ACI se limita a indicar que el primer-
estribo encima o debajo de la losa o viga se
coloque a la mitad de la separacion méaxima
a partir de los pafios de la unién. )

.. En cuanto al didmetro de los estribos, el . .

Regiamento ACI 818-83 especifica valores

# segin el didmetro de las barras longitudinales.

Las NTC exigen que la fuerza de fluencia que

que dos por ciento de la fuerza de fluencia de
la mayor barra o el mayor paquete restringido
por ¢l estribo.

Ademas de satisfacer los requisitos minimos
arriba resefados, el refuerzo transversal debe
proporcionar suficiente resistencia frente a
las fuerzas cortantes o torsiones que pudieran
actuar sobre la columna, En caso de estructu-
ras expuestas a sismos, deben tenerse en cuenta
las recomendaciones adicionales que se men-
conan brevemente en el capi'tulo 20,

15.3 Ayudas de disciio para el
dimensionamiento de columnas

Una de las ayudas mas ttiles pzma ¢l dimen.
sionamicnto de columnas es ¢l diagrama de
interaccion. La forma de construir los diagra-
mas de interaccidn se describib en el capftulo 6,

determinar la resistencia a combinaciones de
momento Yy carga axial d: secciones de carac-
teristicas conocidas, Ei problema inverso,

consistente en determinar las dimensiones y el
refuerzo rcqucndos para resistir una fuerza
axial y un momento dados, puede también
resolverse con la ayuda de los diagramas de
interaccién mediante un proceso de tanteos
como el ilustrado en los ¢jemplos del siguien-
te inciso.

En el Apéndice Cse reproducen algunos dia-
gramas t{picos tomados de los elaborados por
Meli y Rodriguez para lareferencia 15.2. Estos
diagramas estdn basados en las hipotesis de las
NTC-77. Constituyen una versién refinada y
ampliada dec los incluidos en las ayudas de

donde también se expliz.1cémo se utilizan para -

T
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_,"

LY -

- dx.scﬁo que al:ompanan a las NTC-77. Abarcan

una gran variedad de secciones, tipos de refuer-.

... zo y condiciones de carga, incluyendo algunos
i casos de flexion biaxial. Se consideran dos ca-

tegorias de acero de refueizo: acero con esfuer-
zos de fluencia iguales o menores que 4200

_kg/cm?® y. aceros con .esfuerzos.de fluencia

comprendidos entre 4200 y 6000 kg/cm?. Se
proporcionan grificas para distintos valores
de dfh, en el caso de secciones rectangulares,
y de d/D, en el de secciones circulares. (El sig-
nificado de estas relaciones puede apreciarse
en las grificas del Apéndice C.)

Como las gréificas son adimensionales, pue-
den utilizarse para disefios con otros regla-
mentos siempre que se calculen los pardmetros
adimensionales con base en las hipdtesis del
reglamento correspondiente. Asi, para dimen-
sionar segin el Reglamento ACI 318-83 de-
ber4 sustituirse el valor de f; por 8, f¢, donde
B = (1.05 — £ [1400). (Véase la figura 5.6.)
Ademds, en lugar de Fp deberd usarse ¢l valor .
de ¢ que especifica dicho reglamento para -
miembros sujetos a flexocompresion, El error
en que se incurre suele ser poco significativo,

Los diagramas pueden utilizarse de distintas
maneras. Considérese, por ejemplo, el diagrama
de la figura 15.5a, que muestra esquemdtica-
mente ¢l formato empleado en los de la refe-

_rencia 15.2.

Una forma de proceder puede consistir en
suponcr una scccién y calcular los pardmetros

".K y R. Estos partimctros definen un punto

en e} diagrama al que corresponderd un valor
de g, del cual puede deducirse ¢l valor de p
necesario. Si este valor esta comprendido entre
I{mites accptables, el problema estd resuelto,
De lo contrario es necesario ensayar otra sec-

.cibn. Debe cuidarse que el valor de M, incluya

el momento adicional debido a la excentricidad
accidental que especifican Jas NTC-77. El valor
del factor de resistencia Fq se supone igual a
0.78 si el nicleo no estd confinado y la falla
es de compresién, ¢ igual a 0.85 si ¢l nicleo
cuenta con un confinamiento adecuado.

. Otra forma de proceder consiste en suponer
una scccién,y definir un punto en el diagrama

S5
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agras,
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a

P
-

B

tmas

A -

“a partir del pardmetro K o R y la relacion e/h,

cuidando que e incluya'la cxccntncndad acci-

" dental.

Si se limita la cuantia p a un valor dado.
puedc caleularse ¢l valor de g correspondiente.

Sc’pucde, cntonces, definir un punto en d -

diagrama a partir-de este valor y de la relacion
e/h. Se¢ harén los ajustes necesarios en la sec-
cién supuesta hasta encontrar una que dé un
valor de P, semejante al requerido.

. Ademds de las graficas, la referencia 15.2

contiene yarios ejemplos que ilustran su apli- B

caciébn. . .

El formato utilizado en las g'réf:cns de la re-
ferencia 15.3 se muestra en la figura 15.5b.
Estas grificas se formularon con base en las
hipbtesis del Reglamento ACI 318-77, que son
iguales a las del Reglamento ACI 318-83. No
se considera en ellas ¢l caso de flexo-tensién,
como en las de Meli y Rodriguez [15.2]. Fue-
ron claboradas para diversas combinaciones de
fe v fy loque pcrm:tlb construirlas con base
en valores de la cuantia p, en lugar del indice
de refuerzo, w. La parte plana de las curvas
para p corresponde a la limitacién que estable-
ce ¢l Reglamento ACI para columnas con poca
excentricidad, segin la cual, la méxima capa-
cidad para carga axial que puede atribuirse a
columnas estd dada por las siguientes expre-
sloncs: .

Para c.olumnas zunchadas:

—4,)t 5 4,)
(15.1)

=

Para columnas de estribos:
¢Pn {méx) =0.80 ¢ [0-85ﬂ (Al _Al) +fy At]
(15.2)

En estas expresiones P, ¢s la capacidad no-
minal. El factor de resistencia ¢ se toma igual
a 0.75 para columnas zunchadas ¢ igual a 0,70
para columnas de estribos. Las expresiones

' 15.1 y 15.2 rigen respectivamente para excen-

tricidades aproximadamente iguales a 0.05h y
0.10h, que corresponden a las excentricidades
minimas especificadas en versiones antcriores

-~ Ejemplos 447

. . Tea b LR B . .

del Reglamento -ACIL. Simplifican considera-
* blemente ¢l dimensionamiento de columnas :

- con excentricidades pequenias.

- El quicbre en la parte inferior de las curvas

'-’para p refleja la especificacion del Reglamen-
i to ACI segin la cual, para cargas axiales bajas,

el valor de ¢ puede aumentarsc lineulmente
hasta un valor de 0.90 al disminuir ¢ P, de

' 0.10f/ A, 20,

" Los diseRadores que se bascn en lu Rcco-: |

" mendaciones Intemacionales CEB-FIP pueden

recurrir al texto de Jiménez Montoya [15.4] -
que incluye una gama muy amplia de diagra-

.. mas de interaccién basados en las hipStesis de
~ dichas recomendaciones.

En la referencia 15.8 se presentan dlagramas
para secciones en cruz y otras secciones poco
comunes, N

Son ftiles también las ayudas de disefo en
forma de tablas que dan directamente la carga
axial y ¢l momento flexionante que pucde
resistir una seccion de dimensiones dadas, con
una cierta drea de acero y con materiales de
resistencias conocidas. Dados los valores de
Py y My requeridos pueden encontrarse cn
las tablas distintas alternativas de secciones,
con ¢l refuerzo correspondiente, que propor-
cionan una resistencia adecuada. Véanse, por -
ejemplo, las referencias 15.5a 15.7.

15.4 Ejemplos

Ejemplo 15.1. Dimensionamiento de una
columna de seccién circular zunchada

El dimensionamiento de la columna circular
de este ejemplo esta basado en lag NTC-77, La
columna forma parte de una estructura de
marcos ortogonales, en la que el andlisisindicé
que la columna estd sujeta a momentos en dos
direcciones perpendiculares entre si. Puesto
que se trata de una columna circular, ¢l pro-
blema de flexién biaxial puede reducirse a uno
de flexién uniaxial, componiendo los momen-
tos M, y M, vectorialmentec. Los valores de
las acciones dadas corresponden al nivel de ser-
vicio para las dos' combinaciones de carga bs-

&
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kY %

f-slca. a) carga mucrtLy mrga viva, y b) carga -

muerta, carga viva y sismo. Por sencillez se

* supone que los momentos dados incluyen el

efecto de la excentricidad accidental que espe-
cifican las NTC-77 (0.05D » 2 cm) con base
en tanteos previos.

Como se¢ sefiald en laseccion 15.4, el dunen-
sionamiento de -columnas puede licvarse a

* cabo por un proceso de tanteos auxiliado por

diagramas de interaccion. El procedimiento
implica proponer una seccion e investigar, con
la ayuda de los diagramas, si la seccion pro-
puesta puede resistir las cargas con una cuantia
de refuerzo que ¢sté comprendida entre los
limites admisibles. En el ejemplo se presenta
tnicamente el tanteo final, que proporcio-
né una solucion adecuada

Para elegir el diagrama apropiado es nece-
sario determinar la relacién d/D, donde d es
el diametro de un circulo que pasa por los
centros de las barras y D es ¢l didmetro dela
seccion de la columna, Cuando ¢l valor de d/D
no coincide con los valores para los cuales
existen diagramas, puede recurrirse a la inter-

) -.polacion, axandosérequxm precision.
Se determiné un valor del indice ¢ pars -

cada una de las condiciones de carga conside-
radas, comprobiandose que regia la de carga
muerta, viva y sismo, Por tratarse de una co-

lumna zunchada s¢ tom6 Fy = 0.85 para el -}

cilculo de K. El valor de ¢ correspondiente a

-la condicién de carga muerta mas viva resultd

inferior a los que abarca el diagrama,

El drea de acero requerida se proporciond
con ocho barras del No. 8, que pueden alojarse
en la columna con suficiente holgura entre ellas
aun,cuando se prcvea la posibilidad de hacer
traslapes. - “

El drea del nicleo utilizado para calcular
la cuantia p, es la definida por un circulo que
coincide con el pafio exterior del zuncho, y
cuyo didmetro, por lo tanto, sera igual al
didmetro de la columna menos dos veges el
recubrimiento libre del zuncho. En cambio,
el diametro d, utilizado en la ecuacién 4.2 esel
didmetro de la hélice medido centro a centro,
Generalmente los valores calculados del paso s
sc redondean a medio centimetro.

chada (NTC-77)

EJEMPLO 15.1 Dimensionamiento de una columna de xccidn‘cb'cular. zun-

DATOS
Cargas

fican las NTC 77.)

P =150ton
M, =15 ton-m
M, =3 ton-m

(Las cargas dadas son a nivel de servicio. Los momentos incluyen una
estimacion de los correspondientes a la excentricidad accidental que especi-

a) Condicion carga muerta mas carga viva

e _ - —_ —

L P e e R
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B

o

In, ‘
te g para EJEMPLO 15.1 (Continuacion) )
4 conside- '
. de carga i - )
i una co- .
M l:)::ac::l b) Condicién carga muerta mas carga v:va mas sismo - -
ndientea @ P =130ton -
/aresulté M M_=35ton-m ' -
L x " .

. M, =12ton-m ‘

porcioné Y
2 alojarse Materiales
ntre ellas .

d o '

¢ hacer i Concreto: f, = 300 lntg/cm2
calcular B Acero: f, = 4200 kg/jem®
-

wulo que Tamad o miximo agregado = 2.5 cm .
mncho, . . .

igua‘; a}l, | i Recubrimiento libre: 3 cm
vec - ) =
cam...., } “; Reglamento: NTC-77
4. N ' - ) .

c fni:j . Se pide: Determinar la seccion y el refuerzo usando las grificas del Apéndice
1 paso; - C. Detallar ¢l zuncho. .
7 DATOS PARA EL CALCULO

- . £*=0.8f. =0.8 X 300 =240 kg/cm?

- B | . .'=10.85 =204 kg/cin?

. ] L,
’ : ‘; Estimacién del recubrimiento r

. ! ;
. ' r=3+1+13=53cm=55cm

| S+

f tem ot
K 1.3ecm———=
i
Barra No. - _[—z..m No.3 S

& 2
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" EJEMPLO 15.1 (Contlnuacién) \ : | §

: B

RESISTENCIAS REQUERIDAS .

- }

Composicion de momentos .. ... .. .._. el 4

L e R temm e

Condicibn carga muerta més carga viva:  ~ = : F oo

M= \/MZ + M= /157 +37 =15.3 ton-m e
Condicién carga muerta mas carga viva més sismo: L .

M= /357 + 127 = 87,0 ton-m R SR I
Resistencias

Condicién carga muerta mds carga viva:

- -y g oy
-

P, =F_P =1.4 X 150=210 ton
M, =F.M=14X153=214ton-m
e=21.4/210=0.10m

Condicién carga muerta més carga viva més sismo: A
P, =1.1X 130=148 ton e D

M, =1.1 X 87 =40.7 ton-m - |
e=40.7/143=0.28 m ’ V"

DIMENSIONAMIENTO SECCION Y REFUERZO PRINCIPAL j' i
iy - 8
Didmetro supuesto: D =55 cm ¥ : s
A
- _ d=D—2r=55_2X55=44 cm 4
' d/D = 44/55= 0.8 .. Usar figura C.11 del Apéndice C o
Condicién carga muerta mds viva i
- — - ,‘ '

e/D=0.10/0.55=0.18 ' ) g
210 000 9<02 - -
0.40 R

K=P, [FpD*f] = 085 X 557 X 204=

i
e ‘
I |
v ‘A
-4l i |
(A |
1 -4
Al
0

=4 4
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EJEMPLO 15.1 (Continuacién)

Condicién carga muerta mds viva mds sismo

e/D=0.28/0.55=0.51
_ 143000
0.85 X 557 X 204

£ 204
=04 ——=0.019
PRI F "™ 4200

=0.27

D?  0.019 X m X 553
A=p——= = 45.1 cm?

4 4
Usar 9 barras No. 8 =45.6 cm? > 45.1

q = 0.4 (rige) ~ -

DIMENSIONAMIENTO ZUNCHO

. 4 P
p,=0.45(—1-—1) ~>o012—=
AC fy fy
D? 552
L= = - =1.26
A, (D—2X8)? (55-6)
recubrimiento libre

M

A, fe
0.45 (—— - 1)—~ = 0.45 (1.26 —
4 f;

fe

4

y

300

1)

—"' 0.0084
4200

0.12 = =0.12 —— =0.0086 > 0.0084
5, 4200

= - —_——

De ]la ecuacion 4.2:
44,
sd

Py =

L3

~ (d, = didmetro del nicleo centro a centro de la hélice.
A, = drea zuncho) '

44,
pl'ds

{ecuacion 4.9)

p, =0.0086
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Para zuncl:lo del No. 3:

fa duncn

- e e ey 4xo-71 - -_6.5. cr v e e e e iaia mam ; wf,::nog
5= =bH.ocm o .
0.0086 (55 — 4) R 4 efht
M . e . _ wew e .. - -~ - ) &I. ‘!“
separacion libre miaxima=7em > (6.5 - 1)=5 cm was de
separacion libre minima=1.5 X 25=4cm <5 cm . = 1000
tamafno maximo agregado - mas ¢l
' ' N B C“ kg’c
S - Parn
S calculo
SECCION ADOFPTADA . it ‘ L dist.
9 barras del No. 8. | . 1..
. - i K
Zuncho del No. 3 con un paso s = 6.5 cm E : 1
: . .. I

L4
| RN I
O
PO
‘.'.", . ,!
RN
h: - ‘
s 5
3 \l?j? s b .
by a“- 4
4

Ejemplo 15.2 Dimensionamiento de una
columna cuadrada con refucrzo en las
cuatro caras

El propaosite de cste cjemple es ilustrar la
aplicacion de los diagramas de interaccién de
la referencia 15.3, que estin basados cn las

hipétesis del Reglamento ACI, al dimensiona. R &
miento de columnas. Las caracteristicas de
los materiales comresponden a.una de las com- '}
binaciones previstas en la referencia citada.

Para hacer una primera estimacion de lu ;.
scccion requerida se recurrié a la ecuacion 15.2, !

considerando que sélo actila la carga axial y
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C i SaAnd

" despreciando la contribucion del refuerzo. Re-

- sulté asi una seccion de 47 cm de lado. Siguien-

A -

do la practica usual de usar miltiplos de cinco

centimetros para las medidas de las columnas, -

la dimensién obtenida se redonded a 50 cm.
_ Escogida tentativamente la seccién de 50 X

A 50 cm, sc calcularon los valores de ¢P,,/A‘ y

de ¢/h requeridos para poder entrar en la gra-
fica. Puesto que las ordenadas de los diagra-
mas de la referencia 15.3 estan dadas en kips
{= 1000 1b) -por pulg?, fue necesario transfor-
mar el valor obtenido para ¢ £, /4,, expresado
en kg/em?, a dichas unidades. ‘

Para secleccionar la grifica apropiada se
calculé el valor de 7, que es la relacién entre
la distancia entre las barras de los lados opues-

-

B - . l"'. -
A L

cren gm0 e erial o imay v A e o i i———— s oo p -

R A B

Sl e e ley 488 -

“tos y la dimensién total de la columna, ambas
medidas en la direccion paralela al plano de
flexion. Se obtuvo un valor de y = 0.74 por
lo que se utilizo lagrifica A-17 de la referencia
15.3, que corresponde a ¥y = 0.75. Dado lo
parecido de los valores no se considerd nece-
sario recurnr a la interpolacion. .

El valor de la cuantia p = (.08 obtenido de
la gréfica, estd comprendido entrc los limites
admisibles de manera que se acepto la seccion
de 50 X 50 ¢m supuesta inicialmente. En los
g.ft_lt_:ulos te tomé ¢ = 0,7 por tratarse de una
columna de estribos. El refuerzo requerido se
proporcioné con 12 barras del No. 9. La dis-
posicién de estribos propuesta puede apreciarse
en ¢l croquis al final del ejemplo.

EJEMPLO 15.2 Dimensionamiento de una columna cuadrada con refuerzo
en las cuatro caras (ACI 318-83)

DATOS
Cargas

F, =290 ton
M, =45 ton-m

Materiales

Recubrimiento: 3.5 ¢cm

Reglamento: ACI 818-83

fi =280 kgfem? = 4000 1b/pulg? :
f, =4200 kg/cm?® =60 000 Ib/paig? - -

Se pide: Determinar la seccion y el refuerzo usando los diagramas de la refe-
rencia 15.3. Detallar los estribos.

EXCENTRICIDAD: ¢ =M, [P, = 45/290= 0,155 m

-3
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4

EJEMPLO 15.2 (Continuacion)

-

ESTIMACION PRELIMINAR

Suponer que sélo actia P, y que p=0.

De la ecuacidén 15.2:
P, =¢P, =0.80¢{0.85f, (4,

P

46 = 0,80 ¢ (0.85) 280

- 290 000
0.8 X 0.7 X0.85 X 280

= /276 =47 cm

—4,)+f,4,)

= 2176 cm?

Ensayar una columna de 50 X 50 cm

DETERMINACION DE e/h Y ¢P,/A, PARA ENTRAR EN EL

DIAGRAMA DE INTERACCION

e/h=155/50=0.51
Valor de ¢P, /A, requerido:

oP P, 290 000
—l = — -
A A 50 116

f 4

Ib
—L—1650 —— = 165 kai
pulg?

(ksi = kips por pulg? = 1000 Ib/pulg?
g puig

ELECCION DE LA CRAFICA

| —38¢n
Yem
— __,__1:—1.3=h
Suponer
berra
del No. 8
Estribos
del No. 3

r=35+1+13=58=6cm
yh=h—2r

_=50-2X6=88cm _ _
38
o —wu(,76
7" %0

'+ Usar la grifica A-17 de la referen-
cia 15.8, para ¥ = 0.75,
fe =4 000 Ib/pulg?® y
fy =60 000 Ib/pulg?

R —

Ejemy
colun.
caras

Pu
tricci
nas, ¢
de w
lag ¢




EJEMPLO 13.2 (Continuacién)

-

RS YR

4 e/h=0.81

DE TERMINA.CION DEL REFUERZO LONGITUDINAL i

. 1.65 l;s' -
A' ' . 1
A, =0,08 X 502 = 75 cm?

- Usar 12 barras del No. 9 = 76.7 cm?

=008 (delagrifica A-17), -

RS B e T -

Considerar estribos del No. 8

" DETERMINACION DEL REFUERZO TRANS VERSAL

16X 2.9=46
48X 1 =48 ‘. usar estribos @ 46 cm
b=B80cem
SECCION ADOPTADA
" ) 01
Seccién 502 30 cm e e
12 barras del No. 9
eftribm del No. 3@ 46 cm, L r i P ol 0

Ejemplo 15.3 Dimensionamiento de una
columna cuadrada con refuerzo en dos
caras para una cuantia dada de acero

Puede suceder que sc imponga como res-
triccién para ¢l dimensionamiento de colum-
nas, ¢l que la cuantia del refuerzo sea del orden
de un valor prefijado. En ¢l ¢jemplo, que sigue
las especificaciones de las NTC-77, se esta-

24

blece la condicién que la cuantia sea aproxi-
madamente igual a 0,025,

Para resolver el problema se procedié por
tantecos, suponiendo una seccién y haciendo
ajustes hasta encontrar una que tuviera la resis-
tencia necesaria con una cuantia semejante a
Ia especificada.

Se presenta en ¢l cjemplo un tanteo para
una seccién de 40.X 40 cm. La excentricidad
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- ..calculada se. comgxb agregando la cxcentna-",_" it 5
e/h. La cuantia comspondacnte a este num‘

dad accidental. Larelaciénd/k, que se requicre
para escoger la grafica, resulto ser 0.88. Por lo
tanto se utilizd en el ejemplo la grifica de la
figura C.2 del Apéndice C, que corresponde a
un valor de d/A = 0.90. En caso de desearse
mayor precisién podria hacerse una interpo-
lacién entre los datos obtenidos con la figura
C.2 y los que sc deducen de la figura C.3, co-
rrespondiente a un valor de d/h = 0.85.. . .
Utlizando el valor de ¢ comrespondiente a

" p=0.025y el de la relacién e/h se definib un

punto en el diagrama cuya ordenada X fue
igual a 0.63. Se comprobé que la resistencia
era ligeramente inferior a la requerida. Se pro-
cedié entonces a hacer un-ajuste en el acero
definiendo un nuevo punto en el diagrama a

partir del va]or'dex necesanoy de larehcn-

tanteo fue sdlo ligeramente superior a la espe-

cificada. "
Los estribos del No. 8 propuestos cun-a_

plen ampliamente el requisito de que su fuer- "}
za de fluencia sea por lo menos igual al dos
por ciento de la fuerza de fluencia de lz mayor y
barra restringida. Conservadoramente se utilizb §
una grapa para-las dos barras del No. 9, aun- ", :
que estrictamente no es necesaria ya que la %
separacién libre entre barras s menor que ¥
15em, -~ L

La separacién de 40 cm propuesta debe re- R -
ducirse a la mitad en las'porciones extremas
de las columnas de acuerdo con lo mdu:ado
en la seccién 15.2.

EJEMPLO 15.3 Dimensionamiento de una columna cuadrada con refuerzo
en dos caras para una cuanitia doda de acero (NTC.77)

M, =23.5 ton-m
P, =111 ton

Ma terialle:

fe =200 kg/em?
f, = 4200 kg/cm?

Cuantia de acero

p= 0.025

Recubrimiento al centro del refuerzo

r>~5%cm
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EJEMPLO 15.3 (Confinuacion)

Reglamento: NTC-77

Se pide: Determinar la seccidén y el rcfucrzo usando Ioa d.lagramas del Apén-
dice C, Detallar los estribos.’

DATOS PARA EL CALCULO

f*-—osfc =0.8 X 200= 160 kg/cm?
Y =0.85fF=0.85 X 160=136 kgfem* = '

CALCULO DEL REFUERZO LONGITUDINAL
Tanteo tnicial

Suponer una seccién de 40 X 40 cm
Excentricidad accidental:

¢,'=0.05h 32 cm
=0.05 X 40 =2 cm

Excentricidad total:
es &"3 +0.02=0.283m
111

Eleccion de diagrama:

40 -5

% = 40 = (0,88 .. usarlafigura C.2 del Apéndice C. _.. .
4200
—’-— =0.025 ——=0.77
fc 136 -
K=0.63

e 2% - )
—=—=0,5
h 40 8

P, =KF, bh f=0.63 X 0.75 X 40? X 136
=103 000 kg <111 000 kg

2o
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EJEMPLO 15.8 (Continuacién)

Ajuste del acero: ) )
' - Py 111 000 - N SR
K= — 0 =0.68
== =058 :
h 40
p= qf— 085—— 0.0275 :

A, =0,0275 X 40? = 44,0 cm?

Usar: 4 barras No. 10 + 2 barras No. 9 = 44.6 cm?® > 44 cm?

[

¢

REFUERZO TRANSVERSAL '

Separacion estribos: -

48X 1=48cm

8204, _gs0xs2 _ . i5n estribos = 40
- = cm -+ SCparacion cstnibos = cm
/L

b =40 cm

Considerar estribos No. 3 | -

SECCION ADOPTADA

Seccion 40 X 40 em °
4 barras del No, 10y

2 barras del No. 9

Estribos del No. 3@ 40 cm

resistc
suficic
del N
fuerz:
3,qu
las N
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Ejemplo 15.4 Dimensionamiento de una
columna rectangular considerando ¢!
~ " efecto de una fuerza cortante

Las columnas de estructuras expuestas a
acciones sismicas pucden estar sujetas a fuerzas
~. cortantes gignificativas cuyo efecto debe con-
JF: - siderame proporcionando un refuerzo trans-
&8 ' versal adecuado. En el presente ejemplo se

B ©  ilustra como hacer esto de acuerdo con las
NTC-77 .

Se propuso una seccion de 35 X 40 cm, cuya
resistencia a flexocompresion se comprobd ser
suficiente utilizando como refuerzo seis barras
il del No. 6 distribuidas en dos caras. Para el re-
; fuerzo transversal se emplearon estribos del No.

- 3, que, de acuerdo con las especificaciones de
i ' las NTC-77, que fueron rescadas en la seccion

TR A et e ke et

RV 1t S o -

Aot - man v aas
S Tt b e ke~ e+ ew e
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15.2, deben colocarse a 30 cm en la porcién cen-
tral de la columna y a la mitad de esta separa-
cién en los extremos.
La revision del efecto de la fuerza cortante
s¢ efectud de acuerdo con las indicaciones de
-la seccién 7.6.2, que prevén la mancra de tomar
‘en cuenta la influencia favorable de la pre-
sencia de una fuerza de compresion, La sepa-
racién de estribos calculada fue menor quela
minima especificada de 4/2 para miembros
sometidos a fuerza cortante. Esta separacion,
" que en ¢l ejemplo fue igual a 20 gm, resulto
“mayor que la de 15 cm requerida en los extre-
_anos por especificacion, por lo que se conservo
esta ultima en dichas zonas. Dado que la fuerza
. cortante es constante en toda la longitud de
la columna, en la porcidn central se utilizo la
scparacion de 20 cm definida por los requisitos
de fuerza cortante. '

EJEMPLO 15.4 Dimensionamiento de una columna rectangular considerando-
el efecto de una fuerza cortante (NTC-77)

DATOS

8 Acciones internas

. Py =120 ton 20 ton-m 12.8 won
H /\
- 20 ton'm
M
(" v,

"ok 3 30 ton-m

120

3]

72
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EJEMPLO 15.4 (Continuacion)

(Los momentos incluyen una estimacion del cfecto de la excentricidad
accidental.) .

Materiales

Concreto: f; = 250 kg/cm*
Acerc: f, = 4200 kgfem? - - - -

B

Refuerzo en dos caras
Recubrimiento al centro de las barras: r = 5 cm

Reglamento: NTC-77 ‘

Se pa’de: Determinar la seccién y el refuerzo teniendo en cuenta la influencia
de la fuerza cortante, Detallar los estribos.

DATOS PARA EL CALCULO

f*=0.80f, = 0.80 X 250 = 200 kg/cm®
f2 =0.85f* = 0.85 X 200 = 170 kg/cm?

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION
Suponer: b=30cm; A=45cm;d=40cm

df/h =40/45=0.89 .. usar figura C.2 del Apéndice C.

: K = P 120 000
Fp bhf  0.75 X 30 X 45 X 170

0.70

_ M, 30 X 10% P .
R= —= - =0.39
Fp b3 f' 0.75 X 30 X 452 X 170

'

170
p=q == 0.85 — =0.0344
7, 4200

\ ‘_\ Lo,
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EJEMPLO 15.4 (Continuacién)

A, =0.0344 X 80 X 45 = 46.4 cm?

Usar 6 barras del No. 10 =47.6 cm? > 46.4 cm?

REFUERZO TRANSVERSAL

Considerar estribos del No. 8

48X 1=4Bcm S .
b=30cm /. scparacién estribos = 80 cm
8504, 850X38.2 _40.m ' -
N N E—
SECCION PROPUESTA

Seccion de 30 X 45 em
6 barras del No. 10
Estribos No. 3@ 30 cm
en porcion central, 5 @
15 ¢cm en los extremos

h=45 . _ .
60 cm o .» la longitud cn que debe mantenerse la separacion de
400/6 = 67 15 cm debe ser igual o supcerior a 67 ¢m

REVISION POR CORTANTE - T

(Ver seccion 7.6.2)

0.7f*A, + 20004, =0.7 X 200 X 30 X 45 + 2000 X 47.6
: = 284 200 kg > P, = 120 000 kg

A, (cara de compresion minima)

bd

p=

23.8
80 X 40

= 0.0198 > 0.01

A7

i
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EJEMPLO 15:4 (Continuacién) R MR e - - w
" 2 ‘be
. F te los
P, : . menci-
5 Ver =05 Fg bd\/ff(l-i-0.00?r ) ' . ol
v oan — 120000 \ D :
. . +0.007 ——— ) S T
=05xosx30><4ox\/2'0'6(1 5045 | © ,
=11000kg - R .
. FaAfyd _ 0.8%1.42 X 4200 X 40
(V, — V.gr) (12 500 — 11 000) T
Fp A, fy _ 0.8 X1.42 X 4200 d b 8
$s=127em > = =452> —=20cm T8 ‘
YT 3.5 X 30 2 f
Refuerzo transversal adoptado ‘ :
- .l“ I b
En los extremos: 5 estribos de! No. 3 @ 15 ¢cm, que abarcan un tramo 5
superior al minimo especificado de 67 cm. . L
En la porciébn central: estribos del No. 3 @ 20 cm por los requisitos B )
de cortante.
i
B
Ejemplo 15.5 Dimensionamiento de una se comentd en la seccion 6.4.2. Podriahaberse /RN | -
seccion rectangular sujeta ¢ compresion” recurrido a los diagramasdeinteraccién parafle- }:. ':-'
y flexion biaxial xién biaxial incluidos en lareferencia 15.2.Sin | .
’ embargo ¢l uso de estos diagramas sucle resultar 1 EEEES ﬂ
El problema de la flexion biaxial cn seccio-  tedioso debido a las interpolaciones que es ne- [ g
nes rectangulares se presenta con frecuencia en cesario efectuar. Por otra parte, por regla gene- '.;: s
el dimensionamiento de estructuras de concre- ral, Ja precision de los resultados no es superior ) T
to. Considérese, por ejemplo, ¢l caso de las co- 2 la que se obtiene con la férmula de Bresler. S
lumnas de edificios sujetas a acciones sismicas, El problema debe resolverse por tantcos. N
para las cuales ¢l Reglamento del Distrito Fede- Se muestra en ¢l ¢jemplo el tanteo final Se ,i' W "'
ral [15.9].cxig‘cque sctome encuentael efecto  * procuré ajustar la cuantia al tres por ciento o
total del sism:o ¢z actia € 1 uindireccién prin- especificado en los datos. En el cilculo de o '“ '
cipal, méas cl 30 por ciento del correspondiente  Pp, Pry y Pry se utilizé como valor del fac- i
al que pueda actuzr en la otra direccion. tor de resistencia Fp =0.75, el correspondiente i L

En ¢l ejemplo, en que se han seguido las
indicaciones de las NTC-77, Py es la carga Glti-
ma que debe soportar ja seccion con las excen-
tricidades indicadas.

El dimensionamiento se llevo a cabo con la
ayuda de la formula de Bresier, cuya aplicacion

aJa falla en compresién, Los diagramas indi- _
caron que, en cfecto, ésta fuc la modalidad de
falla que rigi6.

En el arreglo de estribos mostrado en el
croquis de armado, se aprecia que no fue nece-
sario proporcionar una grapa para restringir la
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barra central del lado menor ya que la separa- la columna. .En los extremos, esta separacion
ci6én libre entre barras es menor que 15 cm. El debe reducirse 2 1a mitad en la forma indica.
estribo del No. 3 propuesto cumple ampliamen- da en la seccién citada. No debe olvidarse que
te los requisitos de capacidad en la fluencia en caso de actuar fuerzas cortantes significati-
mencionados en la seccion 15.2, La separacion vas, ¢s necesario verificar que ¢l refuerzo trans-
es la correspondiente a la porcién central de versal proporcione la resistencia necesaria,

1
] , EJEMPLO 15.5 Dimensionamiento de una seccién rectangular sujeta a com-
‘ pnsidn ¥ flexién biaxial (NTC-77) |

DATOS = e S R

Carga

Fn"ﬂo ton Vex [ -] 35cm oo ' : e
e, = 20cm . "- .

(Los valores de e, y e, incluyen
las excentricidades accidentales.)

ICTSC
afle. m, i
.Sin ¥
ltar .
y ne- -7: -
inc- P v
.rrxor . Materigles -
";S' : Concreto: f;, = 800 kg/cm?
¢ g " Acero: f, = 4200 kg/cm?
:“ g Refuerzo en las cuatro caras
lc‘:‘ Recubrimiento al centro de las barras: r =6 cm
‘te : Fol = 0. 03 ) . ’ -
i- ‘.
e Y Reglamento: NTC-77
ol Se pide: Determinar las dimensiones y el refuerzo de una seccién rectangu- .
. v lar. Detallar los estribos,

'. [
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" 464 Dimensionamiento de colwmmas | . i - .1 :

. Férmula de Bresler (ver seccibn 6.4.2)
- 1
1/Ppy + 1/Pay — 1/Pgo

FPr

donde

Pg = carga normal resistente de discfio, aplicada con las excentricida-
dese, ye,

Pro = carga axial resistente de disefio suponiendo e, =¢, =0

Ppx = carga normal de disefio aplicada con la excentricidad e, . -

Ppy = carga normal de &iscﬁo aplicada con la excentricidad e,

Al '

| EJEMPLO 1SS (Contimuacién) | .
i
METODO DE SOLUCION

DATOS PARA EL CALCULO

f* =0.80 . =0.8 X 300 =240 kg/cm?
[: =0.857* =0.85 X 240 = 204 kg/cm?

SECCION SUPUESTA
Considerar p = 0.03
VY A,=0.08 X 40 X 60
. { =72¢cn?
e o !0 o .
L : NV . 10barras del No. 10 = 79.4 cm?.
'_lﬂ-;‘-\ N - b T - " .
b=80— @ — — — - — @+ - -x LoD - 0.083
l. ; | - T = = 40X 60 -
| .
i *®=-__ Iy T
J L ® , @ e g=p-L = 0.083 m
T f" 204‘
h=860cm <
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EJEMPLO 15.5 (Confinuacién) *~ *~

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA Py

Ccik‘lﬂo de PRO
Pro =Fp (A, +4,f,)
= 0,75 {204 (2400 - 79.4) + 79.4 X 4200]

= 605 200 kg

C&kufo dCPRx

dih= 0-6. 0.9 . wusarlafiguraC.6
£
=B 05

h 60 K, =0.5

q=0.68

Pux =K, Fp bh f;'=0.5 X 0.75 X 2400 X 204 = 183 600 kg
Cilculo de Py y

40—-6

= (0.85 .. usarlafigura C.7'

5
'b 40 ](y =0.55

- .

—_ - —_

Ppy=K, Fg bh f =055 X 0.75 X 2400 X 204 =202 000 kg

Cilculo de Py

1
T 7~ = 114 000 kg > 110 000 kg

1883 600 202000 605 200

Py =

". La seccion propuecsta es adecuada

# 5
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466 D:mennonamiemo de columna:

E_]EMPEO 5 5 (Conanuacidn)

BT T _.J- LRt

Deulhr t
/“) fla dC
T, lant

‘ﬁ:p--

REFUERZO TRANSVERSAL

[ - e

o 48X 1=48cm o i oo
' b=40cm

850d, 850 x8.2

v, | Va0

=42 cm

P it -

separacion estribos = 40 cm -

- e TR

3 Dimensi
una carg
de 701
p =00
4 Dimenst
fucteo !
wn y.
vel dc
fy =4
3 Dimen:
fuerio

P L ek e L T

o

\
rw
Rys

£

SECCION ADOPTADA

mlPu
a lbu

Seccién de 40 X 60 cm
10 barras del No. 10
Estribos del No. 3@ 40 cm

u 7 Dimer
refucs
carga
ex =
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EJERCICIOS
{Observacion: Los siguientes ejercicios pueden re- 15.1

solverse con las NTC-77 o con el Reglamento ACI
318-83, salvo cuando se indique lo contrario,)

tante. Mexico, D.F., Instituto Mexicano del
Cemento y del Concreto, 1970.

Comité ACI 340. Design Handbook in Accor ' A28
dance with the Strength Design Method of AQY !
318.77: Vol. 1-.Beams, Slebs, Brackets, Footingy, &
and Pile Caps, Detroit, American Concrete Ins
titute, 1978.

CRSI Handbook, Chicago, Concrete
Reinforcing Steel Institute, 1978,

Marin, J. *Abacos, formulas y criterios para o
cdlculo de edificios de concreto armado™. Bole
tin JMME, Caracas, enero-junio 1978,
Requisitos de seguridad y servicio pars
las estructuras, Titulo IV del Reglomento de
Construcciones para ¢l Distrito Federal. Méalco,
D.F., Instituto de Ingenieria, Universidad Na
cional Auténoma de México, 1977.

Utllizando los diagramas de la referencia 15.2,
determinar los valores de P, y M, que resiste
la seccién dimensionada en el ¢jemplo 15.2.




13.2

153

Detallar ¢l refuerzo de una columna coria cua-
drada de estribos para gue resisia una carga de
300 toneladas. Las dimensiones de Ja columna
deben ser 45 X 45 cm. Suponerf:, =200 kg/cm?
y fy =4200 kglcm’ . Detallar los estribos.

Dimensionar una columna corta cuadrada para

..una carga muerta de 100 ton y una carga viva

de 70 ton, ambas a nivel de servicio, Suponer
o & 0.025, f. = 300kg/em® y £, =4200 kg/cm?.
Dimensionar una columna circular corta con re-

fuerzo helicoidal para una carga muerta de 8Q,
ton y una carga viva de¢ 140 ton, ambas a ni-

‘vel de servicio. Suponer fé = 250 kglcm’ Y

[y = 4200 kg/cm?, Detallar el zunche.
Dimensionar una columna circular corta con re-
fuerzo helicoidal para que resista una carga alti-
ma P, = 200 ton con una excentricidad igual
a 15 cm. Suponer [, = 300 kg/cm’ y £, = 4200
kg/cm? . Detallar e! zuncho.

Dimensionar una columna corta cuadrada, con
refuerza en las cuatro caras, queresistaunacarga
ultima P, = 250 ton y un momento Gltimo
M, = 40 ton-m. Suponer fi = 250 kg[cm’ Y
fy = 4200 kg/cm®. Detallar los estribos. .
Dimensionar una columna corta cuadrada, con
refuerzo en las cuatro caras, que resista una
carga ultima dc 300 ton con una excentricidad
2x ™ 20 en una ¢ lus direcciones principales y

15.8

Ejercicios 467

una excentricidad ey =_30‘cm en la otra direc-
cién, Suponer f, = 250 kg/cm? y £, = 4200
kg,‘cm’ . Detallar loa estribios,

Dimensionar la columna del croquis como cua-
drada, con refuerzo en las cuatro caras. Detallar
los estribos. Revisar ¢l efecto de la fuerza cor-
tante. Suponer f¢ = 200 kg/em? y f, = 4200
kgicm’.

i

P, =160 ton

M, =40 ton-m

Im

M, =40 1on-m

.

180 ton

L
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5. MARCOS DUCTILES

5.1 Reqpisitos generales

Este capitulc es nuevo en las Normas; estl basado esancialmante _
en el Apéndice A del Reglamento ACI de 19683 (ref ) y en algunos
criterios de diseflo noezelandeses (refs ). BSe entiende por mar

~co dGctil una estructura monolitica formada por. columnas y vigag

que b ajc la accibn del un sismo intenso EEEQF soportar una serie
de ciclos de comportamiento ineldstico, sin menoscabo significa-
tivo de su capacidsdde carga. Lo anterior se logra si en el mar
co puede formarse un mecanismo de falla en €l que las zonas guee *
funcionan comec articulaciones plésticas poseen una considerable
capacidad de giro ante acciones repetidés. La razbn principal

de usar estructuras dlctiles es que permiten ser disefiadas para
resistencias menores que las que requerirfan-en un cilerto sitio
estructuras de comportamiento elfstico, Esto ocurre asi, entre
otras razones, por :ILa energia:ceiurante un gismerdisipa el marco
dGctil en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-
te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse dafios ea-
tructurales, principalmente en las vigas, gque requerirﬁﬁ quizd
de Téparaciones de costo no desprecid le; de manera gue locs reg
ponsables del proyecto y el propietario tienen gue elegir entre
usar el nivel de segurida& suministrado por el Reglamento y sus
Normas Complementarias, o aumentar el costo inicial de la estrug

tura para disminuir el riesgo de danos futuros.
en las articulacionts plasticas
La capacidad de giro¥'se logra suministrando confinamiento late~

ral al concreto por medic de estribos cerrados o zunchos suficien
temente resistentes y pr&ximos ente si, y limitando la cuvantia de

refuverzo. El confinamientc lateral hace gue aumente la capacidad

de deformacibn longitudinal de compresidn del concreto tanto Ai-..
recta como por flexién y, por tanto, gue se incremente la capaci-:

— — - -~ —

Las fallas npo dfictiles, como las debidas a _fuerza cortante o a

menoscabo en la adherencia, se evitan mediante el uso de v



5.2

acero con fluencia definida. Si el acero fluye bajo una cier-

ta fuerza, queda acotados los esfuarzos de adherencia y 103
momentos flexionantes; indirectamente también quedan acotq@apl
las fuerzas cortantes. El obtener un comportamiento acepta- .
bleﬁente estable bajo cargas clilclicas como las qué imponen -los
sismos se proéicia manteniendo bajos ios esfuerzos cdrtantes

en los elementos del marco,

En general, los requisitos de estp capitulo estédn eﬁcaminados
a lograr, mediante requisitos de detalles de refuerzo y dymen=
siones, que el comportamiento del marco esté regido por el gi-
ro inel&stico por flexifn en las zonas que se consideran ar-

ticulaciones plésticas. sin que se presente antes otro tipo de

falla) y que soporte ciclos de carga ;'i_mpuestos por sismos inten_soa.
De acuerdo con el criterio general adoptado en el articulo 207
del Reglamento y en las Normas Técnicas Complementarias para |
Disefio por Sismo, a los edificios formados por marcos dfictiles
les corresponde un factor de comportamiento sismico, 0, iguai
a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos
y muros o contravientos, con tal que la fuer:za sisn1ca resis-
en cadé entrepiseo

tida por los marcos’sea por 16 menos el 50 por cienco de la
total. Se admite asi porqué?mel muro tiene menos capacidad
gue un marce para deformarse sini}éila;,eﬁuuna“eétrﬁczﬁra for-
mada por marcos dGctiles y muros, si llegan a fallar éstoé)los

marcos representan una segunda defensa que puede evitar el

derrumbe de la construccifn.



Para revisar el requisito d que en qada entrepiso lc mardoa.'
'gean capaces de resistir al menocs el 50 por ciento de la fuer-

za cortante actuante, puede ﬁroéederae'en la forma siguien#e:

a) Analfcese la estructura y determinean. las fuerzas éortantas

gue actdan en las columnas.,

b) Si en cada entrepiso la suma de‘las fuerzas cortantes que
actian en las columnas que forman marcos al ‘suponer gue no
existen los muros es al menose el 50 por ciento de lg‘fqar;'!"
za cortante total de ese entrepiso, se acépuaque se cumple
ei regquisito. |

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministraré

a esos maécos por lo menos el 50 por ciento de la resistencia

necesaria de entrepiso.

ne cor
51 al aplicar el procedimiento anterior se cumpledel requisito, s

puede recurrirse al criterio general gue consiste en comprobar
gue los marcos solos, suponiendo que-los muros han fallado, son
capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por ciento
de la fuerza cortante actuante. Para esto, se analizah

los marcos sin los muros, bajo ‘el 50 por ciehto de las fuerzas
laterales totales, y‘se«ﬁseﬁn1ipara gque lo resistan; o bien -
ge diseha . la esﬁructura, incluyendo los muros, y despuési;e-

visa que la resistencia de los marcos solos cumpla con el re- =

quisito. Este Gltimo proceder €s mds laborioso. — —

En cuanto a la condicién 3 para usar ( = 4 gue aparecen en las
normas para diseflo por sismo'en el sentido de que el minimo A
‘cociente de la capicidad resistente de un entrepiso entre

la ezccibr. de Jisefio an difiera en m&s de 35 por ciento del
promedioc de dicho cociente para todos los entrepisos; puede

suponerse qgue la resistencia de un entrepiso >

3
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corresponae al mecanismo gue en 81 se forme con articulacio-
nes plasticas en los extremos de las .oonlﬁmnao Yy que la resis-
tencia del muro es la que tiene a fuerza cortante en el ntre-"‘
procedimiento
piso. Este - ‘ . sobrestima la resistencia de entrepiso,
particularmente en edificios esbeltos donde las articulacio- |
nes se forme‘n' en las vigas y no en las columnas y el muro v
de concreto falle por flexifn en su base. 8in embargo, se
justifica hacerlo' as! porcgue la intencién del requisito es |
evitar gue haya discontinuidades importantes en las resisten-
cias de los entrepisos,y no interesa tanto el valor real de
esas resistencilas, sino sus valores relativos. ﬁo vale la pena
tratar de valuar la resistencia real de entrépiso,pues cuan-
do no se forma un mecanismo en el entrepiso que sé trata eino
gue el mecanismo de falla del edificio estf definido por ar- S
ticulaciones en las vigas, el concepto de resistencia de en-
trepiso pierde un tanto su significado. §Si se deseara calcu-
larla deberfa ser la fuerza cortante que act@ia en ese entrepi-
so0 cuands se forma el mecanismo de falla general del edificio; g

lo anterior se complica aGn mis cuando existen muros de con-

creto pare SIS0,

Asi pues, para fines de revisar-el requisito-gue se—trata,
basta aplicar la expresifén siguiente:

M

[
vRE = h + VR muro

donde VRE es la resistencia ficticia del entreviso, EMC es la |

4
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suma de los momentos resistentes en los extremos de las colum-

nas y vV la resistencialdel muro a fuerza cortante. Para

. R muro ’
valuar M, debe tomarse en cuenta la carga axial que actGa en
la columna (pueden usarse los diagramas de interaccidn flexifn-
compresién). La resistencia del muro se determina de acuerdo

s &

con la scccibn 4.5.2c) de las Hormas, considerando muro no es-

J

belto; asi se obtiene:

VR muro 0.85 FR'fc

tL + ph(E‘R f.ydt)
< 2P _Lt/E%
-— R C ¢

Una de las caracteristicas de un marco que 1nﬁluyen en su
comportamiento y resistencia es la resistencia relativa entre
columnas‘y vigas. La tendencia actual es propiciar gue las co-
lumnas sean mfs resistentes en flexibn gque las vigas,a fin de
evitar las fallas laterales de entrepiso por la formacibn de
articulaciones plésticas en los extremos de las columnas; esto
es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla
ocurre por la formacidén de articulaciones ineldsticas en las
vigas y donde las columnas permanecen.de hecho en la zona | ’ o
eldstica excepto en sus bases. Bajo un cierto sismo, la de-
manda de giro en las articulacfones pl&sticas de una estructu-
fa cuyo mecanismo de falla est8 definido por articulaciones

en las vigas es menor qgue el gue se tiene en las articulacio-
nes de un megcanismo de entrepiso; ' 'Esdecir la - estruct-u—

[€on_colomnss més resistantes que 195 vigar) /
rartiene mas probabilidades de sobrevivir durante un sismo de

por olrg parle, & cavsa de k3 carga axial /3 capacideq de gire
ineldstico de [os colomnas es menor que /s de /as v/ gas ,
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intensidad extraordinaria. ' Ademis - puesto que sus de-
formaciones laterales ser&n menores, disminuye el riesgo de

que se haga inestable por los efectos de esbelte:z.

El reguisito de que los marcos que se disefien con Q ; 4 sean
monolfticos colados en el lugar se debe a que los detalles-
Cque se especifican estdn basados en ensayes realizados:en es-
pecimenes monolliticos., Los requisitos bara'marcos prefabripa-

dos se dan en el cap §.

Es importante revisar que se cumplén’adem&s,todoa los requi-
sitos que para usar @ = 4 se prescriben en las normas técnicas
para diseno por sismo (ref ) y gue no esté&n mencionados en

las normas para estructuras de concreto.

La condicién de que cada marco éebe resistir al menos el 25
por ciento de la fuerza horizontal ygue le corresponderfa si
estuviera aislado prewvé la posibilidad de que gl sistema de
piso no trasmita adecuadamente las fuerzas de-ineréi;-a los
elementos verticales mis rigidos, por ejemplo porqﬁe se daﬁe.
durante un sismo violento. Tambi&n toma en cuenta impreeﬁﬁn;

nes en el c&lculo de las rigideces laterales de muros Y co-

lumnas que puedan hacer pensar que algfin marco toma menos fyeRka

6

e L

etz



S

. lateral que la gque en realidad le éorrehpéndq.

Se pide que la resistencia especificada, f' "del céh&feﬁo 56' f
sea menor de 200 kg/cm debido al efecto desfavorable que so;
bre la curvatura en la falla’ tiana el disminuir fés en una'.
seccibn rectangular que tiene un clerto ::efus'.r‘zraJ la prc:und{-‘-“
dad del eje ﬁgutro en la falla es ¢ = Asfg&?fg: al disminuir

fé aumenta ¢ Y la curvatura disminuye. 0.8

El uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o
que fluja bajo un esfuerzo considefablemente mayor que el
aplicado al dimensionar puede conducir a fallas frfgiles por
fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos‘&e falla deben
evitarse aungue ocurran bajo cargas mayores que las de diseﬁo,
de aqui el primer reqUISltO gque se pide para el refuerzo lon~-
gitudinal de vigas y columnas. También es necesario que el
esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda ,““
demasiado al de calculq para que efectivamente se mantenga la
tendencia a gue las articulaciones plésticas se férmen'en‘las

vigas y no en las columnas.

—_

El otro requisito relati;b al acero. de refuerzo pide qué“dés-
pués de la fluencia el méterigg_tenga endurecimiento por‘de—

formacibén,de caracteristicas tales gque la resistencia real sea.
a8l menos 1.25 veces el esfuerzo feal de‘fluencié. ConsideranT._i“

do el caso extremo de que el acero fluyera y no tuviera éndu;ﬂg

recimiento por.deformacién,-la fluencia ocurrirfa sdlo en la

Z
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seccifén de momento miximo y de hecho no se tormar!a una zona -
gque trabajara como articulacién pl&atioa, lino quo la de!or—

L3

maci6n del acero sc concentrarfa en unos cuantos milimetros y

y
falla fr&gil. Si el acero tiene endurecimiento por-deforma-

rapidamente qcurrlria su fractura Coe or;ginando.una
cidén, al llegar su deformacidn a la zona de endureciniento . v “;u
el momento en la secc16n de momento m&ximo aumenta y también /o éeccn
los momentos en 1as ‘secclones vecinas, con lo que la fluencia :
del acero se propaga y se forma una articulacibn pl&stica. El
requlaito de las normas tiende a asequrar que la fluencia ocu-
rra en una cilerta lonqitud N4 loqrar asf - ' una cilerta‘ca-

pacidad de giro inellstico en e=sa zona.

5.2 Miembros a flexifn

5.2,1 Requisitos geométricos

Se pilde que larelacidn claro-peralte no sea menor que 4 porqﬁe.,‘
hay evidencia experimental (ref ) de gue bajo acciones re-
petidas el comportamiento de vigas peraltadas que no cumplan

‘con el regquisito es m&s desfavorable que el de vigés esbeltas,

Los requisitos gue limitan. las relaciones del ancho de una v1-

= — - — —

ga con la longitud no soportada lateralmente y con su peralte , i

tienen la intencidn de evitar el pandeo lateral. C

Los extremos de las vigas normalmente estln bajo flexidn nega-

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repeti



tidas es perAble que se desprendazél fecdbrimieﬁto y s6lo se.
cuente con el concreto contenido dentro dé‘los'éstribép; pbt.':
esta ra;bn se requiere un ancho minimo de 25 cm. Sé pide qué
el ancho de la viga no sea mayor Que el de la colgmha;parh h._ﬁ'
cer lo m3s eficiente posible la'trasmis;én de momento entre

viga y columna, » ST L

La intencibn del Gltimo requisito geométrico para vigas es evi-
‘tar momentos adicionales importantes en las columnas,causaddé
por excentricidad de la carga vertical y Que normalmente no se

toman en cuenta en el anflisis.
5.2.2 Refuerzo longitudinal

'El primer requerimiento va encaminado a no dejar alguna seccibn
con posiblidad de falla fr&gil por flexibn de uno o:de otro sig
no; esto Gltimo en vista de las incertidumbres en.ellanaliéis,

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos,
© - acortamientos diferenciales .en columnas. a corto o a‘;argo‘
plazo, todo lo cual usualmente no se consider: en el -andlisis, y

de

también en vista de la posibilidaquue el sismo sea mas intenso

r

que lo previsto y haga que cambien los signos de los_momenﬁos.-

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a que el momen .
to resistente de la seccibn agrietada sea al menos 1.5 veces ma-
yor gue el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se

evita que &sta falle bruscamente al agrietarse. El requisito

7z
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" de que sean por lo menos dos barras en'cada lecho se refiere
mé&s bien a la necesidad de ellas por razones de-.t.!ol'll@l,t:l.‘ut::'t:':l.én..“l
: . ' S

'
N1y -

Tt

‘Se mantuvo el lfmite de 0.75 Agp par; ﬁluicefb # tépéi&h.
Aungue el concepto de falla balanceada no es yi en !.‘.'i.gf)T apl_i_'
cable a un viga sujeta a acclones 'que le provocan défofmacio-— ‘.
nes cfclicas - inel&@stica§, la cuantia que tenga la -
seceidn con relacibn a la cuantfa balanceada contin@a siendo

un 1ndice de la ductilidad de la viga. BSe sugiere gue la cuag‘ :
t1a no exceda de 0.025 a £in de evitar congest%%amiento de las - ﬁ”
erras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor-

tante gue puede generarse en la viga.

el

Se pide gue en la unidn 'con un nudoﬁmoménto resistente positivo‘:
de una viga sea por. lo menos igual a la mitad del momento .resis
tente negativo que se tenga en esa seccién) para prever l§l pdsi-
bilidad de que, aunque‘el anflisis no lo indique, el momento po-
sitivo debido al sismo excede al negativo causado por las cargaé
verticales. Esta situacifn puede verse propiciada por hundimien-
tos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas.
Adem&s, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efec
to favorable d= aue bajo momento negative ayuda al concreto a ﬁg E
mar las compresiores. El riesgo de que se invierta el sigho‘ del
momento flexionante en los extfemos de las vigas dé un marcd es

mayor si los claros son pegquehos.

Se pide que en las uniones por traslape se suminis tre refuerze he-
licoidal o estribos cerrados, debidoa taposible cafda

del recubrimiento lo que disminuirfala adherencia de las barras y-deb:ili"l

‘.

-
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ria la unifn traslapada. Las unicnes traslapadas no se permi
ten en zonas donde se:preven zonas que funcionen como articula-.
ciones plésticas, pues no son confiables bajo deformac;ones cl-

1

ciicas inel&sticas.

En un paquete de dos barras eé pequéﬁo el qenoscabo'en la adhe-~
rencia con el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adhg"
rencia scan pequeﬁos,ya(nmlsu deterioro bajo :acciones cfclicas
es una de las causas de la p&rdida de rigidez de elementos y nu-

dos de concreto reforzado bajo cargas ciclicas.

De los requisitos que deben satisfacer las uniones soldadas o con
dispositivos mecanicog; se hace hincapié’en el gque pide que resis
tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que

unen.

Al definir el diametro, la cantidad y la distribucibn del refuer-

zo longitudinal, debe tenerse presente la facilidad de construc-
respecto @

cidn, en particular " las barras que llegan a las uniones con

~las columnas.

5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

o -
El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas

de articulaciones plésticas,a fin de aumentar su capaéidad de de-

/J

formarse sin fallar y de resist;r.acciones cicii-

cas. También tiene la funcidn de restringir lateralmente al ace-
ro longitudinal que pueda trabajaf a compresibn. El di&metro del
refuerzo para confin&resuné“ de acuerdo con el tamano de la viga;f

Como guia, se sugiere usar barras No.2.5 en vigas con peralte de

1/



hasta 50 6§ 60 cm, No 3 con peraltes de’ haata 80 & 90 cm y No 4

o més gruesas para peraltes mayorea.

vEl requi'sito relati.vo a las barras 1o'ng1tudinaies"de 15 peri.‘,‘e-—l
ria en las zonas de articulaciones plastic'aﬁ significa qﬁg las '
barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener el
sbporte lateral como se indica en : .2.3 Y que ninguna barra no
soportada lateralmente debe di%ﬁﬁﬁ%ﬁgode 15 cm de una barra Bf *

soportada.
5.2.4 Requisitos para fuerza cortante

La forma de obtener las fuerzas cortantes en una'viga de un mar-
co dfictil se ilustra en la fig 1, 'Para evitar que ocurra la: fa-
lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciones,

B_partir de) equilibric ge g Vigsy |
las fuerzas cortantes de dis efio se calculan'suponiendoc que ya se

formaron las articulaciones plésticas en Bus extremos, .
\ sequide

Los momentos de fluencia se calculan sin factor de reduccifn,

porgue asi se tiene una condicibn més desfavorable ya que se ob-

tienen fuerzas cortantes mayores. Ademds, se supone gque las am-

plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a

tener endurecimiento por deformacibn, por lo que el momento se

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 fy'.

La situacidn descrita en la fig . _ puede.dcurrir durante un .sis-
mo intenso: primero se forma la articulacién en el extremo donde
el momento del sismo se suma con el causadé por las cargas de
gravedad; despué&s, al aumentar el efecto del sismo, se forma la

articulacifn de momento pesitivo en el otro extremo.

/Z
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Fn ristemas de piso viga-loha mono}ttiogi, el momgnto»reéiaten-z
te negativo ée la viga aumenta con relacifn al teéricq,a qaqﬁa
del refuerzo de la losa gue trabaja a tensién junto con el re- -
fuerzo de la viga. Se recomianda tomar en cuenta esta incre-
mento en vigas relativamente pequeﬁas(peralte menor de 50 om’ tom03W§)i
y ;ambién cuando la cuantfa de refuerzo de la losa exceda de f - iﬂf;»

0.006 6 0.007 (ref ).

con el procedimiento optativo se pretende cbtener el mismo fe-
sultado que con el general, es declr, evitar gue la'Qiga faile
por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones |
ineldsticas en los extremos. El procedimiento optativo es 34§ 
sencillo, gungue, como suele suceder en estos casos, puede con-

ducir a un mayor consumc de acerc en estribos.

5.3 Miembros a flexocompresisn

Los miembros a flexocompresifn con carga axial pequefa

1 1 l
(Pu < Agfc/lo) se tratan ~como vigas.

Las razones péra pedir un minimo en la dimensién‘transveréal
de una columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera~
bles a errores constructivos, a impactos egcidgntalgs;y a ex-;
centricidades accidentales de otra fIndole, y b) facilitar la
ccloca2ib6n del refuerzo y del concreto, as{ como lograr cum-

plir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado =

-la relacién del &rea del nlcleo al drea transversal total.

/3
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La intenci6n de que el &rea de 1a Qdcc16§.£:angyer§gllaea al -
menos igual a.Pu(OJSEé enfgaf&n?izar qna'qierté qqﬁdc;daq qéf'

Qiro en zonas de la columna donde llegaréh a formérseiarticﬁlae. ?;
ciones plisticas. 1la capaciéad de giro 1nei&stico;en'unﬁ‘coium-iuﬂ
na aumenta al disminuir la relacién Pu/Aéfé . | . | " .-:'
-
Se pide que la relacién entre la dimensi6n transversal mayor

de la columna y la menor "™ exceda de 2.5, para que el elemen-
to siga siendo propiamente una columna y no pase a fenef‘dﬁrac-.‘
terf{sticas de muro con el consiguiénte problema del pandeo la- |

teral.

1

Para evitar que los efectos de esbeltez lleguen a sef cauéa.de'_,ﬂ
una disminucién significativa -de la ductilidgd general de ..fl.a - o
estructura,jlas disposiciones de 1.3.2 se adiciona é; réqﬁisi-‘."
to de gque la relacién entre la alturé libre ¥y la menor dimen-

sién transversal no exceda de 15,

5.3.2 Resistencia mfinima a flexién

En la seccitn 5.3.2 explicitaménte se trata de disminﬁi; las
»robabilidades de que se presente fluencia en las columﬁaé, y;
por tanto, de que se forme un mecanisqg devfallq_agteral éb
algGn entrepiso, El requisito de la seccién propidia la for-
macién de un mecanismo de falla definido por articulaciones"
plééticas en las vigas y en la base de laé columnas.(fig ).

Bajo un mismo sismo,la demanda de giro en las articulaciones

del segundo mecanismo es menor que la demanda de giro de las

/Y
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‘articulacionaa de un mecanismo de !alla de ent:apino, a aaull
de que en &ste ﬁltimo la diaipacién de energia g6lo ocurre’ an
las articulaciones pl&sticas de los extremos de 1as columnas

del entrepiso que falla, en tanto que en el otro se disipa en

e
‘un nmero mayor de articulaciones distribuidas en todo eL edi-

ficio. Ve
Por otra parte, la capacidad de giro de una articulacién for-
mada en una viga es mayor que la de aguella gue se forma en una:*
columna, a causa de la carga axial, Ademfs, y en partlcular
si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la
estructura, aumenta la 1mportancia de los monmentos de segundo
orden en las columnas del entrepiso danado,con el conaiguien-
te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del. edificio. ~L9IJ
anterior significa gue una estructura donde las artigulaqidﬁ;s
se formen en las vigas y no en las columnas Eiene'm&s probaﬁi-'
lidades de sobrevivir bajo un sismo de intensidad Extrqord;na-
ria gue otra en donde la fluencia ocurra en las columnas de un

entrepiso y en ¢l se forme un mecanismo de falla lateral.

Debe hacerse hincapié& en que la importancia de que no séffor—
men articulaciones ‘plasticas en las columnas es mayor enhiosl
nrimeros entrepisos de edlflé?éé altos- Eﬁ edi%izios de ﬁhb o
dos niveles o en los Gltimos pisos de edificios de m&s:altufa
se puede ser menos estricto en esté.aspecto. ast mismo, en un _3'

cierto caso podria admitirse fluencia en algunas columnas de

un entrepisc a condicibén de que las restantes del entrepiso

s



. de falla lateral.

L/

permanezcan ellsticas e impidan la formaci&n de un’ mecaniumo |
YRR S RSN K o
En rigor, hb‘es'posiblé asegurar que‘no se for-
men zonas inel§sticas-en las columnas, por lo que se debe su-
ministrar on sus extremos ei refuerzo de confiﬂamiento'prea-d
crito en 5.3.4. Entre otras, las razones que pueden provocar
la fluencia de las columnas‘es la sobrerresistencia.de las vi-
gas a causa del endurecimiento por Aeformabiﬁn del acero de
refuerzo y'por la coﬁtribucién él hpmento resistenté'negativo

de la viga del acero de la losa ad§uéente.

Se pide duplicar la carga  axial debida al sismo para prever"'
gue la fuerza sfsmica horizontal excede de la obtenida divi—
dlendo el coeficiente sismico entre el factor de comportamien-
to sfsmico, Q, igual a 4. Una de las razones para dividir en-
tre Q es el supuesto comportamiento plé&stico de la estructura,
pero ésté se ve afectado por la sobrerresistencia de igﬁ vigas,
la presencia de muros y por la no simultaneidéd en la formé-‘
ci6tn de las articulacicnes pl&sticas, tode lo cual conduce a
gque la fuerza lateral que toma el adificio sea creciente coﬁ
la deformacibn lateral, y{ por consiguiente, a gue éumentenllos‘

momentos de volteo y las cargas~axiales en las columnas, incre-

mento gue no se toma en cuenta en el anflisis.

Con el procedimiento optativo (FR = 0.6) se pretende obtener

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formacién
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de mecanismos de falla lateral de entrepiso.

Si se llega a formar el mecanismo definido por articulﬁcidndq
en las vigas y en las bases de las columnaa, la falla de la
estructura ‘estard gobernada por la falla de las basea de las
columnas, por lo que resulta esencial que esa zona cuente con -
el adecuado refuerzo transveraal de confinamiento. El confi-
namiento aumentard la capacidad de giro de las bases de las
columnas y permitirf gue soporte més ciclos de nocionos n!smi-

cas sin perder su capacidad de carga vertical.-

5.3.3 Refuerzo longitudinal

2] limite inferior para la cuanti& de refuerzo longitudinal
tiene el propSsito de evitar gque dicho refuerzo fluya en com=
presién a causa del flujo plidstico. (creep) del éoncreto.‘ Al
deformarse el concreto con el tiemoo, va’ transfiriendo su car-
ga al acero de refuerzo el cual ouede llegar a fluir en com-
presién si su cuantfa es nuy pequefla; la columna se irIa acor-A
tando al paso del tlenppsm crearia“esfuerzos v deformaciones
/as

no previstas en vigas y en otras columnas. Otra razbn para
A

establecer una cuantia minima de refuerzo 1ongltud1na1 es su-

ministrar una cierta re51stenc1aa flex16n.

El limite superior para la cuantia'de refuerzo longitudinal es
en esencla para evitargue se congestlone el refuerzo, pa:ticu-'
larmente en las intersecciones con las v1gas. Si el refuerio

es excesivo, se dificultan su colocacibn y el cOladE del con--

creto.

/7



Exs

Se 11m1ta a dos el nﬁmero de barras por paquete a fin de dismi
nuir el riesgo de- fallaa de adherencia en la oolumna Yy en espe .
clal en las intersecciones con las vigas. Por otra parto, se -
logra un mejor confinamiento del conﬁréto del nficleo si las ba f.<
rras longitudinéles estan_diatribuidgs en la periferia qQue si
se concentran en paquetes. Esta disposici6n tiende a dejarffﬁgf
ra de uso la pr&ctica anterior de concentrar la mayor parte

de)l refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumenta

la resistencia en flexidn, propicia problemas de adherencia y

de menoscabo en el confinamiento.

Al igual gue en las vigas, las uniones de barras por traslape
en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien -
to. Los traslapes sb6lo se permiten en la zona centrafde.la
columna donde es poco probable gque se desprenda el recubrimien . o
to. Las uniones scldadas o con dispositivos mec8nicos no pré¥
senfan ese iconvenignte Y se permiten

cn cualyguler localizacibn con tal que se cumpla con los requi-

sitos qgue se incluyen sobre cantidad de unicnes y separacifn

entre ellasu

Se hace &nfasis en la importancia de que se cumplan los requi-
- sitos de la seccibn 4.2 que no resulten modificados por el

inciso 5.3.3.

5.3.4 Refuerzo transversal

El refuerzo transversal de una columna tiene la funcibn de su-.
ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con-

finamiento adecuado al nficleo, asi como restricci®dn lateral al

/.
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refuerzo 1ongitud1na1 El confinamiento lateraldque aumente
considerablamente la capacidad del concrato para deformarlo

en la direccibn longitudinal sin fallar, con 1o cual se evitn

LI

el comportamiento fr&gil de la columna.  El refuerzo mInimo
qgue se egpecifica en esta'seqcion es el necesario para confi-
nar el concreto del ndcleo y restringir 1ateralmen§e iaslba-v‘
rras 1ongitu§iﬁa1es; este refuerzo 5610 se pide en las‘zonaé
donde es probable que ocurra comportamiento ineldstico dhrqgh
te sismos intensos. No obstante la tendeﬁdid’hacia éVitar E
que las columnas gufran comportamiento 1ne1$atico, debe pre-
verse la posibilidad de qQue esto ocurra, segln se indica en

los comentarios a la seccibn 5.3.2, dé agui la necesidadde

suministrar el refuerzo transversal para confinamiento.fs

(ién”toda seccifn de una colﬁmna el refuerzo transversal debe
~satisfacer el requisito que sea mds eptricto éntre el necesa~
rio para confinamiento y el necesario'para fuerza'cortanta,
teniendo en cuenta gue el primero finicamente es necesario en

las zonas .indicadas.

Las zonas en que cabe esperar compsrtamiento inel&stico duran-
te sismos extraordinarios soﬁ ldsbpréximos a las interseccio-
nes con las vigas,por ser en ellas maximos lbé momentos éausg
dos por las fuerzas laterales.~ Para tomar en cuénfa que en'f
las columnas de planta baja normalmente el .punto de inflexién
se éncuentraQ/mas proximo a los nudos superidres, se pide que{
ademéds de-cumplir con los requisitos generales que fijan la.iqg

gitud confinada, &sta llegue por lo menos hasta media altura
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de la columna; por otro lado, para dar continuidad a‘lg colum
na dentro de su cimentacifn, a £in de“eviiaf'qhi.alli eliqdn- ,
finamiento deba depenger de otreos refuerFos. e eapaéifida.,"‘ '?

que el refuerzo para'confinag se continfie en la cimentacibn}éf“”ibl

La cuantfa volum&trica de re:uérzo hélic;idal, Pg: se.define .
como el cociente del volumen de gcerolhelico;dal entre el'vgt“ivtf
lumne del nﬁcléo de concreto confinado pbr'aicho”acero -

ol -_f75;222;7gnc, donde D, es el diametfo delnhﬁéleo, hasﬁa la 6:2'

lla exterior del refuerzo helicoidal).

La primera f6rmula del ihciso a) se obtiene de obliéé} ; que.
la resistencia a carga axial de la columna antes de perder el
recubrimiento sea igual a la resistencia del nfcleo confinado
por la hélice, la cual se alcanza bajo deformacidnes,grandéé

de compreéién cuando ya se desprendil el recubrimiento.

Durazte un sismo violento, normalmente lo que va ‘a incremen=-
tarse y guiz8 variar ciclicamente es la maqn;tud de los momen-.
tos flexionantes gue actfian en las columnas y no tanto la maq-‘
nitud de la carga axial (si el edificio es esbelto, los incre- i
mentos de carga axial en los primeros entrepisos debidés,al
sismo si pueden ser importantes))sin embargo, se ha mantenido

el criterio del inciso a), en.vista de .que el confinamiénto.-
lograios también mejora.la ductilidad de la- columna aungue

haya flexiones importantes adicicnales é la carga axial

{(rof ). L1 limite 0.12 fé/fy rige en secciones gggndés;'

en ellas Ag/Ac tiende a 1.0 y la cuantia suministrada por ié

primera fé6rmula tiende a cero.

90 | | | .
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Se admlte que el ‘confinamiento suministrado por estribos ca-.
rrados rectangulares seglin se establece en el inciso b). es
equivalente al que proporciona el zuncho en columnas circula-'[
res. Se sabe, sin embargo, que en, realidad el confinamiento '
que da el estribo rectangular es menos e’iciente debido a que .
la barra se flexiona y su acoibn” aobre el nﬁcleo diaminuyo al‘
alejarse de las esquinas del estribo, Este inconveniente'se

pretende compensar usando mis refuerzo transversal

y también por medio del uso de grapas intermediaé,'asi como
llmitando las dimensiones de los estribos, En e'ecto, la

cuantia volumétrica de refuerzo transversal rectangular dal

inciso b) es aproximadamente un tercio mayor que la obtenida_

con las f&rmulas del inciso a) para columnés con zuncho circu-

lar, y la mayor dimensién de un estribo rectangular no debe.:
excedegfzs cm. Se recomienda el uso abun@ante de 155 gragaé
complementarias descritas en.las Normas. . En ia fig. se‘pré- SN

senta un ejemplc de refuerzo transversal para confinamiento.

Los requisitos dg separacibn ﬁéxima del refuérzo transversai
y los relativos a la distancia entre ramas de‘estribos, enfre
éstas y grapas y de-mixima dimensién de estribos sencillo§
que se establecen en esta secé?éh)se refieren s6io al refuer-

zo para confinamiento. -

5.3.5. Requisitos para fuerza cortante

Estos requisitos tratan de evitar gue las columnas fallen por
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fuerza cortante antes éue se forﬁen ﬁrtiéulacioneb plésticas

en las vigas, es decir,relacionan directamente la resistencia

a fuerza cortanté de las columnas con las articulaciones en Ve
las vigas y no con la formacibn de arficuiaciones en los  ex- |
tremos de la propia columna, = Se optd for este procedimiento’

a fin de simplificar en cierto grado el disefio.

El valor de 0.75 EMq para el momento que actfia en uﬁ extremo3i
de una columna al considerar su equilibrio proviehe de suponer
que se cumple la condicién de 5.3.2, como igualdad, y que los
momentos en las dos columnas gque llegan a un nudo son ;guales;
-»¢- tambien éorféenciliez,
se admite que Mg es el valor de disefio, es decir,legt& valuado
con fy e incluye a F,. Este proceder es a;gp més seﬁcillo éﬁe
las operaciones gue habrfa que realizar al consideraf en el
egquilibrio de las columnas sus momentos resistentes obtenidos
con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial

gue conduce a la m&xima resistencia a flexifn.

Existe una posibilidad desfavordble, gque se~preséntaria cuan-
do tanto las sumas de los momentos resi§tentesvreales de las
vigas y de las columnas fueran, cada una, mayores gue 1.5 Mg,
(en las vigas a causa, por ejémplo, del refuerzo de la lqsa,
Yy en las columnas porgue rigieraAel refuerzo minimo), En fa-_
les condiciones, la falla se presentaria éor fuerza cortante

en las columnas. Esta circunftancia es poco probable, pero al -

disefar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando

949
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presen terse,
se juzgue que puedq - para obtener la fue:za cortanta

se debe plantear el equilibrio de la columna con’ sus momenton
resistentes sin reducir, en lugar de con 0,75 Mg; se recomian- o
da proceder asf cuando rija el refuerzo longitudinal minimo -

en la columnas.

5.4 Uniones viga-columna_

5.4.1 Requisitos generales

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior
de una marco sujecto solo a carga lateral se muestran en la

fig .

En el acero a tensidn gque llega al nudo se'supone:un'eéfuerzofl
de 1.25f debido a gue ensayes han demostrado que los giroal
inelisticos debidos a sismo en las caras del nudo implican.
dpformaciones en el refuerzo de ‘lexibn considerablemente
mayores gue las correspondientes a la primera fluencia Y gue
bien pueden llegar a los que corresponden a . la resistenc1§
maxima del acero supuesta de 1.25 fy (para acéro de grado‘42,
la deformacidn unitaria correspondiente al esfuerzo méximo‘

es del orden de 0.08 a 0.10). L& fuerza cortante calculada

a media altura del nudo resulta 1cual an 2(1 25f )+A 1(1 25f )-V

Las uniones viga-columna soﬁ elementos crituns en un marco

por lo que su diseno y detallado ﬂo debe déscuidarse. 81 un
nudo se dana es muy dificil repararlo,y si pierde capacidad de’
carga vertical causa la falla de la columna que llega a &l y

guiz& el derrumbe de la estructura; lo ideal es gue la resis-

273 | '
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tencia del nudo sea mayor que la de los elementos Que congurren

en E€l.

Los principales problemas ;nvolucrados'en el d;seﬁo de unfones”vij
ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza 6ortante} al an-
claje del refuerzo dentro de éi, y al posible congestionamiento
excesivo de refuerzo. La fuerza cortante céusé queAel nudo se
}ﬁaér;ete'en diagonal segfin se muestra en la fig . Bajo las
acciones ciclicas causadas por el.éismo, ei patr6n de agrieta-
miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el
nudo de las barras de vigas y columas gque llegan a &1 presenta
el probleﬁa de que frecuentemente en una cara del nhudo una cier-
ta barra esti a tensidn y en la cara opuesta a compresidn, /o quc
proveca , . ' ' ‘
gue se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-
cidn a la requerida si s8lo actuara la tensidn. Tambi&n se tie
ne el inconveniente de que al formarse en una viga una articﬁlg
cidn plastica adyacente al nudo, la fluencia de ias barras tien
de a gamtmm:g‘en éste provocando ciertomenoscabo en la adheren
cia. ‘qgo lo anterior se ve agravado por el efecto de las accio

vy
—CICHCSS /as cuva/es

. impuestas por el sismo ’ “tienden a ir deteriorando

nes
€ i

la adherencia de las barras dentro del nudo. En buena medida

se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando

el uso de barras de di&metro grande. En el dimensionamiento y

detallado del nudo debe buscarse un eguilibrioc entre su resis-~

tencia a fuerza cortante y el difmetro, la cantidad y la distri

bucién de las barran gque entran en &1, a fin de evitar un con-
'.gestionamiento excesivo del refuerzo gque dificulte su habili-

tacién y afecte la correcta colocacibfn del concreto.  este
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reépecto, se. recomienda tener en mente el detallado de los nudoa _l
‘ desde que se dimensionan las columnas Y vigas dal marco. Ganaral
mente da buen resultado mantener baja la cuantia de refuerzo lon-

gitudinal de las vigas. Elaborar dibujos amplios a escala da Af

disposicibtn del refuer:zo dentro de los nudos contribuye impor-

tantemente a evitar dificultades inesperadas en la: obra ..’

' ‘ .,.
Para el digefio de los nudos, en las Normaa se opt6 por el orite-

rio del Ap&ndice A del Reglamento ACI 318- 83 (ref _ ); es un pro-
cedimiento sencillo que no origina congestionamlentos excesivos de

refuerzo y que tilene apoyo tefrico y experimental (refs ) N

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas ﬁasen
dentro del nficleo de la columna obedece a que allf las condiciones
para el anclaje son mis favorables,a causa del confinamiento sumi-

nistrado por cl refuerzo transversal de la columna.

5.4.2 Refuerzo Lransversal

El principal papel que desempena el refuerzo traﬁsversal en un nu-
do es suministrar confinamiento al concreto del nficleo, a fin de
-aumentar su capacidad de deformarse y-de.resistir el efecte de
acciones'ciclicas, sin perder su capacidad de carga vertical; 'Taﬁ—‘
bién tiene la funcién de contribuir a resistir la fuerza cortante

Poraite parte, el - -
gue actda en el nudo (fig ). confinamiento que da el re-

A
fuerzo transversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo
gue allf llega. La fuerza cortante provoca tensiones principales :
inclinadas que causan agrietamiento diagonal en el nudo. El re- - -

fuerzo transversal prescrito debe usarse siempre en todo el nudo,

925
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aungue la fuerza cortante:éalculada resulte pequeiia.

5.4.3 'Re§1stencia a fuerza cdrtanﬁe .

Para revisa; un nudo por fuerza cortanée se admite prescindir
del requisito de las Normas éara Disefio pof Sismo que pide cam-~
biar la totalidad de los efectos dé un coﬁbonente del sismo con
el 30 por ciento de los efectos del‘compoﬁente ortogonal: 1la

revisifn puede efectuarse en cada direccifn principal en forma

indepéndiente. En la fiqg , la fuerza cortante horizontal

calculada a media altura del nudo_resulta’igual a A52(1.25fy)

+ A81(1.25fy) - V {en la cara izquierda la suma de las compre-

'siones en el concreto y en el acero es iqual a la tensifén en el

acero inferior,hsz(l.25fy), pues forman un pér).

En la fig se ilustran las condiciones de trabajo de un ﬁudo
intefior de un marco donde aﬁpliamente predomina el efecto de
las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-
lumna), lLa parte b) de la £figq es el equilibrio‘de la por-
ci6bn de nudo limitada por la grieta diagonal inferior, y en
el;a se aprecia el papel que desempefan el concreto y el re-
fuerzo en la resistencia a fugrza cortanté. El concreto traba-
ja a compresifn formando bédsicamente un;puntal en diagonal; el
réfuerzo horizontal y vertical trabaja a tensién y contribuve a
mantener el equilibric. En la f£iqg se aprecié el efecto favora-
ble de ﬁsar estribos transversales y también barras verticalgs
intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios,

aumentarian demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras
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longitudinales exﬁremas de vigas'& columnas que llegan al hﬁ-.
cleo (asf, gl esfuerzo en 155 barras longitudinaleé inferiores
de la viga tendria que.pasar, en un peguefio tramo de anclaje,
La, del de fluencia en tensifn, a la izquierda dé la grieﬁa, a
uno de compresién, CS/AS, mientrgs gque con la presencia de los
estribos horizontales la fuerza en 155 barras inferiores en lu-

gar de ser la de fluencia serfa iqual a T - L a_,. £ donde

si “si’

agy son las 4reas transversales de los estribos y fsi los res-

- pectivos esfuerzos.

Como se menciond antes, el procedimiehto'para_diseﬁar las unio-
nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; és;e

a su vez esti basado en un estudio realizado en la Universidad
de Texas (ref ). En dicho trabajo se concluyf gue la resis-
tencia de una unién a fuerza cortante es funcidn bésicamente

de tres variables: la presencia de vigas transversales que lle-
guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-
creto. Se encontr$ gue la variacién de la resistencia no era
muy sensible a cambios en el refuerzo transversal, por lo gue
optaron por hecerla depender;‘para fines de diseﬁo,sélo de las
dimensiones del nudo, de la resistencia a compresi6n del con-
creto, y de las vigas transveesales; en. cuanto al _refuerzo.
transversal, optaron por usar una cierta cantidad minima obli-

gatoria.

‘

En el disefio de uniones viga-columna de marcos dlctiles exis-
adoptados en distintaes paises
ten discrepancias importantes en los criteriosYe instituciones.
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Asl, dentro del propio ACI el procedimianto propualto por el
Eomité ACl- ﬂSCEa (zref) lleva a una cantidad mayor de estribos -
que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reglamento ACI . -
318-83. El procedimiento gque se aplica en Nuevé Zelanda es
aGn mis conservador gque gl del Comit€& ACI-ASCE 352; ‘En las
Normas para el Distrito Federal se opté por ql del Reglamento v e
ACI 318~83, atendiendo a que tiene bueﬁ dﬁoyo éxperimenfal, es
sencillo y no conduce a congestionamientos excesivos de refuer-
©0. Tlara valuar el &rea del nudo,sea&%£2.31 criterio del Co-

mité 352,que 'usa un ancho efectivo igual al promedio de los an-

chos de viga y columna.

Para el diseno por fuerza cortante de uniones debe usarse el
valor de Fe general para cortante (F = 0 e). Cuando la fuer-
za cortante de diseno exceda 5 la resistencia de diéeﬁo, el‘.
proyectista puecde aumentar las dimensicnes transversales de la.
columna, o aumentar el peralte de las viacas; con esto dltimo
disminuye el 8rea de refuerzo longitudinal de las vigas y por

consiguiente la fuerza cortante de disefio en el nudo.

En la fig se ilustra la determinacidn del ancho efectivo,
bé. Al haber limitado la relacibn de dimensiones transversa;
les de las columnas a un maximo=de 2.5, en realidad-ya no tie-
ne aplicacifn el requisito seglin el cual el ancho efectivo no'

debe ser mayor gue el ancho de la o las vigas mis h, y podria

omitirse,
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5.4.4 Anclaje del refuerzo

 De hecho, el primer parrafo de esta seccibn se refiere a nu-.
dos de columnas de orilla. Se optb.pof exlgi; qué las barras
longitudinales de las vigas se prolonguen hasté el fondo del
nicleo de la columna,a fin de.hac¢r mas definido el trabajo en
el nudo én el sentido de que las barras s;gan la tendencia

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-
cidn del puntal a compresibn en el concreto (fig ). 8i las
barras cumplen con los otros reguisitos de anclaje, pero no.
se llevan hasta la cara opuesta del-nﬁcleoi sino que se doblan
antes, se provoca uné distribucién de'esfuérzos irregular que
puede acelerar el deterioro del nGcleo ante acciones repetidas.
Se juzgb conveniente considerar en forma explicita gue bajo
acciones repetidas el recubrimiento de una columna se deferio-
ra y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de les ba-
rras de las vigas (ref ); por esta razbn,se pide que la sec
cidn critica para anclaje sea en el plano externo del nficleo
de la columna. ILa influencia de este requ;sito €s mayor en <o

lumnas de seccibn pequefia.

.El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta la
circunstancia favorable de gue tiene lugar dentro _de.una 2zona
confinada por estribos y también generalmente por vigas ‘trans-
versales que llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto
desfavora le de las acciones repetidas impuestas por el sismo,
Y la penetracién de la fluencia de las barras de las vigas-deg

: forman
tro del nficleo cuando en &stas sséarticulaciones plésticas adya
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centes al nudo. Al respeoto,.aﬁ'adoptalel criterio:dél Regla _
mento ACI-318-83 que estima que tiene cierto predominio el efeo
- to favorable del confinamiento, nor]p que Be. admita reducir
la longitud de desarrollo al %0 por ciento de la requerida en .
3.1.1c). Debe aclararse gue esta reducci6n no se aplica a la

longitud recta de 12 dlématros que sigue al doblez.

.,

Las barras de vigas y columnas que pasan a través de un-nudo
tienen la part;cularldad desfavorable de que pueden estar a
tensibn en una cara del nudo y a c0mpr0516n en la cara opuasta,
la Fual aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo.

No obstante, exlsten algunas atenuante al ~ problema: a) el

vya mencionado confinamiento suministradoApor los estribos del
nudo y las vigas transversales; b) si las b;rras de una viga .
llegan a perder su adherencia en el nudo, quedan ancladas en’
la viga opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en
dicha vices opuesta, pero no implica peligro inminente de de-
rrunbe; ¢; @$ minimo el riesgo de que las barras de las co-
lumnas tengan que fluir en tensidn y en comprésisn en las ba—
ras horizontales del nudo, pues la tendencia del diseno es

que mds bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte,

la carga axial de las columnas tiende a evitar gue sus ba

rras fluyan en tensibn.

= J— - - —

=T,

Se juzga cue las relaciones entre dimensiones de nudo y y aid
metros de d arras que sc prescriben, conducen a un comportamien
to tolerable -de los nudos en cuanto &l anclaje de las barras

gue los cruzan. Sin embargo, se estd consciente de gue no se

=



‘ 5.3//3/

evita totalmenite la p¢sibilida§ de que la adherencia sufra me-
noscdo si la estructura se ve sujeta a varios sismos intensos

durante su vida. Este es uno de los aspectos débiles que tie-

nen los marcos destinados a reéistir sismo.
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO

PROPUESTA 27 de febrero, 1990

11.3 Concreto

11.3.1 Materiales componentes

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con-
creto serdn tales que se logren la resistencia, rigidez y durabi-

lidad necesarias.

La calidad de todos los materiales componentes del concreto debe-
ra verifidarse antes del inicio de la cbra y también cuando exis-
ta sospecha de cambio en las caracteris;icas de los mismos o haya
cambio de las fuentes de suministro. Esta verificacién de cali-
dad se realizard a partir de muestras tomadas del sitio de sumi-
nistro o del almacén del productor de concreto. El Corresponsea-
ble en Seéuridad Estructural, © el Director de Obra cuando no se
requiera Corresponsable, en lugar de esta verificacidén podri ad-
mitir la garantia del fabricante del concreto de que los materia-
les fueroﬂ ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema
Nacional de Acreditamiento de Laboratorios de Prueba (SINALP), vy
que cumplen con los requ;sitos establecidos en 1.4.1 y los que a

continuacidn se indican; pero en este caso también podrd ordenar

= — —n - —_

la verificacidn de la calidad de los materiales cuando lo juzgue

procedente,

Los materiales pétreos, grava y arena, deberdn cumplir con los
requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes modificacio-

nes y adiciones:



Propiedad Concreto Concreto
clase 1 clase 2

Coeficiente volumétrico de la gra-

va, min ‘ 0.20 -—

Material més'fino que la malla
F 0.075 (No, 200) en la arena, por
centaje mdx., en peso (NOM C 084). 15; 15

Contraccién lineal de los finos
(pasan la malla No 40) de la are-
na y la grava, en la proporcidn
en gue éstas intervienen en el
concreto, a partir del lImite 1li-

guido, porcentaje méx, 2 : 3

En adicidn a la frecuencia de verificacién estipulada para todos
los materiales componentes al principio de este inciso, los requi
sitos especiales precedentes deberdn verificarse cuando menos una

vez por mes para el concreto clase 1.

Los limites correspondientes a estos requisitos especiales pueden
modificarse si el fabricante del concreto demuestra, con pruebas
realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, que con
los nuevos valores se obtiene concreto que cumpla con el requisi-
to de m&dulo de elasticidad establécido en 11.,3.4. - En tal caso,
loé nuevos limites serédn los gue se apliquen en la verificacién
de estos requisitos para los agregados especificamente considera-

dos en dichas pruebas.

11.3.2 Elaboracién del concreto



El concreto podrd ser dosificado en una planta central y trans-
portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y mezcla
do en una planta central y transportado a la obra en camiones agi
tadores, o bien podrd ser elaborado directaﬁente en la obra; en

todos los casos deberd cumplir con los requisitos de elaboracidn

gue aguil se indican.

El concreto clase 1, premezclado o hecho en obra, deberd ser ela-
borado en una planta de dosificacién y mezclade de acuerdo con

los requisitos de elaboracién establecidos en la norma NOM C-155.

El concreto clase 2, si es premezclado, deberd satisfacer los re-
quisitos de elaboracién de la mencionada norma NOM C-155. Si es
hecho en obra, podr& ser dosificado en peso o en volumen, pero
deberd ser mezclado en una revolvedora mecénica ya que no se per-

mitird la mezcla manual de concreto estructural.
11.3.3 Requisitos y contrel del concreto fresco

Al concreto en estado fresco, antes de su colocacidn en las cim-
bras, se le hardn pruebas para verificar gue cumple con los requil
sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali

zardn al concreto muestreado en obra, con la siguiente frecuen-

cia como minimo:

Prueba vy Concreto clase 1 Concreto clase 2
método
Revenimiento Una vez por cada entre- Una vez por cada entre
(NOM C-156) ga, si es premezclado. ga, si es premezclado.
Una vez por cada revol- Una vez por cada 5 re-
tura, si es hecho en volturas, si_es hecho

obra,. en obra,



Prueba vy Concreto clase 1 - Concreto clase 2
método ' : :
Peso volumétri- Una vez por cada dia de Una vez por cada-dia
co (NOM C-162) colado, pero no menos de colado; pero no me-
de una vez por cada nos de una vez por ca-
20 m3 de concreto, da 40 m3.

El revenimiento serd el minimo requerido para que el concreto flu
ya a través de las barras de refuerzo y para que pueda bombearse
en su caso, asi como para lograr un aspecto satisfactorio. E1
revenimiento nominal de los concretos no serd mayor de 12 cm. Pa
ra permitir la colocacibn del concreto en condiciones dificiles,
© para que pueda ser bombeado, se autoriza aumentai el revenimien
to nominal hasta un mdximo de 18 cm, mediante el uso de aditivo
supegfluidificante, de manera que no se incremente el contenido
unitario de agua; en tal caso, la verificaci®én del revenimiento
se realizard en la obra antes y despu&s de incorporar el aditivo
superfluidificante, comparandoc con l1os valores nominales.de 12 vy
18 cm respectivamente; las demds propiedades, incluyendo las del
concreto endurecido, se determinardn en muestras que ya incluyan

dicho aditivo,

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de

Obra cuando no se requiera Corresponsable, podrd autdrizar la in-
corporacidn del aditivo superfluidificante en la planta de pre-
mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de

12 cm.

-

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimignto
< -



nominal mayor de 12 cm, deberd ser entregado con un comprobante
de incorporacién del aditivo en planta; en la obra se medirj el

revenimiento para compararlo con el nominal mi&ximo de 18 cm.

Para que el concreto cumpla con el requisito de revenimiento, su
valor determinado deberd concordar con el nominal especificado,

con las siguientes tolerancias:

Revenimiento nominal, cm Tolerancia, cm
menor de 5 + 1.5
de 5 a 10 + 2.5
.mayor de 10 + 3.5

Estas tolerancias tambi&n se aplican a los valores nominales

miximos de 12 y 18 cm,

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumé&trico
en estado fresco, su valor determinado deberd ser mayor de
2200 kg/m3 . para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m3

para el concreto clase 2,
11.3.4 Requisitos 'y control del concreto endurecido

La calidad del concreto endurecido se ve%ificqré mediante pruebas
de resistencia a compresién en cilindros elaborados, curado y
probados de acuerdo con las normas NOM C 160 y NOM C 83, en un

laboratorio acreditado por el SINALP.

Cuando la mezcla de concreto se disefia para obtener la resisten-

cia especificada a 14 dfas, las pruebas anteriores se efectuaréin



a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberdn efectuarse a

los 28 dias de edad.

Para verificar la resistencia a compresidén de concreto de las mis
mas caracteristicas y nivel de resistencia, se tomard comc minimo
una muestra por cada dia de colado, pero al menos una por cada
cuarenta metros cibicos; sin embargo, si el concreto se emplea
para .el colado de columnas, se tomard por lo menos una muestra
por cada diez metros cibicos, De cada muestra se elaboraran y
ensayardn .al menos dos cilindros; se entenderd por resistencia

de ‘una muestra el promedio de las resistencias de los cilindros

que se elaboren de ella.

Para el concreto clase 1, se admitird gue la resistencia del con-~
creto cumple con la resistencia especificada, fé, si ninguna mues
tra da una resistencia inferiorAa fé - 35-kg/cm2, y, ademés, si

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-
tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo dfa de colado, no

sOn menores gue fé.

Para el concreto clase 2, se admitirj que la resistarnsia del con-
creto cumple con la rgsistencia especificada, fé, si ringuna mues
tra da una resistencia inferior;a_fé - 50.kg/cm2, y,—ademds, si

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-
tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo dia de colado, no

SOn menores gque fé - 17 kg/cmz.

Si sdlo se cuenta con dos muestras, el promedio de las resisten-

cias de ambas no serd inferior a fé - 13 kg/cm2 para concreto

——— e A A
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clase 1, ni a fé - 28 kg/cm2 para clase 2, ademis de cumplir con
el respectivo requisito concerniente a las muestras tomadas una

POr una.

Cuando el concreto no cumpla con el requisito de resistencia, el
Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se requiera Corresponsable, tomard las medidas conducen
tes a garantizar la seguridad de la estructura. Estas medidas es
tardn basadas principalmente en el buen criterio de los responsa-
bles mencionados; como factores de juicio deben considerarse, en-
tre otros,lel tipo de elemento en que no se alcanzd el nivel de
resistencia especificado, el monto del dé&ficit de resistencia y
el nimero de muestras o grupos de ellas gue no cumplieron. En
ocasiones debe revisarse el proyecto estructural a fin de consi-

derar la posibilidad de que la resistencia gue se obtuvo sea su-

ficiente,

Si subsiste la duda sqbre la seguridad de la estructuré‘se podrén
extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la norma NOM C 169;
del concreto en la zona representada por los cilindros que no cum
plieron. ' Se probafén tres corazones por cada incumplimiento con
la calidad especificada, La humedad de los corazones al probarse
debe ser representativa de la gque tenga la estructura en condicio-

nes de servicio,

El concreto representado por los corazones se considerard adecua-
do si el promedio de las resistencias de los tres corazones es

mayor o igual gue 0.8 fé vy si la resistencia de ningin corazén es



menor que 0.7 fé. Para comprobar que los especimenes se extraje-
ron y ensayaron cofrectamente, se permite probar nuevos corazones
de las zonas representadas por'aquellos aue hayan dado resisten-
ias errdticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no
cumple con el criterio de aceptacidn que se ha descrito, el res-
ponsable en cuestifn nuevamente debe decidir a su juicio y respon
sabilidad las medidas que han de tomarse. Punede optar por refor-
zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, 0 recu-
rrir a realizar pruebas de carga ({(articulos 239 y 240 del Regla-
mento) en elementos no destinados a resistirisismo, u ordenar la
demolicidén de la zona de resistencia escasa,letc. Si el corncreto
se compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se estable-
cerdn de comdin acuerdo entre el fabricante y el consumidor las

responsabilidades del fabricante en caso de que el concreto no

cumpla con el requisito de resistencia,

El concreto debe cumplir ademds con el reguisito de mddulo de

elasticidad especificado a continuacidn*:

Clase 1 Clase 2

M6ciuln de elasticidad Una muestra " .12500/ ! 7000/ £

a 28 dias de edad, cualquiera ¢ €
kg/cm?, min.

ademds, promedio “"13200/fé- — 7400#fé

de todos los con
juntos de dos
muestras consecu
. tivas -

* Debe cumplirse tanto el requisito relativo a una muestra cual-
quiera, como el gue se refiere a los conjuntos de dos muestras
consecutivas.



Para la verificacién anterior, se tomard una muestra por cada

100 metros ctbicos, o fraccién, de concretc, pero no menos de dos
en una cierta obra. De cada muestfa‘se fabricardn y ensayarén al
menos tres especimenes. Se considerard como mddulo de elastici-

dad de una muestra, el promedio de los mddulcs de los e;pecimeneé

elaborados con ella.

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra
cuando no se requiera Corresponsable, no estard obligado a exigir
la verifiqagién del médulo de elasticidad; sin embargo, si,a su
criterio ia; condiciones de la obr# lo justifican, podri r;querir
su verificaéién, o la garantia escfita del fabricante de que el
concreto cumple con €l. Cuando proceda,la verificacién se reali-
zard en un laboratorio acreditado por el SINALP. En caso que el
concretc no cumpla con el requisito mencionado, el responsable

de la obra evaluard las consecuencias de la falta de cumplimiento
y determinard las medidas que deberdn tomarse., Si el concreﬁo se
compra yé elaborado, en el contrato de compraventa se establece-

rdn de comin acuerdo entre el fabricante y el consumidor las res-

ponsabilidades del fabhricante por incumplimiento del requisito

antedicho.
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TORSION

7.1 INTRODUCCION

En las construcciones monoliticas de concreto, la torsién ocurre
principalmente cuandec la carga actGa a cierta distancia del eje
longitudinal del elemento estructural. Una viga en el extremo de un
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo
lado, una marquesina, o una cubierta para parada de autobuses que
se proyecta de una viga monolitica apoyada en columnas, vigas
periféricas que circundan la abertura en un piso,.- o una escalera
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a
momentos de torsidén. Ocasionalmente, estos momentos provocan
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad
admisibles, a menos gque se dote de un refuerzo especial para
torsién. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en
la falla de una viga sujeta a torsién. Muestran el plano curvilineo
de torsién provocado por los momentos torsionantes impuestos. En
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan
severa la magnitud del dafio debida a la torsidén como se aprecia en
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribucién de esfuerzos en
la estructura. Sin embargo, deberid siempre evitarse la pérdida de
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un disefio
apropiado del refuerzo necesario para torsién. w

La introduccién al tema de la distribucién de los esfuerzos de
torsién debe iniciarse con el comportamiento eldstico bdsico de las
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares.
La mayoria de 1las vigas de concreto sujetas a torsién son
componentes .de rectdngulos. Estas son normalmente, seccicones con
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones
circulares rara vez se consideran en la construccién normal de
concreto, un comentario breve respecto de estas secciones
circulares constituye wuna buena introduccién al comportamiento
torsional de otros tipos de secciones. .

En las secciones circulares, al nivel elastico, el esfuerzo
cortante es igual a la deformacidén unitaria de cortante
multiplicada por el médulo de cortante. Igual <fue en el caso de la
flexidn, el esfuerzo es proporcional a su distancia al eje neutro
(esto es: el centro de la seccidn circular) y es mdximo en las
fibras extremas. Si r es el radio del elements, J =ar*/2, su
momento polar de inercia, -y Vv el esfuerzo cortante elastico
debido a un momento de torsidn elastico Tar

Vee = o (2)
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Cuando tiene lugar la deformacién en la barra circular, se
supone que el eje del cilindreo circular permanece recto.
Todos los radios de una seccién transversal también permanecen
rectos (esto es: sin alabearse) y glran ‘el mismo &ngulo respecto al
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento
plastico, el esfuerzo en el anillo plastico exterior se conserva
constante, en tanto que el esfuerzo en el nicleo interior permanece
elastico, como se muestra en la Fig. 7.1. Cuando toda la seccién
transversal se plastifica, b = 0 y el esfuerzo cortante

Veg = —=—t- L (b)

donde v es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de
torsién donde el indice f denota falla.

En fgs secciones rectangulares, el problema de la torsidén es
considerablemente mi&s complicado. Las secciones planas originales
experimentan un alabeo debido al momento torsionante aplicado. Este
momento produce esfuerzos cortantes axiales asi como
circunferenciales, con valor cero en las esguinas de la seccién y
el centroide del rectdngulo, y valores madximos en la periferia al
centro de los lados, como se aprecia en la Fig. 7.2. El1 esfuerzo
cortante torsional maximo ocurrird en los puntos medios A y B de la
mayor dimensién de la seccidn transversal. Estas complicaciones,
ademas del hecho de que las secciones -de concreto reforzado no son
ni homogéneas ni isdtropas, hacen dificil desarrollar formulaciones
matemidticas exactas basadas en modelos fisicos tales como- las
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares.

Por mads de 60 afios, el andlisis torsional de los elementos de
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clisica de 1la
elasticidad desarrollada a través de formulacicnes matemdticas
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana (St.
Venant), o (2) la teoria de la plasticidad representada por 1la
analogia con el montdn de arena (Nadai). Ambas teorias fueron
esencialmente aplicadas al estado de torsién pura. Pero se
descubrié experimentalmente que la teoria plastica no es
enteramente. se~isfactoria para la prediccién precisa del estado de
esfuerzos del ‘concreto en torsién pura. Se encontrd que el
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el enfoque
pléstico. Consecuentemente, casi todos 1los: desarrollos de la
torsidén aplicados al concreto ¥ el concreto -reforzado han tenido
lugar en esta Gltima direccidn.

N



7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE
7.2.1 Torsidén en los Materiales Elasticos

En 1853 St. Venant presentd su solucidén al problema torsional
eldstico con alabeo debido a la torsién pura que se desarrolla en
las seccicones no circulares. En 1903, Prandtl demostré el
significado fisico de 1las formulaciones matemdticas mediante su
modelo de la analogia c¢on la membrana. El1 modelo establece
relaciones particulares entre la superficie deformada de 1la
membrana cargada y la distribucidén de los esfuerzos torsionantes en
una barra sujeta a momentos de torsién. La Fig. 7.3 muestra el
comportamiento de la analogia con 1la membrana para formas
rectangulares y en L.

Para pequefas deformaciones, puede demostrarse gue la ecuacién
diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la
misma forma gue la ecuacidén que determina la distribucidn de
esfuerzos en la seccidén transversal de la barra sujeta a esfuerzos
de torsién. En forma similar, se puede demostrar que (1} 1la
tangente a 1la 1linea de contorne en un punto cualquiera de 1la
membrana deformada proporciona la direccidén del esfuerzo cortante
en la correspondiente seccidn transversal de la membrana real
sujeta a torsién; (2) la pendiente maxima de la membrana en
cualgquier punto es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de
torsién al que estd sujeto el miembro real es proporcional al doble
del volumen bajo la membrana deformada.

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b que el esfuerzo cortante
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las
lineas de contorno. Mientras mids proéximas entre siI se encuentren
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusidn antes
-expresada que el esfuerzo maximo de torsién ocurre al centro del
lado mayor del rectangulec. De la analogia con la membrana, el
esfuerzo méximo tiene que ser proporcional a la pendiente mas
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B.

Si 6§ = desplazamiento maximo de la membrana a partir de la
tangente en el punto A, entonces de los principios basicos de la
mecdnica de la teoria de St. Venant,

5 = b%Go (7.1a)

donde G es el madulo de cortante .Y 68 es el qngulo de tor51Qn. Pero
Ve (max) ©S proporcional a la pendiente de la tangente; por tanto:
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donde las k son constantes. El correspondiente momentoe torsionante

T, es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o

T, & 2(2/36bh) =k, sbh ‘ -

T

o = k3b3he | (7.1c)

De las Ecs. 7.1b y 7.1lc,

T T

eb eb
v = —mol o 282 (7.1d)
t(max) " 3y I,

El denominador kb3h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de
inercia J de 1la secc1on. La comparacisn de la Ec. 7.14 con la Ec.
(a) para 1a seccidn circular muestra la similitud de las dos
expresiones, excepto que el factor k de la ecuacien para la secci
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al
alabeo. La ecuacisn 7.14 puede simplificarse m s aun para quedar

Ve(max) = T 5o (7.2)

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los
planos dentro de la seccidén, tal como un rectangulc concéntrico de
dimensiones x y y, donde x es el lado mis corto, de tal manera que:

Ve(max) T TT3° . (7.3)

Al usar el enfogque de la analogia c¢on la membrana, es importante
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a
otro a lo largo del mismo eje como AB en la Fig. 7.3, a causa de la
pendiente cambiante de la membrana andloga, tornande larges los
cdlculos para el esfuerzo cortante torsional.

.

7.2.2 Torsidén en los Materiales Plasticos

Como se ha indicado antes, la analogia plastica del. montén de arena
proporciona una mejor representacién del comportamiento de los’
elementos frégiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsién
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del
volumen bajo el montdn y el esfuerzo cortante torsional méaximo es
proporcional a la pendiente del montdén de arena. La figura 7.4 es
una ilustracién bi y tridimensional del montén de arena. El momento
torsionante T, en la Fig. 7.4d es proporciocnal al doble del volumen
del montdn rgctangular gque se mnuestra en las partes (b) y (c).
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montdn
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es ~
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constante en el enfogque de la analogia con el montén de arena, en
tanto que €s continuamente variable en el de la analogia con 1la
membrana. Esta caracteristica del montén de arena simplifica las
soluciones considerablemente.

7.2.3. La Analogia del Montdn de Arena Aplicada a las Vigas
en L

La mayoria de los elementos de concreto sujetos a torsién son
secciones con patines, mis comnmente las vigas en L que comprenden
las vigas externas de un piso estructural. Se elige la viga en L de
la Fig. 7.5 para aplicar el enfoque del montédn de arena pléstico
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzos
cortantes a los que esti sujeta.

- El1 montén de arena se reparte en tres vollimenes:

vV, = La'pirémide que represegta una forma cuadrada de
la seccibén transversal = Y b®w/3

V, = La porcidén en pabelldén del alma que representa
una forma rectangular de la seccién transversal

= Y1bw(h - bw)/2

V4 = El pabellidn que representa el patin de la viga,
transfiriendc la parte PDI a NQM = Yohe(b-by) /2

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los
montones arena; por consiguiente:

e e RN (7.4

También, el esfuerzo cortante torsional es proporciocnal a 1la
pendiente de los montones de arena; por lo tanto:

thw
Yy = ==-- (7.5a)
2
vih o ) ST
tf
Yo = ———- (7.5b)
2

Substituyendo y, y y, de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se
obtiene:

= e (7.6)
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Si tanto 51 numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen
por (b /h)*“ y se arreglan los términos, se cbtiene:

T h (b h) 2
vt(max) = mmemmmEmm s E --------------------- ( 7-73.)

'si se supone_que C, es el denominador en la Ec. 7.7a y
Jg = Ct(bwh)z, la Ec. 7.7a se convierte en

Ve(max) = "o ' (717b)

donde Jp es el momento polar de inercia equivalente y una funcién
de la forma de la seccidén transversal de la viga. Nétese gque la Ec.
7.7b es similar en forma a la Ec. 7.1d de la analegia con la
membrana, excepto por los valores diferentes de los denominadores J
Y Jg. La ecuacién puede de esa forma aplicarse a secciones
rectangulares haciendo que hf = 0.

También debe reconocerse gque el concreto no es un material
perfectamente plastico; por consiguiente, la resistencia real a la
torsidén de la seccidn de concreto simple tiene un valor que yace
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montén
de arena.

La ecuacién 7.7b puede establecerse de nuevo designando T,. =
T. como la resistencia nominal a la torsidén del concreto simplg y

Yg(max) = Vior empleando la terminologia del ACI, de tal manera que

T

o = kpb?hv, o (7.8a)

T, = KpX2¥Vie (7.8b)
donde x es la menor dimensién de la seccidn rectangular.

El extenso trabaje de Hsu y confirmade por otros, *ha
establecido que k., se puede tomar igual a 1/3. Este valor se
origind en la investigacién de la teoria de la flexién oblicua del
concreto simple. También se establecid que 1.59qf?7c se puede
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsién pura
de un miembro sin refuerzo a la torsidn. Utilizando un factor de
reduccion de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, Vee
= 0.644?7;, e introduciendo k, £ 1/3 en 1la Ec: 7.8; -resulta

= T 2
donde x es el lado mas corto de la seccidn rectangular. El alto
factor de reduccidn de 2.5 tiene por objeto compensar algin efecto
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente.

Si la seccidén transversal es en T o en L, el A&rea se puede
descomponer en rectangulos, como en la Fig.7.6, tal que

T, = 0.21JF7 Zx%y (7.9b)
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7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTCS DE CONCRETO REFORZADO

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsién sin estar
acompafiada por la flexidén y el cortante. Los parrafos precedentes
deberan proporcicnar un antecedente suficiente de la contribucién
del concreto simple en la seccidén, en lo gque concierne a que
resistan parte de los esfuerzos combinados gque resultan de las
fuerzas; de torsidén, axiales, de cortante, o de flexidén. La
capacidad del concreto simple para resistir la torsidén cuando esté
combinada con otras cargas podria, en muchgos casos, ser menor a
cuando resiste sélo, los mismos momentos factorizados de torsiénm
externa.

La inclusién de refuerzo longitudinal y transversal para
resistir parte de los momentos torsionantes, introduce un nuevc
elemento en el conjunto de fuerzas y momentos que actian en la
seccidén. Si

la resistencia torsional nominal total requerida

T =
" de la seccién incluyendo el refuerzo
To = la resistencia torsional nominal del concreto
simple
T, = la resistencia torsional del refuerzo
Entonces .
] T, = Te + Tg (7.10a)
T = T, - Tg (7.105)

Con objeto de estudiar 1la contribucién de las varillas
longitudinales de acero de tal manera dque T; pueda evaluarse, se
tiene gque analizar el sistema de fuerzas gue actian en ‘las
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en el
estado limite de falla. Basicamente, en la actualidad hay deos
caminos aceptables:

1. La teoria de la flexidén oblicua, que se basa en el enfoque ¢=a
la deformacidn plana para las sacciones planas sujetas a flexidén y
torsion. .

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensién come
teoria del campo de la compresién. Se aplica a los estribos para
torsidén, una analogia con la armadura modificada comparable a la
utilizada en el disefio de los estribos para cortante.



7.3.1 La Teoria de la Flexidn Gblicua

Esta teoria considera en detalle el desempefic de deformaciérn
interno de la serie de superficies transversalmente alabeadas a lc
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, aa tenidc
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, Mattock,
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este campo. T.T.C.
Hsu hizo una B contribucién experimental importante para el
desarrollo de la teoria de la flexidén oblicua tal como se encuentra
en la actualidad.

En su reciente libro {(Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrcllo de 1la
teoria de la torsidn aplicada a las estructuras de concreto y de
como la teoria de 1la flexidén oblicua formd las bases de las
actuales disposiciones para la torsién del reglamentc ACI. La
complejidad del problema torsional puede permitir en este libro de
texto, tan sélo el siguiente breve comentario.

La superficie de falla de la seccidn transversal nor=al de una
viga sujeta al momento flexionante , permanece plana después de
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7.7a. Si el romento ds
torsién T, se aplica también, excediende la capacidad de 1la
seccidn, se desarrollan grietas en los tres lados de 12 seccién
transversal de la viga y esfuerzos de compresidén en porciones del
cuarto lado a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsional
al estado limite en la falla, resulta una superficie cblicua d=
falla, debida a la combinacidén de los momentos; el torsionante T,
el flexionante M, . El eje neutro de la superficie oblicua y el area
sombreada en la Fig. 7.7b gue denota la zona de compresién, nc
continuaran rectos, sino que subtienden un &ngulec & variazle con e_
plano original de la seccidén transversal.

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudinales ni los
estribos cerrados dan una contribucidén apreciable a la rigide:z
torsionante de la seccién. En la etapa de carga posterior al
agrietamiento se reduce la rigidez de 1la seccién, pero sa
incrementa considerablemente su resistencia a la torsién,
dependiendo de la cantidad y la distribucidén, tanto de las varillas
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse qua
sb8lo puede lograrse una poca resistencia torsional adicional a la
capacidad del concretec simple en la viga, a menos que se empleen
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales.

La teoria de la flexidén oblicua idealiza la zona de compresién
considerédndola de un peralte uniforme. Supone que las grietas en
las restantes tres caras de la Setcidn transversal- estidn separadas
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportandso
las fuerzas de tensidn en las grietas y las varillas longitudinales
resistiendo el cortante a través de accidén de espica con el
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actdan en el plano
flexionado oblicuamente. El1 poligono de 1la Fig. 7.38b da 1l=
resistencia al cortante F_., del concreto, la fuerza T, de las
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresién,
y el blogue de la fuerza normal de compresién C_.

E1l momento torsionante T, de la fuerza cortante resistente F_
generada por el drea sombreada del blogque de compresién en la Fig7
7.8a, es por lo tanto:
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T. = —————- X su brazo respecto a las fuerzas F,, en la
cos 45° Fig. 7.8a -

Te = V2 F(0.8x%) | {7.11a)

en que x es el lado mads corto de la viga. Pruebas extensas (Refs.
7.9 ¥ 7.12) para evaluar F_. en términos del esfuerzo interno en el
concreto, y las constantes torsionales geométricas de la
seccidn, kzx y, ilevaron a la expresién

2.4
T, = ---- x%y JET (7.11b)
f}'{' .

Las fuerzas de espiga Fy se suponen proporcionales a las
areas de la seccidn transversal dg estas varillas. Si se establece
una relacidén entre la proporCLOn de la resistencia dada por las
fuerzas de espiga F Y la resistencia torsicnal de las fuerzas
F, de los anillos, fos mgmentos torsionantes seran las sumas

Las dimensiones x, y y, son, respectivamente, la menor y la mayor
dimensién centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, Yy
las dimensiones Xqo Y Yo SON las correspondientes dimensiones centro
a centro de las varillas longitudinales en 1las esquinas de los
estribos. La expresién resultante para la resistencia torsional,
Tg, suministrada por los anillos y el acero longitudinal en 1la
seccidn rectangular, es

X .y AL
141%¢ y
TS_= dl ———————— (7‘12)
s
donde %, = 0.66 + 0. 33y /xd,_ de tal manera .gque el mnomento
torsionante nominal de resxstenc1a, es ’I‘n = Tc + TS, o
2.4 Y1 X1¥A £
1
T, = -=- x2yJE7_ + (0.66 + 0.33-7) -=-2_E X (7.13)
Jx X, s

7.3.2 La Teoria de la Analogia con la Armadura en el Espacio

.Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y més tarde.
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu,

g
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Thurliman, Elfgren, vy otros. Un refinamiento posterior fue
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) como una teoria del
campo de compresién. La analogia con la armadura en el espacio es
una extensién del modelo usado en el disefio de los estribos que
resisten cortante, en la que las grietas de tensién diagonal, una
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas por los estribos.
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida
al momento de torsidén, se utiliza como miembros a tensidén diagonal,
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fajas
idealizadas de concreto a 45° entre las grietas se utilizan comc
los miembros a compresidn, como se muestra enm la Fig. 7.9.

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta
en torsidén en forma similar a un cajén de paredes delgadas con un
~flujo de cortante constante en la seccidn transversal de la pared,
produciendo un momentoc torsionante constante. El1 uso de secciones
huecas en las paredes en vez de sbélidas, demostrd que se obtiene
esencialmente el mismo momento torsionante Gltimo, siempre que las
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusién sale a relucir a
partir de los ensayes que han mostrado gque la resistencia a la
torsién de las secciones sdlidas estd compuesta de la resistencia-
de la Jjaula de estribos cerrados, que consisten de barras
longitudinales y estribos cerrados, y los idealizados puntales a
compresién inclinadocs de concreto en el planc de las paredes de la
jaula. Los puntales a compresidén son. las fajas inclinadas de
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9.

El reglamento CEB-~FIP se basa en el modelc de la armadura er
el espacio. En este cédigo, el espesor efectivo de la viga hueca se
toma como 1/6 D,, donde D, es el didmetro del circulo inscrito ern
el rectangulo que conecta las varillas longitudinales de las
esguinas, o sea, Xy €n la Fig:. 7.9. En resumen, la ausencia
del nicleo no afecga la resistencia en torsidén de tales miembros,
de ahl la aceptacidén del enfoque de la analogia con la armadurz
espacial basada en secciones huecas.

Si el flujo de cortante en las paredes de la seccién en cajén
es »~t, donde 7 es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensién
en cada varilla longitudinal en las esqulnas, la ecuacién del
equilibrio de fuerzas seria '

AF = 2 ==--= + 2 ——=== ' (7.14)

- —

y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian
T =7 tygx, +7EXY, (7.15)

Si A¢, es el drea de la seccidn transversal del estribo, y £, es la

resistencia de fluencia del estribo con separac1on a una dlgtanCLa

s, entonces

Atfy = 7ts tan o (7.16a)
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También, si A es el 4drea total de 1las cuatro varillas
longitudinales en las esquinas,

F=%nat, (7.16b)

Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a

Tn = 2XgYg § ===="-=-=-- (7.17)
n 04 0 .
: v 28 (X5 + ¥,

Para el caso de volimenes iguales de acero longitudinal y estribos

transversales (esto es: o = 45°} el momento torsicnante de
resistencia T, en la falla, seria
Aty
; Ty = 2 -=-= XY, (7.18)

s

Notese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollacda para la
teoria de la flexidn oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrcllada por
la teoria de la analogia con la armadura espacial.

7.4 DESEMPENO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE
TORSION, CORTANTE Y FLEXION

7.4.1 Torsién y Cortante Combinados

Hasta ahora, esta discusién ha presentado el mecanismo resistente
interno y -las fuerzas acompafiantes, momentos y esfuerzos en el
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural
unidimensional estd sujeto a momentos torsiconantes. Cuando la
torsidén externa estd acompafiada por cortante externo, la misma
seccién estd sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto
combinado de los dos tipos de cargas al interactuar una con otra.
La resistencia de una viga a la torsidén y coitante combinados es
menor gue su resistencia a alguno de estos dos parametros actuando
solos. Consecuentemente, se torna necesaria wna relacidén de
interaccién en una manera similar a la desavrollada para la
combinacién de 1la flexién y Jla carga__axial, discutida en el
Capitulo 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresién no
dimensional de interaccidén que relaciona la torsién al cortante:

1. Miembro sin acero en el alma:

Te 2 Vo \? .
-——- + -=-} £ 1.0 (7.1%a)
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To Y Vo son la torsién y el cortante nominal externos cuandc
actGan simultaneamente. T o Y Voo son los valores nominales
para la torsién y el cortante cuando cada uno actda
separadamente.

2. Miembros reforzados, para la combinacién de torsién y cortante:

2 2
Tn Vn
- — -+ - — é 1.0 R (7-19b)
Thno Vno

T, Y V, representan las resistencias nominales de torsién y
cortante para resistir T, y V,, cuando actfGan simulténeamente.
Too = Te + Tg representa la resistencia torsional ncainal del
aEma reforzada cuando la torsién pura actia sola en 1la
seccidn; Vo = Vo + Vg representa la resistencia nominal al
cortante de? alma reforzada cuando el cortante solo actia er
la seccién. La ecuacidén 7.19a se puede anotar de nuevc
utilizando el valor aproximado de T, de la Ec. 7.11d y V., de
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar:

2 2
Te v,
------------ ;-1 + |-z = 1.0 (7.20)
lo.2ader Tx'y 0.5/f"_ b4

En el caso del alma reforzada sujeta a torsidén y cortants
combinados, tiene gque establecerse un limite superior para The

Y V para asegurar dque el refuerzo del alma fluya en el
estado limite de falla. Con base en los resultados de ensayes,
z x%y
Too € 3-2JF7, Y Vot 2.7Jt7_ b4

T 2 v 2

P il I =t < 1.0 (7.21)
Jir Zx Y 2.7Jf'c b d -

—

Al comparar las Ecs. 7.20 y 7.21 puede verse que Th = STE. EZ
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerir qué

T. £ 4T (7.22)

pues de otra manera, la seccién debera incrementarse.



7.4.2 Torsidén y Flexidén Combinadas

Cuando la flexién actia simultdneamente con 1la torsidén, la
capacidad a la flexidn de la seccién se reduce drasticamente. Como
resultado, el agrietamiento debidoc al esfuerzo cortante torsional
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.l1lc muestra el
vector resultante R, para los momentos de flexidn y torsién
combinados que provocan el alabeo de la seccidn, como se muestra en
la Fig. 7.7b. '

De manera similar al caso de 1la torsidén y el cortante
combinados, se establece una relacidén de interaccién relacionando
la torsidén con la flexidén cuando ambas actlan simultaneamente.
Tiene que suponerse gue la seccidén estd reforzada con acero de
compresién y de tensién.

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables '
las siguientes expresiones de interaccidn:

1. Cuando fluye el aceroc de tensidén en la zona de tensién,

2
Tn M
IR N L ST < (7.23a)
Tho Mho
2. Cuando ocurre la fluencia de tensidn en la zona de flexidn de
compresién,
T, \? oMy
‘ -—- = 1+71 -—- (7.23b)
Tho Mo
donde T, = momento nominal torsional resistente eqgivalente a T /@

Tho resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando .
actda sola la torsién pura

.

M, = momento nominal resistente a flexidén M /o
Mo = resistencia nominal a la flexién cuando ésta actiia sola
_ Bsty
A’sfy

7.4.3 Flexidn, Cortante y Torsién Combinadas . . _ _ .
Una combinacidn de estos tres paréametros resulta-en una superficie
tridimensional de interaccién. El1 alcance del 1libro 1limita 1la
posibilidad de una discusién profunda. La expresidén aplicable
resulta de la superposicidn del efecto de la torsién y el cortante
combinados con el efecto de la flexidén y la torsién combinadas a
partir de los dos casos de interaccidén de las Secciones 7.4.1 y
7.4.2. El1 ACI requiere (1) el cédlculo del acero transversal en el
alma, para cortante; adiciondndolo al acero transversal en el alma
calculado para torsidn; y (2) el cdlculo de acero longitudinal para
torsién, adicionadndolo al acero de tensién para flexién, pero
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccid:n
transversal. - :

7.5 DISENO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBINACION
DE TORSION, FLEXION ¥ CORTANTE

7.5.1 Desempefio Torsional de las Estructuras

El momento de torsién que actia en un cierto componente estructural
tal como una viga de orilla se puede calcular utilizando los
procedimientos normales del andlisis estructural. El disefio de un
compeonente en particular necesita basarse en el estado limite de
falla. Por consiguiente, el comportamiento no lineal de un sistema
estructural después del agrietamiento torsional se debe identificar
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribucién
de los esfuerzos de torsién a otros miembros después del
agrietamiento, y (2) la redistribucidén de los esfuerzos y momentcs
torsionantes después del agrietamiento para que tenga efecto 1z
compatibilidad de deformacidén entre 1los miembros que s=
intersectan. '

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsién en las vigas
estaticamente determinadas se pueden evaluar de 1las solas
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un disefiz
para el momento total factorizado exterior de torsidén, ya que no es
posible la redistribucién de 1los esfuerzos torsionantes. Cecn
frecuencia a este estado se le llama torsién de equilibrio. Una
viga de orilla que soporta una marquesina en voladizo, como en la
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello.

La viga de orilla tiene que disefiarse para que resista 1la
totalidad del momento externo factorizado de torsién debido a 1lz2
losa en voladizo; de otra forma, la estructura expericentard un
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las
condiciones de equilibrio de las fuerzas y 1los momentos qus
resultan de la gran torsién exterior. .

En los sistemas estdticamente indeterminados, las suposiciones
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones
en las uniones, y la redistribucién de los zsf:ierzos pueden afectar
los esfuerzos resultantes, llevando a una reduccidn de lcs
esfuerzos resultantes de cortante torsicnal. Se permite una
reduccidén en el valor del momento factorizado que se utiliza en el
disefio del miembro, si parte de-este momento se  puede redistribuir
a los miembros gque se intersectan. El1 Reglamento ACI permite un
momento torsional factorizado méximo en la seccidén critica d a
partir del pafio de los apoyos:

x2y
T, = co(JF:._. _Z_:___) . (7.24)
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El hacer caso omiso del efecto total de la torsidn externa
total en este caso, no conduce de heche, a 1la  falla de 1la
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento
excesivo si o(Jf’, ¥x’y/3) es de un valor considerablemente menor
al momento real factorlzado de torsidén. En la Fig. 7.14 puede verse
un ejemplo de la torsién de compatibilidad.

Las vigas B, aplican momentos de torsién T, en las secciones 1
y 2 de la viga de orilla AB en‘-la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B, determinan
las magnitudes de la rotacidén en las juntas de interseccién 1 y 2.
A causa de la continuidad y la accién en dos direcciones, los.
momentos extremos de las vigas B, en sus intersecciones con la viga
de orilla AB, no se trasmitirén %otalmente como momentos de torsién
a las columnas de apoyo A y B. Se reducirén en forma importante ya
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y
2 a3y 4, asi como al centro de los claros de las vigas By. Ty, en
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la seccién
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de
la Ec. 7.24.

S$i el momento torsionante factorizado real debido a las vigas
B, es menor que el dado por la Ec. 7.24, la viga se tiene que
disefiar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de
torsidén se desprecian, si

T, < (0.13Jf7 Zx%y) (7.25)

Cuando el momento torsionante factorizado T, excede (0.13

c): el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se
dlsene en secciones para

Vo = -m=z====c—c——o——- y ' (7.26a)
1+ [2.5CL(Ty/Vy]
Y , ,
0.21\‘f’c z xzy
T, = =m=mzzzmoiz——o-—o-- (7.26b)

V1 + (0.4V,/CT,) 2

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de la Ec. 7.20
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecte a la
fuerza cortante permanece constante a través de 1la historia de
carga. Cuando se toma en cuenta la contribucidén del refuerzo para
torsién, el ACI limita la fuerza de torsidén T_. resistida por el
acero a un valor que no exceda 4T,, como se ve en la Ec. 7.22.
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7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsioén

Como se indica en la Seccidn 7.3.1, sdélo se puede lcgrar una
importante resistencia adicional a la torsidén debida. al refuerzc
para torsién, si se emplean tanto estribos como varillas
longitudinales. En forma ideal, deberdn colocarse volimenes iguales
de acero  tanto de estribos cerrados como de varillas
longitudinales, de tal manera gque ambos participen por igual para
resistir los momentos de torsién. Este principio es la base de las
expresiones de ACI para disefiar el acero torsional en el alma. Si s
es la separacién de los estribos, A, es el drea total del acero de
las varillas longitudinales de la seccién transversal, y Ay es la
seccidén transversal de una rama del estribo, donde las di=zensiones
del estribo son x; en la direccidn corta y y; en la direccién
larga, entonces:

2Ap (% + Yy) = As (7.27a)
de tal manera que
As
2 = wmmmees ' (7.27b)
¥ty

" Por tanto, el acero torsional total en el alma, incluyendc
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en

AlS
Aiotal = 2Ry + —mm=m-- (7.28a)
< X1+ Y,
Pero, de la Ec. 7.12
Tss .
Ap = —==----- (7.28hb)
xyx1¥:f;

resistente del acero torsxonante del alha. Si T, es la resistencia
torsional nominal del concreto 51mple en el alma,

donde &, = 0.66 + 0.33y,/%x; <€ 1.5 y T, es el momento torsionante

Tg = Ty - Tg (7.29)

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresién de ACI para A, para la
torsidén y el cortante combinados, donde

14 X s Tu )

) N i
£, Ty * V/3C¢

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como
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: 28 X s T X, Xy
u 1 1
A; = ( ----------------- - ZAt) ------- (7.30)
’ fy Tu + Vu/3C’t S
donde Cy = b d/z: . El término 2A, en la Ec. 7.30 no puede ser

menor gque 3. gb WS/t puesto gque este valor es el minimo 2 para
que los estrlbos tJQSionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se
presenta una discusién completa y una derivacién detallada de la
Ec. 7.30.

Puede compensarse una reduc01on en los estribos mediante un
incremento en el acero longitudinal siempre que el volumen del
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separacidén s de
los estribos es pegqueifia, de tal manera que 2A4 sea
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5b WS/ E no es poco
comin que A; de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, Qe 831 manera que
se invoque Ay minimo de la Ec. 7.27a para volumenes iguales de
estribos y varillas longitudinales; esto es:

A; = 2B, -=----= o (7.31)

El 4&rea total A,, de los estribos cerrados para la torsién y
cortante combinados se convierte en

2At Av 3.5bws
Byp = —= + —= 2 L . (7.32)

7.5.3 Procedimiento de disefio para la Torsidén y Cortante Combinados

Lo que sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos
para el disefio. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo ‘que
describe la secuencia de las operaciones en forma gréafica.

1. Clasifique si la torsién aplicada es torsién de
equilibrio o de compatibilidad. Determine 1la seccién
critica y calcule el momento torsionante factorizado T
La seccidn critica se toma 2 una distancia_d del paifio deL
apoyo. Si T, es menor que o(0. 13 VE’ szy), se pueden
despreciar los efectos de la torsién.

2. Calcule la resistencia nominal torsional T. del alma de
concreto simple:

0.21Jf’c2x2y

1+ (0.4V,/C,T)?

donde Ct = b d/Zx y. Los miembros sujetos a una tensidén
axial 1mportante se pueden disefiar para un valor de Ta
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.unitaria: T

que se multiplica por (1 + N,/35 Ag), en que N, es
negativa para tensién.

Verifique si T, excede oT.. Si no es asi, desprecie el
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T. de
esa porcién del momento torsionante que sera resistida
por el refuerzo de acero. Para torsién de equilibrio

Tg = Ty = T¢

Para torsién de compatibilidad

O
=
It
H

la que sea menor. El valor de T, tiene que ser al menos
equivalente a T,/@. Si Tg > 4T,, incremente el tamafio de
la seccién. ‘

Seleccione los estribos cerrados que se empleardn como
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No.
3 como minimo (9.5 mm. de didmetro). Si s es una

separacidn constante de los estribos, calcule el area de.

una rama del estribo para torsién, para la separacidn

Calcule el refuerzo A, requerido para cortante por unidad
de espaciamiento en una seccidén transversal. vy, es la
fuerza cortante exterior factorizada en la seccién
critica, V. es la resistencia nominal al cortante del
concreto en el ama, y Vg es la fuerza cortante gque
resisten los estribos:

Vc s e e
J1 + [2.5C (Ty/V) 12

El valor de Vv tiene que ser cuando menos igual a Vu/o.
Obtenga el Aarea total t de los estribos cerrados para
torsidn y cortante, y disefie los estribos de tal manera
que




5.

Calcule el area A; del refuerzo longitudinal requerida
para torsidn, donde ' .

X, +y
. 1 1
Al = ZAt ——————— 4
S
o
28xs Ty Xy + ¥,
A mf—=== —==ommemo—- = 2A¢ | mmmem—s
fy Ty + Vyu/3C: s

la que sea mayor. A; calculada empleando la segunda
expresidén no necesita ser mayor a

£, Ty + Vy/3C £

Arregle el refuerzo utilizande 1las siguientes
directrices: .
(a) La separacidn s de los estribos cerrados deberd ser
menor a (x1 + yl)/4 o 30 cm

(b) Las varillas longitudinales deberdn quedar a
separaciones iguales alrededor del perimetro de los
estribos cerrados. La distancia entre las wvarillas
debera ser menor a 30 cm., ¥ cuando menos una
varilla longitudinal debera colocarse en cada

esguina.

(c) La resistencia a la fluencia del rgfuerzo para
torsidén no excederd de 4,200 kg/cm“ .

(d) Los estribos que se usen para refuerzo de torsidn

deberin anclarse a través de una distancia d desde
las fibras extremas en compresidn. Los anillos
cerrados con ganchos en los estribos logran este
efecto.

(e) El rvefuerzo para torsidn se suministrard al menos

una distancia (d + b) mads alld del punto requerido

tedricamente, con objeto de cubrir cualesquier
esfuerzos cortantes excesivos potenciales.

£z — —_ —_ —_

7.5.4 Ejemplo 7.1: Disgsefio del Refuerzo en el Alma para la

Torsién y el Cortante Combinados en una seccidén en T

Una viga de seccién en T tiene las dimensiones geométricas gque
se muestran en la Fig. 7.16. En la seccidén critica acta una
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de V,
= 6,800 kg. Esta sujeta a los siquientes momentos de torsién:

(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio

Tu = 570,000 Kg.cm;
{(b) de compatibilidad factorizado, Tu = 86,200 kg.cm;
¥y {c) de conmpatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm.
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POt 25,

Dados:
Refuerzo para flexién As = 23.4 cm? :
f'c 280 kg/cm®, _concreto de peso normal
fy 4,200 kg/cm

o

i

Disefio del refuer:zo ‘en el alma necesario para esta seccién.
Solucidn
(a) Torsién de equilibrio:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado el momento torsional de equilibrio = 5$70,000 kg-cm.
La totalidad del momento de torsidén debe tomarse en cuenta
para el disefic. De la Fig. 7.16:

Tx2y = 352 x 65 + 2(10°% x 30) = 79,500 cm?

2(0.134¢" _ Ix?y) =
= 0.85 x §.13 x 280 x 79,500 = 146,997 kg-cm < Tu

Por consiguiente, se deben colocar estribos
Disefio de estribos cerrados para torsién. (Paso 2)

T 570,000

u
Tn = == = =-===-= = 670,588 kg=-cn
o 0.85
0.21JE7 3 x%y
TC = ————m—mcacaca—e——-

1 + (0.4V,/CeT,) 2

Supdngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5 55 cm

Suponga también que tanto T, como V. son constantes para todos los
propdsitos practicos al centro del (iaro dela viga.

Tg = Tn - Tc = 670,588 - 274,089 kg-cm

Supdéngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del
#4.

2/
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28.73 cm

Xy = 35 - 2(2.5 + 0.64) =
y; = 60 - 2(2.5 + 0.64) = 53.72 cm
&, = 0.66 + 0.33(53.72/28.73) = 1.28 < 1.5

Emplée &, = 1.28

= T 396,499
i R o = 0.048 cm®/cm/1 rama
s fy“lxlyl 4,200(1.28)28.73(53.72)
Disefio de los estribos para cortante (paso 3)
0.5/£7 b,d 0.5/280(35)55
Ve = mmmmcwce e e e = mmm e e swe e -
/i + [2.5ct(Tu/vu)] ji + [2.5(0.024)570,000/6,800]%
= 3,141 kg
6,800
Vg = Vn = Vg = =———= - 3,141 = 4,859 kg
0.85
- v 4,859
fY = 2o - = 0.021 cm /cm/dos ramas
s s 4,200(55)

Estribos cerrados para torsién y cortante combinados (Paso 4)

Ayt 2B Ay
—=< = —=Z 4 == = 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm?/cm/ 2 ramas

5 S s

Pruébese con estribos cerrados del No. 3 (9.5 mm de diametro). El
drea para las dos ramas = 1.42 cm”. :

drea de la secidn transversal del astiibo 1.42
G T e e e e ki e o i S Ty =
A, /s requerida 0.117
= 12.1 cm = _ - .
X, +Yy 28.73 + 53.72
. 2 . o 1 1
separaclon maxima permisible, s = —=—=ea- = mmes————————— =

max

= 20.6 cm > 12.1 cm

Utilice estribos cerrados del # 3 @ 12 cm c. a c.

g2
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| 3.5b,s 3.5(35)12
Area minima de estribos requerida= A, + 2Ay = -=-v-- = —-=-co--= =

2

= 0.35 cm? < 1.42 cn?

Area proporcionada = 1.42 > 0.35 cm?

Disefio del acero longitudinal para torsidén (Paso 5)

X, v, . )
Ay = ZAt ------- = 2(0.048)(28.73 + 53.720) = 7.92 cn
1 s
También:
28xs T, X, + ¥y
Al"" --------------- -2 ) ------
£, Ty + Vu/3C 3,9

3.5bws - 5
------ = 0.35 cm? < 2A, = 2(0.048)12 = 1.15 cm
ty
Use 2A; = 1.15 cm?. Por consiguiente:
28(35)12 570,000 '\ 28.73 + 53.72
Al_( -------------------------- -1 15) ------------ =
4,200 6,800 /z
570,000 + —~——=—===
3(0.024)

= 8.12 cm? > 7.92 cm®

Por lo taniw, coléquese Ay = 8.12 cm?
~ Distribuciér de las varillas longitudinales de torsidn

El &rea del refuerzo longitudinal a distribuir—es 3.12- ¢ém2.
Supéngase que % A, se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas parg flexién.
El &rea requerida en cada esguina es = 8.12/4 = 2.03 cm“. El grea
requerida en cada costado vertical es también % Ay = 2.03 cm“, a
una separacién no mayor de 30 cm. ¢ a c. Coldédquense 2 varillas del
No. 4 en cada zona.

Al centro del claroZAs - + A, = 2.03 + 23.4 = 25.43 cm
. 4
Colégquense 5 vars. del #8 en la zona de tensidn; A, = 25.35 cmé
La figura muestra la geometria de la seccidén transversal.

2
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g8olucidn
(b) Torsién de compatibilidad:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado T,, = 86,200 kg=-cm. Si se utilizan los resultados del caso
(a), se tiene:

2(0.13J£7 Ix?y) .85(0.13)/280(79,500) = 146,997 kg-cm

=0

> T, = 86,200 kg-cm

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsién.
Solucién

(c) Torsidén de compatibilidad:

Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado que T, = 345,000 kg-cm es mayor que ¢(0. 13Jf' Ex Y), se
deben suministrar estrlbos Puesto gque esta es una tor51on de
compatibilidad, 1la sec;gon se puede disefiar para un momento
torsionante de o(Jf' Ix“y/3) si la torsién exterior excede este
valor.

! i 2 = = -
o (JE <Lx°y/3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm
Por consiguiente, la seccidn se disefiard para T, = 345,000 kg-cm
Disefio de los estribos cerrados para torsién (Paso 2)

Utilizando la Ec. 7.26b,

0.21({280)79,500
T, = —c=========——==—--=--=--2 = 265,407 kg-cm

c
.0.4(6,800)
/l+[ --------- ]
0.024 (345,000)

Ty = Tn - To = 345,000/0.85 - 265,407 = 140 475 kg-cm

—
=~ - — - -

Ay Tg 140,475

== = mese—ees ¥ oo mm s mee e ———————————— = 0.017 cmz/cm/ 1 rama
s £,%%1Y;  4,200(1.28)28.73(53.72)

Disefio de los estribos para cortante (Paso 3)
0.5 f’cbwd 0.5/280 35(55)

jl +[ 2.5C (Ty/Vy) 1% ./1 +[ 2.5(0.024) (345,000/6,800) 1%

= 5,026 kg

24



V. =V_-V_.=6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg

s 'n c

v 2,974
§Y = =20 = aemio—- = 0.013 cmzlcm/Z ramas
s fyd 4,200(55)

Estribos cerrrados combinados pata torsién y cortante (Paso 4)

2A, :
Bve _ %R + == = 2(0.017) + 0.013 = 0.047 cm?/cm/2 ramas
s ! S s ’ .

Coloque estribos del #3 con un area de 2 X 0.71 = 1.42 c:2(9.5 mm.
de diametro), y se tiene: ’

drea del estribo Ag

§ = ————-—----------o--- = 1.42/ 0.047 = 30 c=
area requerida A /s
separacién maxima permisible sgj., = (X; + ¥;)/4 = 20 cm < 30 cm

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ 27 ¢m ¢. &
c.

drea minima de estribos requerida = 3.5(35)20/4,200 = (.58 cm?
area suministrada = 1.42 > 0.58 cm?®

Disefio del refuerzo longitudinal para torsién (Pasoc 5)

X, + ¥, : )
Ay = 2B -S----% = 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2.80 cn
S
3.5b,8 3.5(35)20
—————— = ——m=m—-—- = 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 = 0.63 cm?
£, 4,200 -
Por consiguiente:
28(35)20 345,000 - - 28,73 + 53.72
A) = (m=-=-=m= s - 0.68) =m=ew——————a- =
4,200 6,800 20
345,000 4+ =w————wu-
3(0.024)
= 7.10 cm? > 2.8 cm?

Por consiguiente A; que se debe sumnistrar es igual a 7.10 cm?

Distribucién de las varillas longitudinales. Considérese el misnmc
criterio que se siguidé en (a).
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Tangents com o mayor
pendlents { 7T mon )

Prnlo'n Intarnag

Curva ds estfuarza
cartanta constante

8
R

fal

Tangeats en un punta
cuaiquiero —

Tangents

Horizental

(]

Tongente o la membrana

on 1o bose (Vtmax =0}

b

Tangents

Fig.T.3 Anuloga’a con la membrans en la torsion pura slastica,
{a) Membrona boaja presién: {b} Curvas en_uro viga real ¢
en una membrang;{8) Seccida L ; {d) Sacciodr rectanguior.

——

(3]

Horizeatal ( V1T 0}

(b}

Constant v,

s //1’ 1

(1Y) |
r

—

-—45"

J ——

)

Fig. .4 Auulugl’c con el monton de arena en torsion pla’tnce pura.
(a) Soecio'r'l en L dol montsh de arena; [b) Secclén rectangular
del manton de arena | (cl Planta de la ssccion rectanguiar

(d) Estyerzo cortante torsionagl
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(b) (11 d)
Fig. 7.5 Anclogio con ol monton ds drema de 6 seccidn con patin
(a) Monton de arena de la seccliom trameversal sn L; (b} Piramids
compuesia ¢ partir dei alma (Vi) (a} Segmento an pabelldn o
portir dei aimo(Ve) ,(d) Pabeilon transtormado del patin ds Lo
viga (Vy)

*
] I AT i, J Ihl"’z":
|-t-y:|- 3, ——Yy l‘l,—..i
[ ¥
= /R
y =3, |

Ealy = ady, + Wy, a1

——

Fig. 7.8 Hoetinguln compuestos paoro ol calculo de Te.
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Fig. 7. T Flexidn oblicus debida 4 g torsica
{a) Flanion anmtes de la Yorsion; (b} Flaxicn ¥ torsion

Zona de compresion en
la fisxion oblicua

Fx , Fy = Fuerzos en lec varillas longitudinoles

Fy = Fuerzas an |oc sstribos werticales separados

o una dlstancia » - _ - o .
[+ s Fyerza resultante de |a tona de eolnpruie'l tal

en la falia

(b}

Fig. 7.8 Fuerza enlos planos flezicnados oblicuoments
{o) Tedas las fuerros actuan en um picne obhicue

en la fala; (b} Fuerza veatoriales en i zoma de
compresion,

o



F ’ *Fyerzo da tension sn cada ung de las varillas longitudiamies
Cx 3Fuarzd inclinada de compresion an la care horizentel

€y *Fwerza inclinode de Oﬂ.Prlliﬁ'l en ia ocare vartisal
‘vt sFuerza de fiujo de cortonte por umidad de .ongiiud 49 Mmure

Fig.73Fusrzas sn la supsrficle del cajon husco de concreto mediants
la anclegia cam |a armadura

T /Ty or Tl

VIV, or VIV,

Fi;.?.lo Disgramas de Interocclon para ia combinacion ds

torsion y cortante P

i
Lok
—

+
Il

o ib)

Fig. 7.1l Represantacion vectorial thuomc'ilec de lo comblnacion
de torsicn com flexidm @ [a) Flexian | (b) Torsion j{c)} Fiexlom y

Torslan comblinados
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El refusrzo de eo-pnsio'n fluye ton Tlnole'.

' ]

4 I
Edge beam !

L

"

Fig. T.13 Mo hay redistribucion de 10 tersiom {Taorsion de equliivels)

Fig. T.I% Dieqromo de Interacaian para cambinacion de uuio’n
y flexion
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JE
. [1/ .:'-
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Fig. 7.14 Rediatribucion ds 1a forsion {aompatibiidod ). (a) vista

Isomatrica de un tablers de extramo , (b} Plonto da un sistema
tipico de un sistema an un sentido.
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[ Given: loaging, support condis:ons, cross-section details J

1 ‘
Caiculate factored V, and T, ata distance o from the support
For compatibility torson T, < 4/3¢+/f. S a2y

]

.

Torsional effects
can be neglected

No Yes
' é > 0105 X x7yl, 0 = o.sf>——‘

0.8/7; T2y

¢ o -
Ju=nae et

e
u

b,d

et

w

Provige minimum
reinforcement

1n wh.cn or aucnever 15 greater

4. > 508, lxy + v}
T f

¥

7
= _: =T,
| Th i No Yos
-e_c':rfss ?ecnon has 1o be T <4T
| ciiarjed; repeat design * ¢
i A T
Routine to calculate AT o, = 0.66 + 0,33 ers
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Photo 37 Siinply supported beam prior to developing diagonal tension crack (foad -
stage 1) (Test by Naay'otall)

Photo 33 Prancipal diagonal tension crack at failure of beam in the preceding
photograph (load stage 12).
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Adv 35‘/4:/

FOTO Ne 40 Viga de yeso refarzndc en ig Fuilu 4 tarsieepura

FOTO Ne 41 YViga de morteramimple en lurllt;n puro
{0) Vista supsrior ; (b) Vista inferior

-

FOTO No 42 Viga de concrate reforzado en lorsion pum.oilpoalclc;n
parc ¢l ansaoye

FOTO Ne 43 Acercamisnto del agriefamiento por torsion da
las vigas de la folografic anterlor

R S E -



| APLASTAMIENTO

—— + 4
L~ ¢ ISR TN S0 Y W
._f ____________ = T “Foewcia T
(2) GRIETA DE CORTANTE EN EL ALMA (b) FALLA POR FLEXIOM
. [eriera oe- * >
FLEXION y,ﬁognuﬁ_}} Lz ans ]
s b,
T “RIETA IciPiEuTe T l
GRIETA SECUNDARIA

(b) GRIETA DE FLEXION Y corTANte (D) FALLA DE TENSION DIAGONAL

FIG. 3.1 Fig. 3.2
Tipos de Grietas Inclinadas'Fallas de Vigas Esbeltas
e j[
PERDIDA DE ADHERENCI r -
T DESIDA A LA GRIETA l _ / .
{o) SHEAR - TENSION FAILURE . _14-71-.-._ _____ =

TIPQ DE FALLA

T FALLA DE ANCLAJE

2 FALLA DE APLASTAMIENTOQ

3 FALLA DE FLEXION

4 & 5 FALLA DE COSTILLA DE ARCO

{b) SHEAR - COMPRESSION FAILURE

}
sfd sl 1O 25 . w/drOTO
Fig. 3.3 ~Pig. 3.4
. e
Fallas Tipicas de Cortanten 7Modelos de Falla de Vigas
en las Vigas Cortas . de Gran Peralte - R



(a) Viga Agrietada en Tersién

Esfuerzos de compresisn pi
que actoan & unwgngulo el?iagonal

(b} Equilibrio Longitudinal o \
Componentes longtudinales ae compresidn di agonal
q/tan & por unidad de longitud

(c) Trayectoria del flujo de\cortante_ </ ‘ 7/ /
T = 2A0q U !
- Ses7 )
/I
# /
g2 ; o / &y
> v N / 4 b

™~

s

/

{d) Equilibrioc

Flujo de cortante, d :
q por unidad de longitud ¢ esquina
alrededor del perimetro po

Fig. 3. Modelo de Armadura para Torsién que muestra las fuerzas
que actian en el elemento.
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GRTETA DEBIDA A LA

COMPRESION EXCEWTRICAI - |
. oY !
‘ o !
— 22575 APLASTANIENTO S
- YA, i ]
—————— =t

T “  TRAYECTORIA DE LA COMPRESION

a) ARCH-RIB FAILURE

! .
]
o5t 2" GRIETAS INCLINADAS
[ e e
p 1

'

T L APLASTAMIENTO

i

»
‘ / P f-—- APLASTAMIENTO ,
f— —ad

L =/ il

T T Te AT '

{b} WEB ~CRUSHING FAILURE

FIG. 3.5 Palla Tipica de Cortante en las vigas I

| —
| st
T

Compression

Compresién e
n
in concrete

el concreto

Fuera del
/ concreto

—|
1
UNSPALLED S5P£°_LED
Fig. 4. Descascaramiento del recubrimiento del concreto
debido a la torsién. ‘}?
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Sueprficie exterior efectiva
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BI eas
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Espesor efectivo de la
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J/ﬂ



Puntos de anclaje

Puntos de anclaje del del estribo P(ac;s transversalies
acero longitudinat de distribucidn

\ _oh oM ,»sza-n ,,,,;,a-a/,m
PR

Placa extrema 1 _~| - //

de d1str1buc|$ /1|?/1//4 B //4 //x/ I \ >

s A b A .
%"‘-‘ S g g e R (R

{a) Funciones dei Refuerzo en
Modelo ldealizado de la

\\§

-

\‘\
AVNAWLEAY

A

Armadura
Acero Longitudinal :d- {44 4 d /"’ 1 //’
anclado en la regidn 4 / g / / / /
del extremo L / / -
~ 1 | Z L~ A L~ /L
| ./- - AJ A’/{ N / / .

- e ——————

T (b) Viga Aprpiadamente Detallada

L N
Falla en el / ,/ / ]

s \g//”/ T D

(c) Viga Deficientemente Detaliada  Falla de sxoulsién
. de la esquina
Fig. 18, Consideraciones de detallado para una viga sujeta -
a cortante y/o torsiém.
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shhalibe 13.4 kips 13.4 nips

( ,/6“‘2&:‘;?’.";‘ i/:"’,?';;-'f."p_ 1-
- —-f-—ir',u’
ok on S o0 RS

i inal

J—d -!—c-l—a—‘ Acero longitudina r

VL YRS VIGA 781 fy = 3,260 kg/cm2
14 Olupsl ll4.0 kips

Ld_i_g}-—zd %}-—d-l fy= 3,890 kg/cm2

10.3k|ps$ -{10.3 ps

! ——1 L, (1,255.5 ksil

"l vica 783
., - PROPIEDADES DE LA SECCION TRANSVERSAL
RN ‘T"”" 2 .
ol Estribos #2 fy= 3,500 kg/em2
*2i’z; ass'| ' . Concreto flc= 270 kg/cm2
i | .\__..', "l Recubrimiento laterals 1cm
| T4 Acero Longitudinal 243 + 2#8
i L Resistencias de fluencia, las mstradas
RS d=27cm
1337 - Rl
Fig. 20.

Tres vigas con separaciones grandes de los estr.bos.

= i - B - —
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DISES ESTRLCYURAS DE CONCRETO

0.5°0 r(\

0.477

0.424
vc

Vi b4

0.371

0.318 .

0.265 u
0 0l 02 03 04 05 06 07 08 . 09 10

Fig. 13.6 Variacién de V./J [ .bdcon la relacién C; T,/V,,, segin la ecuacién
11.5.

A
En la figura 13.7 se ilustran dw..rT 5 t:pos de distribucién det refuerzo por cor-

tante, de acuerdo con las secciones ll Sliyl115.1.2,

11.5.5 Refuerzo minimo por cortante

En general, todos los elementos de concreto sujetos a flexidn deben tener una
cantidad minima de refuerzo por cortante, excepto para losas y zapalss, nervaduras
y vigas anchas de poco peralte (seccién 11 5.5.1), Para elementos no presforzados se
calcula el refuerzo minimo por corlante requerido a partir de:

b, - !
A4, = 35222

Iy

La esencia de la ecuaci6n 11.14 consist: en que, cuando se utiliza el refueizo mi-
nimo por cortante, la resistencia tota al cortante de una secciénes V, + 3.5b,,d.

ecuacidon 11.14

EJEMPLO 13.1 Diseito por cortante: Eleinentos sometidos solamente a cortante y
flexién

Determinar el tamafo y la separacién de los estribos verticales en U, para una viga
simplemente apoyada, con un claro de 3.14 m.

by

f'e

33cm

]

211 kg/em?

56

CORTANTE

= 6.7 1"nfm,
d =35lcn
fy = 1810 kg/em?

£ T~ smix. = d/26 61 cem

. L H
& 'e &

N
%

Estribos Malla de alambre soldado
5 .
i 45 . an
=]
% \ - 30 min. l
° - Cualquier linea como ésta
45" min. — 1" debe cruzar un estribo
> 4

Estribos inclinados

INOLT AW

Combinacién Espirales

Varillas longnudxmles doblldu

I\

Fig. 13.7 Tipos y distribucién del refuerzo por cortante.

Cileulo y andlisis Referencia en el Reglamen:o
Para este ejemplo, se suposc que la carga viva estd fija, de tal modo que el cortante
de disefio en ¢l centro del claro es igual a cero. {Se obtiene un coriente de diseno
mayor gue cero si se considera una carga viva parcial sobre el claro))

1. Determinar las fuerzas cortantes factorizadss @ apoyo: V, =6.7x 4,57 = 30.6
ton. @distancia . del apeyo: V; =306 -6.7x0.51 =27.2 ton, - 11.1.2.1

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por ¢l concreto,

@053J1  byd

]

¢ Ve ecuacitn 11.13

085x053/211x33x51=11013=11.01ton

57
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DISERO "STRUCTURAS DE CONCRETO

J.-Deten: inar ! distarcia x, desde el apuvo, més alld de la cu:l el concreto puede
soporter e] cc (tante total,

Del dibujo (4.57 ~Xc)4.5T=p V,/ V, en el apoyo
X =45T[1=(p V/V,)]) =457 [1 - (11.01/30.6)] =293 m

4. Determinar la distancia X desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcionar
refuerzo minimo por cortante (es decir, hasta V), = ¢ Vai2). . 11.55.1

Xy = 4.57[(30.6 ~ 5.50)/30.6) = 3.75m

X¢ , Refuerzo extendide
2 un punto
‘Sdonde Vy =
I 272 V2
V, = 306 ton
v, =1101
- B I ?
\\\ ! Mo
\N $V,/2 = ssod L 9. ~

|
3. Determinar la separacién requerida de los estribos en U.

s (requerida) = vA 1, di(Vy —e V) Comentarios
’ seccién 11.5.6

Suponiendo estribos en U del #4 (4, =2.58 cm?) epéndice F @distancia d del
apoyo:

]

s (requerida) = 0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2-11.01) =19.4 ¢m
Pucsto que (Vy, ~ ¢ V,.) varf. linealmente entre x = d,x =x,y laseparaci6n
recuerida varfa inversamente con ( Vie = ¥ V), 1a separacién requerida en cual-
quier seccidn entre esos dos puntos sc puede obtener directamente del valor s (re-
querido), correspondiente a x =d. Por ejemplo, en la secci6n:

x=d +{(x;~d)/2] =1.72 m del apoyo

s (requerida) = 19.4/0.5 = 38.8 ¢m

58

CORTANTE

6. Verificar la separa. :6n n- :xima permisible de !os estiibos,

s {mac)de lus estnios verticales & df2 = 255 ¢m : 11.54.1
o también < 61 cm

s (mdx) de los estribos en U del # 4 correspondiente a los requerimientos
minimos de dreas de refuerzo

s (miix) = A, f/3.5 by,'=2.58 (2 810)/3.5 x 33 ecuacién 11.14

= 63 cm ) }
S 8fmax) = 25.5cm

Resumen
Separacion de los estribos utilizando estribos en U del # 4:

[P bl

75cm | 5 @19.00cm F €300 9 @25.5 cm
-~ M~ T 1 ’
' 378cm = 3.78m - .

6 estribos @ 19.00 cm
2 estnbos @ 23.00 cm

9 estribos @25.5 cm

EJEMPLO 13.2 Disefic: por cortante con tensidn axial

Determinar ia séparacién que se requiere para estribos verticales en U, p--a una
viga sometida a tensién axial.

f'e = 253 keg/cm?® (conéteto ligero con arena; no se especifica fz)
fy = 2810 \g/em’

Mg = 601 ton-m

Mg = 442 ton-m

£0
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ESFUERZOS PRINCIPALL",
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€% - TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES . """

4
VIGA DE CONCRETO SIMPLE

A A

= -

_LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI  -:
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRE
TO Y APARECEN LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO., A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COM
PORTAMIENTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y
HOMOGENEO.,
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9.~ MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL

Griews ingtinaca formeds
sdbltamenie en uns sols
siape Oe carpe '

RV YA S B

s} Falip sn tensién dispons)

Grietd inclinada formadae : I
predusimmmie en warias
n1spas 2 CETER ]

b) Falla in enmpvu ibn por conents

Grisys inclineds formads
+  preduslmente en varias

elapas de Carge
..__.___1

il //l—h N

c) Falls an sdherencis por coramy




a"

. ¥,
naf
3 a

EFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL.

R)

B)

C)

A)

B)

C)

REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES
PARA FLEXION,

AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO,

REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE.

‘ .MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL,

ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL, EL COMPORTAMIEH

TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL.

AL APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA,
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA
MENOTS LIMITAN EL Fy DEL REFUERZO 2 LiD0 Ke/cMZ,

SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, EL CON
FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO.



4,-  CALCULO DE LA RESISTENCIA,

A) CONTRIBUCION DEL CONCRETO (V).

SE CONSIDERA QUE LA FUERZAlCORTANTE QUE RESISTE -
EL CONCRETOlES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-
| INCLINADO; f ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN
TENSION DEL CONCRETO, QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ
NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN <C0ﬂ

PRESION.

POR TANTO:




L) CONTRIBUCION DE: REFUERZO TASNGVEATZL . (Ve
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AV’%ﬁNx
a7V

EFAHe0 3 AT Av/fE COScir feo CcOSE

vax

. M Vs _
AT =55 = AM= p-
. Vs . SENod
-E; Av/s (CD‘S,‘% TAN T
- -u/?,' Al od s = ™
v A.g__ﬁ(mx,t ?'AN ) s/ P = 45

V= izg.,—""z—‘? (BENt v cOSe ) SI f5 =Y
-
' Vs.—..ﬁ:ﬂL/ld(sewxvﬁcaaae) e

-4



5- REGLAMENTO . D, F, 1 98 7.
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE

VR & V¢ + Vs :
VR * Vu

5,1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu,

A) FACTORES DE CARGA

Vo = F.C, V

Vu = 1.4 (VcM + Vev)

Vu = 1,5 (VcM + Vev) ——>  GRUPO A
Vu = 1.1 (vcM + Vcv + Vea)

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA,

TEAMNECION  DE VY max.

Vaax. Vit ppay = Fe Vmar.

|

S0l 0 . 51 LRSS CAPGAL COMPANVEN LIFSCITRMENTE
A LEH VIGH :
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5.2 DETERMINACION DE Vc,

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRE
DOMINA LA FLEXION SI L/A S 5,

EN ESTE CASO:

- Fr (0.2 + 30 p)._] £%c bd  (si p £ 0.01)
Ve = VCR

Fr (0.5) J £*c bd (si p > 0.01)

. DONDE: p = As
bd

y FR= | 0.8 (Q&é)
0.6 (Q@>2)

B) RELACION PERALTE/ANCHO.

h/b & 6
51 ==> Ve = VCR
. h¢& 70 em
Si h/b.) 6 Ve = 0.7 VCR
Si h) 70 ecm Ve = 0.7 VCR
h/b ) 6 L B . L
si Ve = 0.49 VCR
hy70 cm

77



C) - CONSIDERACION DE LA RELACION M/V
8i L/h < 4

Ve = {3.5-2.5 M) Vcr
vd

PERO NO MAYOR QUE 1.5 FRbd4 f*c

D) INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

‘— <a.é7ﬂs:, -A_q J] .
| , o
SSwe__ =g
TR AN Y S
— — y
Ve=0,7Vee

E) TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL

P ;4.5 P70’5ﬁﬁ jL T o
= :: - —L
e -
“ § ,
Yes0.7 Voo

/Z



F)

6)

CORTANTE Y CARGA AXIAL

Vc = K Vcr
DONDE
K= 1+ 0,007 (Pu)
. Ac
K=1-+-0.03 (Pu)
Ac
ELEMENTOS ANCHOS
LOSAS, ZAPATAS Y MUROS
b X 44
S1 =:£> .
M (2
vd

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA
DE LAS DOS CONDICIONES. - -

Vc’= VCR

/>

COMPRESION

TENSION

Ve = 0.5 FRbd | f*c
INDEPENDIENTEMENTE DE P



5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL

81 Vu> Ve
A) ESTRIBOS VERTICALES

Vg = Fp Av fy @
s

vu - Ve 3.5b

B) ESTRIBOS INCLINADOS

S = Fp Av_fyd (send+ cosd ) & Fp Av fy
vu-ve¢ 3.5 b

C) VALOR MAXIMC DE Vu,
Vut2 rnba.}f*c
D) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu.

Si Vvu)ve PERO < l.SIFRdef*c

-

§i Vu )1.5 Fgrbd Jf*c PERO (2 FRba.Jf*c

74



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

'S =0,25d S8i (Q)> 2)

S =0.5d Si (Q & 2)

F)> CARACTERISTICAS DEL REFUERZC DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

- fy £ 4200 Kg/cm?
-~ P min = 6.3 mm (1/4" o #2)

- ANCLADOS 10 § DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL.

/55“'&&\

_L#

'ESTRIBOS INCLINADOS # N 45°

BARRAS INCLINADAS o =  3p°

L5



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

S=0.254 81 (@) 2)

§ =« 0,54 8i (Q & 2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

YIGAS PRINCIPALES

-~ fy £ 4200 Kg/ém2
- fmin = 6.3 mm (1/4" o #2)

- ANCLADOS 10 # DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA
VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZIO LONGITUDINAL.

'%9\*

/ 5.5L

-ESTRIBOS INCLINADOS & =  45°

BARRAS INCLINADAS of =  3p°

/&



E | DEZZ/ON FECTENZULAR CON AIERQ 22 COVETRICVON

P U—— - ’ e —— ¢ —
. L. d - 25
C! A 'g . ’ . e
L = y(ae-as)
SR

M+ Frl (Ao-As) fy (d- 2 )+ A fg (d-d') ]
de coT |
abfe+ Asfss As f4

q-= (As-ff_g_)}’g
b

s0L0 5/

(pP-p)=_#200_ d' _fe
Gooo-f9 d  fy

CONDICION QUE INVMFI.ICA -QLE EL ACERC
FLUYE EN TENSION ¥ CONIFRESION.

/7



- -3. M

2P
";3\, -
-y

T OAL LD DE Ves

Lr:z - ’: 7: /. Z! xC 7 * = TIA,. ?..'.? f'}:‘ T e

- OOMO PrO.OIRD> 0.0/ ALEMAS EE INERRUMFE EL ASERD
BN MAE pE 83 % | : |
Ves = Ver 0.7 (0.6 Fe bd V% ) DX x 0%
Vez = (6% 0.8xB0x70 V23T ) 0.7 0.7 = 5829, 9]
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iQué es concreto presforzado?

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su
comparacién con el concreto simple y con el concreto reforzado COmo pasos
sucesivos de un proceso.

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrada en la figura (fig
1), esta tendra una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor.
males de tensidn en el co creto no séan mayores a la capacidad del concre
to a la tension (f't = 2 |f'c) que aunque pequefia, tiene un rango de exig.
tencia.

Durante este rango podemos suponer un comportamlento lineal del concreto-
¥y por lo tanto a partir de:

{}:%E\ fj= * {=2 1Pc; I

. -

v

para una seccibén rectangular:

NS -
5 C Hﬂﬁ ?é

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de ten
sién, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento-

fig. (! ).

Si tomamos como base las consideraciones basicas del R.D.D.F., obtendre-~
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi
ente a la viga de concreto simple.

En las figuras (' ) y (.. ) se muestran los diagreme: correspondientes pa-
ra ambos casos.

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora - la misma viga un es-
tado de deformaciones contrario al preducido por.las pzas. P, _de tal suer
te que las tensiones en el concreto desaparezcan.

De esta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces ma
yor a la del concreto simple.

Es decir, si comparamos la misma seccidén, a través de concreto reforzado-

y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al --
primero del orden de 1.55 veces.

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo.

2.5
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Si suponemos la siguiente viga:

" i I L)“:"jccm;
1  h=-40wm

ottt 4

La viga es de concreto simple con f'c = 400 EET
cm

Si el valor de la carga P es de 10 tons.;
Entonces M = Pa = 10 Tm,

y los esfuerzos:

£ = M 10 00000 _ 125 Kg
S 8000 o
£ =125 X8_
cm’

El diagrama de csfuerzos correspondiente es:

i 5251@%\/\42 <Cemk:;j L




Es evidente que la viga fallaria puesto que las tensiones son excesivas.,

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecénico le aplica-
mos la siguiente carga:

c | T
IR l|
; fe

. qb ‘ h_¢__.
ST 58

Siendo Pp

75000 Kgs.
e = 6.67 cm.

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos

}QSléyéﬁ C%m«%.
125 Kg/em® comp.

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinacidn dg esfuerzos.

125 s,

125 jes

25



ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan sb-
lo hay compre51ones y de una magnltud tal que son aceptables para el con-
creto.

Para este ejemplo hemos supuesto que el concreto no tiene capacidad algu-
na a la tensién.

Si analizemos los diagramas correspondientes al efecto mecédnico externo -
de la carga Pp y al estado final:

B LR

Vemos que la pza. Pp viaj6é del borde inferior del nicleo central, al supe
rior.

Por lo tanto aquella seccidn con los bordes del niicleo central mas aleja-
dos sera una seccién mas eficiente desde el punto de vista de flexiédn.

* 8i ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, ain cuando me-
nores a ciertos limites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien-
cia a flexién.

Es decir: j)
\

| &)L / .R{mnm Gﬂﬂg ?ﬁc < ?F‘Um (Qokar_:)

F
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Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados. ‘ -

El efecto externo, de hecho de flexo compresién, constituye precisamente-
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo.

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas comines:

a) pretensado '
b) postensado

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o-

posterior al colado y fraguado del elemento. -
¢

El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos permi
sibles nos situa dentro del rango lineal y eldstico y por lo tanto es véi-
lida la férmula de la escuadria.

Diferencias basicas y rangos de utilizacién entre concreto pretensado y -
postensado.
Ventajas y desventajas: -
Materiales:

Concreto.
Acero.

Perdidas de presfuerzo
Etapas de trabajo.

9 #



FRFXEFEREEFKEEEXFEREREEXF L XXX ER XXX EK
¥ DISENG DE ELEMENTOS PRESFORZADOS ¥ .
EXEEXEFFELEEEEFXFEEEEXRXEXXX XXX RFRERE .

LOS DATOS SOM EN KGS. ¥ EN CHMS. FECHA: 18-Abr -89
% NOMBRE DE LA PIEZA 7 % =L0OSA TT 247.3/460 H. VAZRLEZ
*¥%% CONCRETOS *¥x¥ *¥%%x ACEROS ¥¥¥ -
f'c PRES.= 350 Kg./cm2. ’ fpu PRES.= ‘ 12500 ¥a, /w2,
f'c REF. = 200 Kq./fcm2, Es PRES, = ZOOOOOO Ko, 7fem?2,
f’ci DET.= 250 Kg, /cwm?2. as PRES. = O0.5% rm?,
C. PERD, = 0.0
: : C. TENS., = 0, 75
¥%¥% ETAPAS DE CARGA ¥¥*¥
CUANTAS ETAPAS S0OM = 4
SECCION SIMFLE = 1 SECCION COMPURSTA= 7
ETAPA SECCIOM &/C W X
1 1 ©i3.8 KG., /ML.
2 1 4z20.8 KG, /ML,
2 2 7942.5 KG. /ML,
4 z2 400.0 KG, /ML.
*%% PROPIEDADES GEOMETRICATG ¥¥¥ UMIDADES=cm~?2
I.AS AREATS SE DEBEM DAR DE ABAJC PROPIEDADES GEOMETRICNAS
HACIA ARRIEBA
+++4+ SECCION SIMPLE +%++ AREA= ZES?.50 w2
CUAMTAS AREAS 3S0ONMN= 2 T TATAL= RKI18744.730 rm™a,
Y INF= a4%.20 rm,
RASE BASE ALTURA ¥ SUP= 14.80 rm,
INFERIOR SUFERIOR S INF= {RIS3. 40 cm R,
cr. crm. ct., S SliP= 487372.97 w72,
18,00 30.00 =5. 00
247,50 247.50 5,00
++++ SECCION COMPUESTA 44+++ AFF A= 2497 . Q4 rwmrD
CUAMTAS AREAS S0N= i T TOTAL:s (1O75R74 27 w4,
Y INMF= 42,37 rm.
BASE BASE ALTURA ¥ QliP= t6H, 67 m,
INFERIOR SUPERIOQOR 5 TNF= 2243, 51 rwmeR,
Cm. om. cm. o2 KiP= HAKRRT OS5

247,30 247.50 5.00

¥¥% CABLES DE PRESFUERZO. NUMERQ. POSTCION ¥ ClLARMD _ ¥¥+¥
MUMERD DE CABLES 5.0 CLARO (MTR.) = 1o, 8y
CENTROIDE, f(cm.) b3

o

¥%¥ REVISION DE ESFUERZOS PERMISIBLES  #¥¥%

LOS ESFUERZ(OS SOM: PARA LA ETAPA

1 FS(1)= 18.40 Kaq./cm2, FIt1)= -47.1%0 Ko, fcw?,
2 Fs(2)= 12.861 Kg./cn?. FI(2)= -32.4% Ko, /erm2Z,
3 FS(3)= 11.73  Ka, fem2. FT(3)= -48 .74 ¥a./cm?,
4 F5(4)= &, 232 Ka./cm22. FT(d)Y= ~7P&.P7 Ka./lcm?2,

28
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LOS TOTALES FS T = 4%9.05 Kg./cm2. FI 7
PRESFUERZO FS P = ~1&.73 Ka./etm2, FI P
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120,00 Ka./cm2.
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 .Kag./cm2.

LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES ! PARA LA ETAPA

1 FSil)= t,47 Ha./cm2Z. FI(1)=
Z L FS(2)= 1a.28 Kqg./cn2. FI(2)=
3 FS(3)= 26,01 Ka, /ecm?2, FlI{zy=
4 FS5(4)= 22.53 Kag./emz. FI(dy=

*¥%% REVISIOM DE FLECHAR %%

,v LA SUMA DE FLECHAS ES 2.210 em.

' ’

LA CONTRAFLECHA POR PRERFUERZQ EZ ; ~1.8617 &,
* ¥ ¥ LA FLECHA PERMISIERLE ES H 2.667 Cm.
PARA LA ETARA: FLECHA=: COMBTNACTOM:

1 D = G.712 om. ¢n =
2 D = G.4258 rn., Ch =
3 D = 0.6%56 om, cp =
4 D = 0,353 tm, ) Cn =

¥¥¥ REVISION A LA RUPTURA  ¥¥¥

AREA DE ACERD DE REFUERZO : '
ESFUERZ0 DE FLUENCIA DEL ACERD DE REFUERZO :
CEMTROIDE DEL ACERD DE REFUERZO *

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO { ST=1. NO=0O )

FLUYE EL ACERDO DE REFUERZQO ( 3I=1. MNO=0 ) ¢
EL MOMENTO RESISTENTE :

EL MOMENTO ACTUANTE :

EL FACTOR DE SEGURIDAD :

EL VALOR DE A=

27

154,74 Hn, frn?,
107,52 Ka. frm?,
FT= -1N.t7

FT= B 27

&0, 272 Va, fenm?2,
P7.79 ¥a, /w2,
-P0.97 Ka./lrm?.
~47.74 Wn./lem?2.

~0. 904 rm,
-0.414 rm,
0.7480 rm,
Q.593 rw,

7.4 cwmP.
az72a0 ., 0n l-f.g, frrm??
q4.00 rm,

1
!
44. 027 Ton, -m
I1.RO0 Ton, =-m,
1.442
2,449 m.
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EXREEEFRERESEF EXREEREREREFRERRFARRR Y
"% DISENG DE GLEMENTOS PRESFORZADOS ¥
FERFERFTEEE N EEEFEEREERERREERRFFERRTR

{05 DATRS SON EM KG3, ¥ EM CMS. FECHA:
¥ NOMBRE DE LA PIEZA 7 X =T. PORTANTE *L* H.
*%% CONMCRETOS  %¥% ¥%%¥ ACERQS ¥¥¥
$'c PRES.,= 350 Ka./cm2, fou PRES.=
f'c REF. = 200G Kg./em2, Es PRES., =
f*ci DET.= 280 ¥na, fem?, as PRES, =
C. PERD. =
. TENS, =
*%%¥ ETAFAS DE CARGA % ¥ %
CUANMTAS TTARPATS WM = 4
SECCION 3IMFILLE = H SECCIONMN COMPLIEFRTA=
ETAPA SECCION =7 W
i H az772.0 KGEG. /M.
2 1 2072. 0 KGE. /Mt
3 1 12318. 4 kG, 7ML,
4 2 1550,.0  KG. /M.

¥¥¥% PROPIEDADES GEOMETRICAS  X¥%
LAS AREAS SE DEBENM DAR DE ABARJIC
HACIA ARRIBA

++++ SECCION SIPPLE ++++ ARE A=
CUAMTAS AREAS SON= 2 I TOTAL=
Y IMF=
BASE BASE ALTURA Y SiPs
INFERIQR SUPERIQR S INF=
cTh., cm. cm. s SliP=
50. 00 50.00 a0, 00
35.00 33.Q0 55,00
++4++ SECCION COMPUESTA ++++ AREA=
CUANTAS AREAT BS0N= Z2 T TOTAL=
¥oOTNFE=
BASE BASE ALTURA Y SuUpP=
INFERIOR SUPERICOR 5 INMF=
cm. Cm. e, 5 SUP=
35.00 35,00 .00
Z3.Q0 75.00 5,00
*¥¥ CARLES DE FPRESFUERZN, MNUMERO. POSICIQON -¥
MUMERO DE CABLES = HEA IS CLARG (MTS.) =
CEMTROIDE, (cm.) = 1IN, 0
*¥¥% REVIZIOM DE ESFUERTOS FERMISIBLES  ¥¥¥
LS ESFUERZOS SOM: FARA LA ETAPA
i FS(l)= 24,17 Ka./cmZ. Fi(1y=
2 Fs(2)= 60,92 Ka./cwm2. FIt(2)=
3 FS(3)y= IR, 75 Ka./cm2. FI(R)=
4 Fs(ay= 27.13 Ka./cm2. - FI{d)=

>0

18-fr -

VazTRI

oo

P800

o
n,
0,
A,

]

LINMIDADES=rm"?
PROPIEDATIES

2475,
2170547,
2R,

a4,
S4531
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RR4L0.

3127047,

ad
5N,
20741,
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00
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.77
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CERP

42
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vm, lem?,
VR, fem?,
P,
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cm~Z,
rm~4,
om,
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rmeR,

41944, 12 rm~3,

CLAaRO.
10,

-70,
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-79,
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LOS TOTALES FS T = 150,986 Kg./cm?2.

FI T
PRESFUERZQ - FS P = -34,95% Kq,/cwm2. FI P =
PERMISIBLE 1a ETAPA FC= 120.00 Kg./cm?,

FPERMISIBLE DE SERVICI FC= 157.50 Ka./cm?.

LA COMBINACION BE ESFUERZOS ES ! PARA LA ETAPA

1 FS(l)y=s -1G.783 Kg./cm2. FI(t)=

2 Fs{2)= 50.14 Kq,/cm?2. FIt2)=

3 F3(3)= 88.89 Kaqg./cm2. FI(a)=

4 FS(a)= 1146.02 Kag./cm2. Fli{g)=
¥%%¥ REVISION DE FLECHAS ¥¥%
LA SUMA DE FLECHAS ES : ?2.021 cm.
LA CONTRAFLECHA FOR PREZSFUERZO ES @ -1.023 cm.
¥ ¥ ¥ LA FLECHA PERMISTIELE ES : 2.580 cm.
PARA LA ETAPA: FLECHAS: COMBINACTONM:

1 D = .31 cm. ch =

2 D = Q. 7594 cm. ch =

-3 b = Q,.506 cm,. ch =

q . D = 0. 804 cm. cCh =
¥¥¥ REVISION A LA RUPTURA %%
AREA DE ACERO DE REFUERZO ¢
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL. ACERQ DE REFUERZNO

CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO

FLUYE EL ACEROC DE PRESFUERZO ( SI={.
FLUYE EL. ACERD DE REFUERZO { 8I=t.

NO=0 )
NO=0 )

EL MOMENTO RESISTENTE

EL. MOMENTO ACTUANTE

EL FACTOR DE SEGURIDAD
EL VYALOR DE

=/

]

-134.26 Kq
" 85,42 Ka,

fem2,
rem?.

FT= -10.,12
FT= -99.,87

A% .04 Ka
13,46 KA.,
-12._ 01 Vg
-4KR A" Knm,

=-0,702 r~m,
0. 028 cm.
., %94 rm.
0,997 n,

Lfom2,

rem?2,

Llem?.,

femP,

R.946 £m2,
4200, 00 Kn, fom?2,

4.0N0 r£m,

{
1
{P22.119 Trhn

77.907 Trn,

1.520
24.08% rwm,

-,
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CONCRETO PRESFORZADO 463
.ﬂ‘

18.2.6 Al calcular las propiedades de la:seccién, previas a |a adheren- |
cia de los cables de presfuerzo, debe considerarse el efecto de la pérdida del’
&rea debida a ductos abiertos. g

18.3 Suposiciones de disefio

18.3.1 El disefio por resistencia de miembros presforzados para cargas
axiales y de flexién debe basarse en las suposiciones de la Seccién 10.2, ex-
cepto que la Seccién 10.2.4 se aplica Unicamente al refuerzo que cumpla
con lo sefalado en la Seccién 3.5.3.

18.3.2. Para el clculo de esfuerzos en la transferencia del presfuerzo,
bajo cargas de servicio y para las cargas de agrietamiento, se pusde em-
plear {a teorla elastica con las suposicignes siguientes:

18.3.2.1 Las deformacicnes varian linealmente con la profundidad en
todas las etapas de carga.
18.3.2.2 En secciones agrietadas el concreto no resiste ninguna ten-
I
18.4 Esfuerzos permisibles en el concreto-Miembros sujetos a fle-

xién

18.4.1 Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la
transmisién del presfuerzo (antes delas pérdidas de presfuerzo dependien-
tes del tiempo) no deben exceder de lo siguiente:

a) esfuerzo de la fibra extrems en compresién.............. 0.60f"¢;

b} esfuerzo de la fibra extrema en tension excepto en lo permitido por

{C}-..... ........................................ O.BOJf'c,’

c) esfuerzo de la fibra extrerka en tensién en los extremos de

miembros simplemente apoyados. ........eeiinannnn.. 1.6 VFe;

Cuando los esfuerzos calculados de tensi6n excedan de estos valores,

h
e

debe proporcionarse refuerzo auxiliar de adheresi*a {no presforzado o pres- .

forzado) en ia zona de tension para resistir la fUirrza total de tensién en el

.concreto, calculada con la suposicién de ira seceion no agrietada.

18.4.2 Los esfuerzos en el concreto bajo las cargas de servicio (des-

" pués de que se presenten todas las pérdidas de presfuerzo} no deben exce-

der de los ~ ientes velores:

464 AEGLAMENTO ACI 318.77

a} esfuerzo de la fibra extrema en compresién............ ...0.451"

b} esfuerzo de la fibra extrema en tensidn en la zona de tensién pre-
comprmida. ... ... i i i ittt i e, 1.6 \/f’c

c) esluerzo de la fibra extrema en tensién en la zona de tensidn pre-
comprimida de los miembros {(excepto en sistemas de losas en dos
direcciones) en los cuales el anélisis basado en las secclones trans-
formadas agrietadas y en las relaclones bilineales momento-
deflexion demuestren que las deflexiones inmediatas y a largo pla-
z0 cumplen con los requlsitos de. la Seccidn
7.73.2..... e eeeenaeaaas eeeian Cereees .. 32VF,

18.4.3 Los esfuerzos permisibles en el concreto de las Secciones

18.4.1 y 18.4.2 pueden sobrepasarse cuando se -demusstre mediante
pruebas o anélisis que no se perjudica el comportamiento.

18.5 Esfuerzos parrﬁlslb!es en los cables de presfuerzo -

18.5.1 El esfuerzo de tensidn en Ios cables de presfuerzo no debe ex-
ceder de lo siguiente:

a} Debidoalafuerzadelgato................. .-0.80fp 0 09475,

el que sea menor, pero no mayor que 8l vator maximo recomenda-
do por el fabricante de los cables de presfuerzo o de los anclajes.

b) Cables de pretensado inmediatamente después de la transferencia

del presfuerzo.........coooeevviiiiiiiii 0700,
¢} Cables de postensado inmediatamente después del anclaje de los
cables........... LR cereseeeenaa 070/

18.6 Pérdidas de presfuerzo

18.6.1 Para determinar el presfuerzo efectivo 7sg, deben considerarse
las siguientes fuentes de pérdidas de presfuerzo:

a) Pérdida por asentamiento del anclaje

b} Acortarniento eldstico del concreto
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¢) Fluenciadelc. ret e
d} Contraccidn del cc.  2to
¢) Relajacion del esfuerze »  Yes

f) Pérdidas por friccién debids
de Jos cables de postensado

Jtura intencional o accidental

18.6.2 Pérdidas por friccibn en los cz . ce  “stensado.

18.6.2.1 El efecto de la pérdida por friccio. ~ ‘bles de postensa-
do debe calcularse por medio de :

PS = Pxe K2+ ﬂa) To18-1)

Cuando (X2 + u ) no sea mayor que 0.3, el efecto de la pérdic  *~
cion puede calcularse por medio de  ©
[

T Psg = Pl + K8+ pa) i

18.6.2.2 Las pérdidas por friccion deben basarsa en los coeficientes de
friccion por curvatura #t y por excentricidad K determinados experimental-
mente y deben verificarse durante las oper.ciones de tensado del cable.
- 1806.2.3 Los valores de los coeficientes por curvatura y por excentrici-
dad usados en ef disefio y los rangos aceptables para las fuezas producidas
por el gato en los cables, al igual que ¢l alargamiento de los cables, debe in-
dicarse en los planos de diseiio. 1

l '
18.6.3 Cuando pueda ocurrir pérdida de presfuerzo en un miembro de-

" bido a la conexién del mismo con una construccién adyacente, dicha pérdi-

da de presfuezo debe tomarse en consideracién en el disefio.

18.7 Resistencis a la flexién . - -

-

18.7.1 La resistencia de disefio a flexién de los miembros sujetos a tal
efecto se calculars con los métodos de disefio de resistencia de este regla-

-

'
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mento. Para los cables de presfuerzo, fps se sustituird por fy en los célculos
de resistencia. .

18.7.2 En lugar de efectuar una determinacién mds precisa de fps con
base en la compatibilidad de deformaciones y siempte que fsg no sea menor
que 0.5/p, se pueden utilizar los siguientes valores aproximados:

a) Para miembros con cables de presfuerzo adheridos.
fou.
fps = fou | 1-055p fo (18-3)

b} -Para miembros con cables de presfuerzo no adheridos.

{18-4)

pero en la Ec. (18-4), 7ps no debe tomarse mayor de fpy nide {fse + 4,200).

18.7.3 Se puede considerar que el refuerzo no presforzado, conforme
a las Secciones 3.5.3, en caso de utilizarse con cables de presfuerzo, contri-
buye a la fuerza de tension y se puede incluir en los calculos de resistencia a
flexién con un esfuerzo igual a la resistencia especificada a la fluencia fy.
Otro refuerzo no presforzado se puede incluir en los célculos de resistencia
dnicamente si se efectda un andlisis de compatibilidad de deformaciones
con el fin de determinar el esfuerzo en dicho refuerzo.

18.8 Limites de refuerzo en miembros sujetos. a flexién

18.8.1 Excepto por lo dispuesto en la Seccién 18.8.2, la relacidn entre
ol refuerzo presforzado y el refuerzo no presforzado, usada para los calculos
de resistencia a flexién de un miembro ser4 tal que wp (w + wp-w’)o
(W + Wpy - Wi, no sean mayores de 0.30, excepto en lo previsto por
la Seu:idn 18.8.2.

18.8.2 Cuando.se proporciona una relacién de refuerzo mayor que
la especificada en la Seccion 18 8.1, la resistencia del disefio a flexidn



Deduct dqéflection-;:-e‘naséd by we-ight of member:
. bwet .
AVE FRAEST T

(0.418)
_ B\ 12 /] (70x12)*
384 (3587) (20,985)

Net camber at release = 4,411 - 3.004
=1.41in.t

=3.00in.}

3.4.2 Elastic Deflections

Calculation of instantaneous deflections caused
by superimposed service loads follow classical
methods of mechanics. Design equations for vari-
ous load conditions are given in Chapter 8 of this
Handbook. If the bottom tension in a simple span
member does not exceed the modulus of rupture,
the deflection is calculated using the uncracked
moment of inertia of the section. The madulus of
rupture of concrete is defined in Chapter 8 of the
Code as:

f, = 7.5V T,

{See Sect. 3.3.2 for definition of A)

. {Eq. 3.4-1)

Fig. 3.4.1 Bilinear moment-deflection relationship

cr

Moment I

|Calculated using) Calculated using|
= 1 ! l -

g cr
Deflection
1. Moment which results in bottom tension of f,

2. Moment corresponding to final bottom tension

{Note: Prestress effects not included in illustration.)

v

_ Po T bd T (96){20.5)

3.4.2.1 B?Iinear Behavior

" Section 18.4.2 of the Code requires that “bi-

linear moment-deflection relationships”™ be used
to calculate instantaneous deflections when the
bottom tension exceeds 6+/ T, . This means that
the deflection before the member has cracked is
calculated using the gress {uncracked) moment of
inertia {l,} and the additional deflection after
cracking is calculated using the moment of inertia
of the cracked section. This is illustrated graphi-
cally in Fig. 3.4.1.

In lieu of a more exact analysis, the empirical re-
lationship:

I, = nALd? (1- Vo, ) (Eq. 3.4-2)*

may be used to determine the cracked moment of
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in
solving this equation.

Example 3.4.2:.—— Deflection calculation using bi-
linear moment-deflection relationships

Given:
8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1

Problem:

Determine the total! instantaneous deflection
caused by the specified uniform live load,

Solution:
Determine f, = 7.5/ |, =530 psi
From Example 3.2.8, the final tensile stress is

782 psi, which is more than 530 psi, so the bi-
linear behavior must be considered,

Determine I, from Table 3.9.19

A, = 2.1425qin. (See Ex. 3.2.8)

d at midspan =e_ +y, = 13.65 +6.85
= 20.5in.t

Ags 2.142

5

0.00109

C
I

cr

0.0067

Cbd?® = 0.0067 (96)(20.5)3
5541 in.?

*"Allowable Tensile Stresses for Prestressed Concrete,”” PCI Jour-
nal, Feb, 1970.

11 is within the precision of the calculation method and observed
behavior to use midspan d and 10 caicuiate the deflection at mid-
span, glthpugh the maximum tensile stress in this case s assumed
at0.4 g,

PCI Design Handbook
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where f:Q

Determine the portion of the live load that
would result in a bottom tension of 530 psi.
782 - 530 = 252 psi : A
The tension caused by live load alone is 1614
psi, therefore, the portion of the live load that
would result in a bottom tension of 530 psi is:

614252 |, 250) = 0.236 kips/f
1514 \0-280) = Q. ips
and 0.236
5wt 5\ 12 ) (70x12)*
A" 3BGE,I, - ~ 384 (4287)20,985)
e = 142in.

(0.044) .
A= 2N12 J (70x121°  _q5gi,
Cr

384 (4287){5541)
Total deflection = 1.42 + 1.00= 2.42 in.

3.4.2.2 Effecﬁvg Moment of Inertia

The Cade allows an alternative to the method
of calculation described in the previous section.
An effective moment of inertia, I, can be deter-
mined and the deflection then calculated by sub-
stituting I, for I in the defiection calculation.

The equatlon for effective moment of inertia

- MCf 3 Mcr 3
Ie - -_a- Ig + 1 - _:. Icr
(Eq. 3.4-3}

The difference between the bilinear method
and the I, method is illustrated in Fig. 3.4.2.

The use of 1, with prestressed concrete mem-
bers is described in a paper by Branson.* The
value of M_, /M, for use in determining live load
deflections can be expressed as:

Mt:r (ftQ_ fr)
L 1.
M, fy

is:

(Eq. 3.4-4}

final calculated total stress in the
member

fy
Example 3.4.3 -- Deflection calculation using
effective moment of inertia
Given:

Same section and loading conditions of Exam-
ple 3.4.2

*Branson, D. E., "The Deformation of Noncomposite and Com-
posite Prestressed Concrete Members” Deflections of Concrete
Structures, SP-43, American Concrete Institute,

. = -
calculated stress due to live load

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia

Moment

Note: Effects of prestress
not inctuded

[ Calculated using I, _'

| ]

Deflection '

Problem:

Determine the deflection caused by live load
using the I, method.

Solution: .
From the table of stresses in Example 3.2.8:

-
u

tQ 782 psi (tension)
f!2 = 1614 psi (tension)

f, = 7.5V f, =530 psi {tension)
Mer 782 - 530)

MC!’ 3
=) = (0.844)° = 0.601

M.\ .
1-1==1] = 1-08601 = 0.399
M ;

0.601 {20,985) + 0.399 (5541)
14,823 in4 _

I, can aiso be found using Fig. 3.9.20

:I| it

f, = 782- 530 = 252 psi
f. 252

fo ~ 1614 = 0.1

l, ~ 5541 :

l, 20985 0.26

Follow arrows on the chart

PCl Design Handbook
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I
= =070

I
9 ‘
I, = 0.70{20,985)-= 14,690 in.®

| (0.230
A - 5wl _ B\ 12 {70 x 12)*
2" 384E. 1, T 384 (4287) (14,823)

-

. 3.4.3 Long-Time Camber/Deflection

ACI| 318-77 provides a convenient equation for
estimating the additional long-time deflection of
non-prestressed reinforced concrete members
(Segtion 9.5.2.5}):

[2- 1.2 (A",/A;)] = 0.6, where

A’ is the compressive reinforcement and A is
the tensile reinforcement., No such convenient
guide is given for prestressed concrete.

The determination of long-time cambers and
. deflections in precast, prestressed members is
" ‘somewhat more complex because of (1) the effect
of prestress and the loss of prestress over time,
(2} the strength gain of concrete after release of
prestress, and because (3) the camber or deflec-
tion is important not only at the “initial”’ and
*final’’ stages, but also at erection, which occurs
at some intermediate stage, usually from 30 to 60
days after casting.

It has been customary in the design of precast,
prestressed concrete to estimate the camber of a
member after a period of time by multiplying the
initial calculated camber by some factor, usually

= 2.38 in.

based on the experience of the designer. To prop-
erly use these ‘“multipliers,” the upward and
downward components of the initial calculated
camber should be separated in order to take into

account the effects of loss of prestress, which °

only affect the upward.component.

Table 3.4.1 provides suggested multipliers
which can be used as a guide in estimating long-
time cambers and deflections for typical mem-
bers, i.e., those members which are within the
span-depth ratios recommended in this Hand-
book. Derivation of these multipliers is con-
tained in a paper by Martin.*

Long-time effects can be substantially reduced
by adding non-prestressed reinforcement near the
level of the prestressing steel. The reduction ef-

: fects proposed by Shaikh and Branson' can be
applied to the approximate multipliers of Table
Y 3.4.1 as follows:

- C1 +AszDs
C2 = 77A /A,

where . €, = multiplier from Table 3.4.1
C, = revised multiplier
- A, = area of non-prestressed reinforce-
' ment
A . = area of prestressed steel

ps

*Martin, L. D. “A Rational Method for Estimating Cember and
Deflection of Precast, Prestressed Concrete Members'” PCY Jour-
nal, Jan-Feb, 1977.

tShaikh, A. F.. and Branson, D. E,, “Non-Tensioned Steel in Pre-
strassed Congrete Beams,” PC! Journal, Feb, 1970.

Table 3.4.1 Suggested multipliers to be used as a guide in estimating long-time cambers
and deflections for typical members
Without With
Composite Composite
Topping Topping
At erection:
(1) Deflection (downward) component — apply to the elastic ‘ 1.85 1.85
deflection due to the member weight at release of prastress - | ~
(2 . Camber {upward) component — apply to the elastic camber 1.80 1.80
' due to prestress at the time of release of presiress
Final:
{3) Deflection (downward) component — apply to the elastic 2.70 2.40
deflection due {0 the member weight at release of prestress
4 Camber {upwardj component — apply to the elastic camber 245 2.20
due to prestress at the time of release of prestress
{5 Deflection (downward) — apply to elastic deflection due 3.00 3.00
to superimposed dead load only
6) Deflection {downward) — apply to elastic deflection caused - 2.30
by the composite topping

PCI| Design Handbook
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5-10

Alternately using Table 5.20.4, forb = 16in. and
Ayt A,=4- #6, read: )

Ay = 037sqin._

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser-
vative because it assumes A, to be the steel
provided rather than the steel required.

5.9 Dapped-End Connections L"?-T\'“ SEE LR AR ‘“) '

Design of connections which are recessed, or
-dapped into the end of the member, requires the
investigation of several potential failure modes.
These are illustrated in Fig. 5.9.1 and listed below
with the reinforcement required for each consi-
.deratjon,

1) Flexure {cantilever bending) and axial tension

. in the extended end. Provide flexural rein-
forcement, A, plus axial tension reinforce-
ment, A,.

@ Direct shear at the junction of the dap and the
main body of thé member. Provide shear-fric-
tion reinforcement composed of A, and A,
plus axial tension reinforcement, A . .

gﬁ) Diagonal tension emanating from the reen-
trant corner. Provide shear reinforcement,
A
sh*

Diagonal tension in the extended end. Provide
shear reinforcement composed of A, and A,.

. Bearing on the extended end. If plain concrete

4" hearing strength is exceeded, use A, as shear-

friction reinforcement.

Each of these potential failure modes should
be investigated separately. The reinforcement re-
quirements are not cumulative, that is, A, is the
greater of that required by 1, 2 or 5, not the sum.
A, is the greater of that required by 2 or 4.

6.9.1 Flexure and Axial Tension in the Extesdec
End : 5

The flexural and axial tension horizontal rein-
forcement can be determined by:

1 V,a+ N, {h-d) N
'tﬁfv d v

A, + A, =
(Eq. 5.9-1)
where:
¢ = 0.85*
a = shear span, in. (can be assumed = 3/4 £,)

2

P

]

dap projection, in,

h = depth of the member above the dap, in.
= distance from top to center of the rein-
forcement, A, in.
f, = vyield strength of the flexural reinforce-

ment, psi

For design convenience, Eg. 5.9-1 can be re-
arranged as follows:

1 [ fa) . o [n
ot [V“(d) + N (dﬂ
‘ (Eq. 5.9-1a)

Table 5.20.5 may be used to determine the steel
requirements. -

A, + A, =

5.9.2 Direct Shear

The potentia! vertical crack shown in Fig. 5.9.1
is resisted by a combinationof (A, + A Jand A,,,.
This reinforcement can be calcutated by Egs.

5.9.2 through 5.9.4: ‘
D ’URE 5.9-2)
A = ) q. 0.9~
% 3 qbfv My \_\ ’ Ir’/“‘
A, = it Vo (Eq. 5.93)
oy
i {Eq. 5.9-4)
A = . B.9-
vh 3 ¢f, e a
where
¢ = 0.85
f, = vyieldstrength of A; and A, psi
f,, = vieldstrength of A, psi
100G A2 bh u '
B, = v d (Eq. 5.9-5)

u

(See Sect. 5.6 for definition of A)

The recommended minimum reinforcement re-
quirements are:

80 bh -
A, (min} = T {Eq. 5.9-6)
Y
- ~*  40'bh T )
Ay (min} = =% {Eq. 5.9-7)
yv

unless one-third more than that required by either

Eq. 5.9-2 or 5.9-4 is provided. A
Reinforcement A, should be uniformly dis-

tributed within 2/3 d of reinforcement A, + A, .

* To be theoretically correct, Eq. 6.9-1 should have j d in the

denominatar. The use of ¢ = 0.85 instead of 0.90 (flexure}
compensates for this approximation. .

PC| Design Handbook
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Fig. 5.9.1 Required reinforcement in dapped-end coﬁnectiqns

._

1.7%,

o

h
V,a+N, (th-d)

\

—

»
(V
7

Q.

N, -

welded
anchor

A TP
—
1w | » |
max. L_ Av
. ¥ 9/3d (max.)
7 7
. M
_/ A+ A,
Vu
.’_'__Ash
e
1% max.—-—-#-—
DU
st 1.72, -

(a)

Note: Flexure and shear
reinforcement omitted

for clarity
AV
anchor
-
No A +A,
Ash B

{b) Alternate reinforcement placement (see Sect. 5.9.8)
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For design convenie’nce, Eq. 5.9-b can be com-
" bined with Egs. 5.9-2 and 5.9-4 to yield:

. v,? - R
LA, = m“ (Eq. 5.9-2a)
,‘ v,? S
A = 3571, N bh (Fq. 5.9:42)
‘where |
u=14
V, is in kips
f, and f, are in ksi

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Corner

The reinforcement required to resist diagonal
tension cracking starting from the reentrant cor-
ner can be calculated from:

VU
Ay = -Ef: (Eq. 5.9-8)
~ where
¢ = 0.85
V, = applied factored load, {b
A,, = vertical or diagonal bars across poten-

tiai diagonal tension crack, sqin,

L]

T yield strength of A, psi
V, /¢bd should not exceed 8AV/ ', .

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End

Additional reinforcement is required in the ex-

-tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that:

oV, =8 (Af, +A n f,,+2AbdVT,)

Joaeet Foo oYY (EqL5.9-9)

1 '

. where . e

f, = vyield strength of A,

Tests on dapped-end beams* indicate that at

" least one half of the reinforcement required in

this area should be placed vertically. Thus:

1 Ve,
fl
2f, | o e

{Eq. 5.5-10)

min A, =

- 5.9.5 Bearing on the Extended End

The bearing on the extended end should he

~ checked against the plain concrete bearing limita-

* Test performed Ly Raths, Raths and Johnson, Hinsdale, IL
{results unpublished).

__tion of Eq. 5.7.1.
,‘the capacity should be checked for reinforced
., ‘concrete bearing as described in Sect, 5.8:

1 V, cosd
At A= st -#e-—-fNu

If the {imits are exceeded, then

(Eq. 5.9-11)
(Eq. 5.9-12) -

. Ash f'.rs + Av_fv = ““e

" 5.9.6 Anchorage of Reinfaorcement

Horizontal bars A, + A, should be extended a
minimum of 1.7%, past the end of the dap, and
anchored at the end of the beam by welding to
cross bars, angles or plates. Horizontal bars A,
should be extended a minimum of 1.7%;, past the
end of the dap, and anchored at the end of the
beamn by hooks or other suitable means. Vertical
or diagonal bars A, and A, should be properly
anchored by hooks as required by ACI 318-77.
Welded wire fabric may be used for reinforcement,
and should be anchored in accordance with AC!
318 77 '

5.9.7 Detailing Considerations

Experience has shown that the depth of the ex-
tended end should not be less than one-half the
depth of the beam, unless the beam is significant-
iy deeper than necessary for architectural reasons.

Diagonal tension reinforcement, A, , should be -
placed as closely as practical to the reentrant cor-
ner. This reinforcement requirement is not addi-
tive 1o other shear reinforcement requirements.”

Reinforcement requirements may be met with
welded headed studs, deformed bar anchors or
welded wire fabric.

If the flexural stress, calculated for the fuli
depth of section using factored loads and gross
section properties, exceeds BE immediately
beyond the dap, longitudinal reinforcement
should be placed in the beam to develop the re-
quired flexural strength. '

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcerment g

~ As an alternate to placing reinforcement as
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed
as shown in Fig. 5.9.1b. The requirements for re-
inforcement placed in this manner can be deter
mined by:

Vy V, Vaz +d?

Ash = of . cosa ~ (] fvsd
N_h (Eq. 5.9-13)
As + An = ¢ fv d (qu 5.9'14)
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-Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example.5.9.1 -

. J >
RE q ’ R
=
7/
h=16" Z —_ ,
: /7 . - = "
5 RIP Y d=15
. ) 1 Z
’ " /
S
N, = 15 kips " H 1.72,=1-10 -
45"
={H 5 =
V, = 100 kips  ={Hk —‘1\
1 \
‘ 61"
1.7 8, =.2-2"

but not less than that determined in sections
5.9.2 or 5.9.5.

If the diagonal bars can be adequately anchored
into the extended end, they may also be used as

at least partial replacement for A, and A,, re
quirements shown in Sect. 5.9.4.,

Example 5..1 Reinforcement for dapped-end

beam

Given: The 18RB28 beam with a dapped end as
shown in Fig. 5.9.2, :

V, = 100 kips {includes all load factors) -
N, = 15 kips

fr 5000 psi (normal weight)

f, for all reinforcement = 60 ksi {weldable)

Problem: DCeterming the requiremen‘ts for rein-
forcement A, + A, A, . Ay, and A,
shown.in Fig. 5.9.1.
Solution:
Assume: Shear span, a = 3/4 (6] = 4.5 in,
d = 15in.

' 1) Flexure in éxtended end:

By Eg. 5.9'1a:

A, + A, =

1 a h
55, ["“(d) * N (d]
1 45

0.85 x 60 Eoo(w)

16 .
+ 15 (Tg)] =0.90sqin,

Use3- 55, A, = 0.93sqin.
This could also be obtained from Table 5.20.5

+ 2} Direct shear:

By Eq. 5.9-2a: — i
_ Vi ? ) (100}2
AT 7781, X bh | 1.78(60)(1){16)(16)
= 0.37sqin. ‘
By Eg. 5.9-6:
. 80bh _ 80(16)(16)
As (mln) =, fy 60,000 *

0.34 sqin. <0.37

PCI1 Design Handbook 5-
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ByEq. 593: ' S
o N 15,000

n ¢ f, - — (0.85460,000}
A+A =0.37+0,29= 0665qm<093 T
Therefore, flexure governs -
By Eq. 5.9-4a:

C A =

A .

= 0,29sqin..

V 2
3.57 f,, 3 bh - o
{100)2
3.57 (60)(1){16)(186)

From Eq. 5.9-7:

.. _ 40bh _
Ay (min} =

= 0.18sqin. |

40 (16}16) R
v 60,000
0.17sqin. <18 sqgin.
Try 2- #3 U-bars, A,,, = 0.445sqin.
3) Diagonal tension at reentrant corner:
By Eq.5.98: .
v, 100
Aa = 51T 0.85(60)
Use 5 - #4 closed ties = 2.00sqin.
Check V, /¢bd = 100/(0.85 x 16 x 15)
=0.490 ksi < 8V f, =0.566 ksi OK

4) Diagonal tension in the extended end:

i

= 1.96 sq in.

Concrete capacity = 27\\5? bd
=2 {1)+/5000 {16){15)/1000 = 33.9 kips
By Eq. 5.9-10:
A - 1 (Vu
v 21, \ ¢
I (_mg_
2 (60) \ 0.85
Try 2 - #4 7= 0.80 sq in.
Check Eqg. 5.9-9
BV, = 6 (A f, + A, f,, + 20T bd) = -
= 0.85 [0.80 (60} + 0.44 (60} + 33.9]
= 92.1 kips < 100
Change A t02- =4
oV, = 110.4 kips > 100 OK

5) Check concrete bearing by Eq. 5.7-1: .
w = 45Iin,

- AWVE, bd)

- 33.9) = 0.70 sq in,

', SW

s = 4.5/2 (worst case) __ ;,/ ,,.'! :
= 4.5 (4.5/2) = 10.1, use 9 max '
‘siw = 0.5

. sw \ Ny, - A5 = “
(200)- M < (92000 =063

@V, = ¢C, 70 W £ (s/w)"3 bw :

!

8V, = 0.7 (0.63)(70}(1) /5000 (0. 5)”3
(16)(4.5)/1600 = 124.7 kips > 100 OK

Reinforcement is not required for bearing
(Could also be determined from Table 5.20.1)

6) Check anchorage requirements:
A, + A, bars:’
From Table 8.2.7;
f, = 60,000 psi, ',
1.7¢,
A, bars: '
From Table 8.2,7, for #4 bars,u
1.784

1l

= 5000 psi, #5 bars
= 26in. beyond dap

= 20 in. beyond dap

5.10 Beam Ledges

The design shear strength of continuous beam
ledges supporting concentrated loads, as illustra-
ted in Fig. 5.10.T; can be determined by the fes-
ser of £q. 5.10-1 and 5.10-2: -

fors>b+h | Lt
= 3¢h Wf, (20, +b+h) (Eq.5.10-1)
oV, = ¢h W, (20, +b+h+2d,) 7
(Eq. 5.10-2)

for s < b + h, and equal concentrated loads, use
the lesser of Egs. 5.10-1a, 5.10-2a or 5.10-3

8V, = 1.5¢h WT, (28, +b+h+s)
(Eq. 5.10-1a)

oV, = sh W, (2, + P—é—h+d +9)

_. . - — {Eq. 5.10-2a)

where

h = depth of the beam ledge, in.
¢, = ledge projection, in. - - .
b = width of beariﬁg area, in.

= spacing of concentrated loads, in.

d, = distance:from center of !oad'_fo the end
of the beam, in. .
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