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s . ] creto, lo que indirectamente aumenta su resis- -

del concreto reforzado,, on la que s¢ crea un es-
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 qucdnn contrarrestados ‘o redu-
cidos. La manera mis comin de prasforzar con.”
siste en tensar.el acero de refuerzo y anclarlo -
2.1 Introduccibn./ 2.2 Caracteristicas esfuerzo- - cn los extremos del elemento.’

deformacién del concreto simple./ 2.3 Efectos : . - de co ore-
del theriipo en e} conezeto endurecido, 2.4 Fatl. -  Para dimensionar estructuras cc concres

generales del
concreto y del acero

por. cambios de temperatura./ 2.7 Algunas o tan combinar el concreto simple y ¢l acero, de
macteristicas de los aceron de refuerzo, tal manera que s apmvcchgn ‘en forma racio-,

: nal y economica las caracteristicas- cspccmlcs

de cada uno de ellos. Esto. :mpl:ca el conoci-

16 de estas caracteristicas; en las paginas:
2.1 Introduccon miento de es s paginas;

El concreto es un material pétrco, artificial, portantes.

-pbtenido de la mezcla, en proporciones deter- Existen otras caracteristicas del concretu,

I

-nadas,; d¢ cemento, agregados y agua. Ei ce- tales como su durabilidad, permeabilidad, resis.

-fnento y ¢! agua.forman una pasta que rodea tencia al fuego, a la abrasién, ala imcmpcric.

a los agregados, constituyendo un material he- etc., GUE nO s¢ tratardn, ya que no es necesario
terogéneo. Algunas veces se afaden ciertas sus- . gu conocimiento detallado para establecer me
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que  todos de dimensionamicnto. El lector puede
mejoran o modifican algunas propicdades del  consultar a este respecto algiin texto de tecno-

conereto, Jogfa del concreto, como los de Neville [2.2,

El concretd simple, sin refuerzo, es resisten- 2.19), ¢l de Troxell, Davis y Kelly (2.1] o ¢
te ala compresion, pero es débil en tensién, lo ** de Orchard [2.8], rccomcndados 2 ﬁnaJ de
que limita su aplicabilidad como materi-V es- este capitulo.

tructural. Pa:a resistir tensiones, se emplea re- . : . P
fuerzo de accro, generalmente en forma de ba- '

rras, colocado en las zonas doride se prevé que 2.2 Caractcnltxca: csfucrzo-dcfomnaon

sc desarrollaran tensiones bajo las acciones de= - del concreto simple * =

servicio. El acero restringe el desarrollo delas - g

grictas originadas por la’ poca resistendia z la Se ha indicado que ‘el objeto principal dcl es-

tension del concereto. © -tudio del comportamiento del concreto es la
El uso del rcfuerzo no esté limitado a 2 obtencion de las relacionés ‘accién-respuesta

finalidad anterior. También se¢ emplea en'zo- del matenial, bajola gama total de¢ solicitaciones

nas de compresion para aumentar laresistencia ' a que puede qucdar sujeto. Estas cmctcnsucas

del elemento reforzado, para reducir las defor- - accién-respuesta pucden describirse cla:amcmc -

maciones debidas a cargas de larga duracion y mediante curvas esfuerzo-deformacién de espe

_paraproporcionar confinamiento lateral al con- - cimenes ensayados bajo distintas condiciones.

: tenda a la compresibn
CAPYTULO 2 La combinacion de concreto simple con re-
' fuerzo constituye lo que se llama concreto
- . : reforzado. »
Caracteristicas: - El concreto presforzado es una moda.hdad

g2/ 2.5 Médulos ‘clisticos./ 2.6 Deformaciones forzado es necesario! utihz.nr métodosquepermi-

siguientes se describirdn alguhas de las mds im-, -

r
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Figurs 2.5 Efecto dela edad al ensayar
en la resiatencia
EFECTO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO

La resistencia del concreto depende de ia
relacion agua/cemento: a mayor relacibn

aguafcemento, menor resistencia. En la figura |

2.5 se presentan curvas esfuerzo-deformacién,
correspondicntes a distintas relaciones.

Puede observarse en las figuras 2.3 y 2.5 que

la forma de la curve esfuerzo-deformacion de-
pende de la resistencia. Para resistenciasbajas,la
pendiente de la rama descendente es muysuave,
Para resistencias altas, la curva es muy pronun-

Rulitencla a s comprasibn len poarcantsje)

clada en su parie superior, ylaramadescendente
es mds corta. También se nota que 1z pendien-

: te de la tangente inicial a la curva aumenta a

medida que crece Ia resistencia.

EFRCTO DE LA VELOCIDAD DE CARGA

La figura 2.6 muestra rauludon de enuya !

" de cilindros realizados a distintas velocidades de . -
carga. En este tipo de ensayes se aplicod la car- ...

ga a una veloctdad constante y se midib el tiem. .
po necesario para alcanzar la resistencia. .

1 L 1 2
oy a2 8 72 10 14
Eded gdel concriio en dim
Figurs 2.4 Variacién de la resistencis con Ia edad,

T 76
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Figura 2.8 Efecto de la relacion de esbelte.

EFECTO DE LA ESBELTEZ Y DEL TAMARO DEL
ESPECIMEN

El efecto de la relacion de esbeltez sobre la
resistencia a la compresion de un prisma se
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8,
n la que arbitrariamente se ha tomado como

} por ciento la resistencia de un espécimen
.on relacién de esbeltez igual a dos. Como me-
dida de la esbeltez se toma la relacibn entre la
longitud, medida en direccién de la carga, vy ¢l
lado menor de un prisma, o el didmetro de un
cilindro., .

Para esbelteces mayores que dos, laresisten-
cia baja, hasta llegar al 85 por cento, aproxi-
madamente, para esbelteces de seis o mds. Por

el contrario, para especimenes de esbelteces.

menores que dos, la resistencia aumenta inde-
finidameate, y cn teoria seria infinita para un
espécimen de altura nula

Enespecimenes gecométricamentesemejantes
pero de distinto tamafo, la resistencia dismi-
nuye, dentro de cicrtos limites, mientras ma-
yor sea ¢l ¢spécimen. Esto es debido a que en
meterias fragiles, como el concreto, la praba-
bilidad de que existan zonas de resistencia baja
aumenta con cl tamafo del espécimen. La fi-

gura 2.9 mucsma ¢ efecto del tamafio de un:
cilindro en su resistencis 2 1a compresiéa. -

2.2.2 Compresién triaxial

Los ensayes efectuados en cilindros de con- |
creto bajo compresiém triaxial muestran que
la resistencia y Ja aeformacion unitaria corres- - -
pondiente crecen al sumentar la presién lateral
de confinamiento. En estos ensayes, el estado
triaxial de esfuerzos se cres rodeando el espécis
men de aceite a cicrta presién y aplicando una
carga axial hasta la falla mediante dispositivos
como ¢l ilustrado esquemdticamente en la fi.
gura 2.10 (a). .

En Ia figura 2,10 (b) se presentan curvas es
fuerzo-deformacién obtenidas de los ensayes
realizados por Brandtzacg [2.6). Corresponden - -
a distintas presiones de confinamiento lateral,
desde 38 hasta 286 kg/cm?. Sc puede observar
que ¢l incremento de I resistencia es funcién
directa del incremento de la presién de confi.:
namiento. Con presionesde confinamiento ade- -
cuadas pueden obtenerse resistencias de mis
de 1000 kg/em?,

El efecto de la presién lateral sobre iz resise
tencia se lustra en la figura 2.10 {c), donde s¢
presenta una gréfica del esfucrzo axial, f; , ne-
cesario para producir la falla delcilindro, contra
la presién lateral, f; . Los resultados obtenidos
de los ensayes pueden representarse, aproxima-
damente, por medio de la expresién

i=f.+41fr (2.1)
“ . :‘.uindrm'c_on lilltlﬂl‘l de esbeltez igual » d-OI

T | S ‘ . -

Rushtencis relative (porcenuaje)

R

0 10 20 30 40 60 60 70 8 80 100"
Diémerro fem)
Figura 2,9 Efecto del tamaiio, '
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2 que las caracteristicas de las miquinas de en-

[ .

saye hacen que el colapso ocurra subitamente,

500 - 0.33 - una vez que s¢ alcanza la carga maxima.
0.40 En la figura sec muestra que las pendientes
oar de las tangentes iniciales a las curvas crecen al
0. . . :
aumentar la velocidad No es posible determi-

300+
0.67 nar en todos los casos la rama descendente. Al
0ok Aguo igual que en otros tipos dc ensaye, lasdeforna-
com ~ -0 ciones correspondientes a las cargas miximas
oo son del orden de 0.002.
A i — L
) 0.007  0.002z 0.003  0.004

€ EFECTO DE LA VELOGIDAD DE DEFORMACION

Figura 2.5 Lfecto de la relacibén agua/cemento.

La figura 2.7 muestra curvas obtenidas ensa-
yando cilindros a distintas velocidades de de-
formacion, desde tina milésima de deformacion
unitaria por minuto, hasta una milésima por
cien dias. En esta figura, fep0.001) Yepresenta la
resistencia obtenida cuando la velocidad de de-
formacién unitaria en el ensaye ¢s de 0.001 por
minuto, Como puede apreciarse, csta variable
tiene un efecto notable sobre las caracteristicas
de la curva esfuerzo-deformacion, espcciul-
mente sobre la carga mixima. Si la velocidad
de deformacion ¢ muy grande, la rama descen.
dente es brusca, en tanto que si la deformacion -
, sc aplica lentamente, la rama descendente es
Tiempo para alcanear basiante suave. La deformacién unitaria co-
Plmeximo estuerIo g g rrespondiente a la carga méxima siguc siendo

del orden de 0.002. Puede observarse qu: la
resistencia disminuye muy poco con incremen-
» 1.0 seg tos imponantces en la duracion del ensaye.

= puede observar que la resistencia de un
1dro en el que la carga maxima se alcanza
sntésimas de segundo es aproximadamente
'or ciento mayor que la de uno que alcanzé
irga maxima en 66 segundos. Por otra par-
ara un cilindro en que la carga maxima se
1za en 6% minutos, laresistencia disminuye
ximadamente en un 10 por cienio.

1 cnsayes a velocidad de carga constante,
1mas descendentes de las curvas esfuerzo-
rmacion no son muy extendidas, debido

= -

1.00

——

R fc/!cldnml

B
[ ]
o

G| 0,007 0,002 0.003 6.004 0,605 0.006.0.557
& €
sura 2.6 Lfecto de la veiocidad de carga -. Figura 2.7 Ficcto de Ia velocidad de deformacion
(liatano{2.4]). : {Risch [2.5]).

A1 i k.
g.o0 0.002 0.003
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Figurs 2.11 Curva esfucrio-deformacibn en tensidn uniaxial.”

muestra en la figura 2.12 (). Lacargase aplica deducida de la teoria de la elasticidad. (Véase,
a traves de un material relativamente suave, por ejemplo, la referencia 2.9.) '
como triplay o corcho. Si el material fueraper- En la expresién (2.2):
fectamente eldstico,.se originarian.esfuerzos :
de tension uniformemente distribuidos en la
mayor parte del planc diametral de carga, co-
mo s¢ mucstra en la figura 2,12 (b).

La resistencia ¢n tensién se caleula con fa
formula:

P = carga maxima
d = didmetro del espécimen _
{ = longitud del espécimen C

b
P

En realidad, el concreto no cs elistico y, ude-

‘ 2P 59 mas, la resistencia en tensién que se mide no
oo dnix = Tdl (2.2) cs 1a resistencia en tension uniaxial como h
Tripl : ‘
o :ot;n‘::.:uro T'"“b"! Compresién (s} ‘Esqum de snsuye
+— o
d
E
d
3 -
d d
2
2d -
3
Sa
6
et =
— 210 2 8 10 W

b1 Distribuclbn de esluorzos reiativos f Co
sguN teorip elasiica

Figura 2.12 Distribucidn de esfuerzos y tipo de carge cv cnsién indirecta.
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que se obtendria en el ensaye mostrado en
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretendc
s tener una medida de Ja resistencia del con-
creto a la tension por medio de un cnsaye facil
y reproducible por muchos operadores en dis-
tintas regiones. Fsto se logra satisfactoriamen-
te con e} ensaye brasilefio.

Para concretos fabricados con agregados de
.Santa Fe (ciudad de México), la relacién entre
la resistencia a la compresién de un cilindro y
su resistencia a la tensién, obteruda del ensaye
brasilefio, esta dada por la expresion

(fip S = 6 kBfem® + 0.06f, (2.8)
vilida para
150 kg/em?® <f', < 450 kg/em?
donde

(flb )mix

resistencia en tension del en-
saye brasileno .

f'. = resistencia a la compresién
simple de un cilindro de. . .

15 X 30 cm.

Esta expresion es solamente aproximada y

s¢ presenta para dar una idea de los ordenes |

dc . magnitud relativos. Para valores bajos de
f., la resistencia en tensién cs del orden de 0.10
[, mientras quc para valores altos disminuye
a0.07/f.

© <l conocimiento de laresistencia ala tension
del concreto es importante para el disefio en
ten»i0n diagonal y para otros tipos de compor-
tam:ento, en donde la tensién es el fenéomeno
predominante,

2.2.4 Flexion .

Para algunas aplicaciones, tales como pavi-
mentos de concreto, ©s necesarnio conocer
aproximadamente la resistencia a la flexién
del concreto simple. Esta se determina frecuen-
temente ensayando un prisma de concreto li-

brementc apoyado, sujeto a una o dus cargas

- concentradas. La Jalls es brusca, con una grie-

ta unica que fructura el cspécimen,

El esfucrzo tebrico de tension en Ju fibra
inferior correspondiente a Ja roturs se calcule
medianie la expresion

f; = ﬁ’i (2.4)

I
en lz que £, es el modulo de rotura, M es
momento flexionante comrespondientc a ia
carga maxima aplicada, ¢ es el medio peralte,
¢ ] es ¢l momento de inercia de laseccion trans-
versal del prisma

Al aplicar la expresion (2.4) se suponc que
¢l concreto es elistico hasta la rotura, hipote-
sis que, como se ha indicado, no es correcta
para toda ia escala de carga

Esta pruebz proporciona una medida de lz
resistencia del concreto a flexion, o mas bien,
a la tension debida a flexién. Normalmentg, ¢!
modulo de rotura es mayor que la resistencis
a la tension obtenida del ensaye brasilero.

Se ha observado que el esfuerzo miximo de
rotura en flexiondepende, entre otras variables,
de la resistencia a la compresién, de larelacion
peralte a claro y de las condiciones de curado:
Debido a que la mediciébn de deformaciones
es dificil de realizar, no existen muchos datos
experimentales sobre las caracteristicas esfuer-
zo-deformacion de prismas sujetos a flexion
simple.

Elmadulo de rotura como medida de ja resis-
tencia a la tensidn, tiene varias desventajas. La
principal es que el punto de tensiéon mixima
sc presenta en la superficic externa del espé-
cimen, que esti sujeta en forma importan.
te a esfuerzos de contraccion originados por
cambios en ¢l ambiente. Por esta razon, la dis-
persién de datos de ensayes de modulo de ro-
tura es mayor que la dispersion obtenida en el
ensayc brasileno, l2 que a su vez ¢s mayor que
la dispersién de datos ‘de prucbas en compre-
sion. Es dificil establecer relaciones gencrales
entre los valores de f, y f,, ya que la relacion
depende del tipo de concreto.
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2,2.5 Otras condiciones de esfuerzos

La determinacién de la resistencia del con-
creto simple a un estado de esfuerzo cortante
puro no tiene mucha importancia practica, por-
que dicho estado implica siempre la presencia

de tensiones principales de la misma magnitud -

que cl esfuerzo cortante, las cuales originan la
falla cuando el elemento podr{a ain 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 cllindros
huecos sujetos a una presidn interior y a una
carga axial longitudinal, en los que sc provoca
un estado combinado de esfucrzos de tensibn
y compresion; los llevados a cabo por Bresler
[2.11], sometiendo. cilindros & combinactones
de esfuerzos de torsion y compresién axial, y
los de Kupfer, Hilsdorf y Risch [2.12] en pla-
cas y prismas cargados a través de dispositivos
cspeciales, para evitar alteraciones de los c»
tados de esfuerzos estudiados,

2.2.6 Criterio de falla

A pesar de los estudios que se han realizado
no sc ticne todavia una teoria de falla sencilla
y que permita predec . ¢l precision acepta-
ble la resistencia del concreto simple. Se ha
intentado hacer adaptacior-s, entre otras, de
las teorras de Mohr, de Coulomb, de esfuer-
708 cortantes y de deformaciones limitativas,
K.Newman y].Newman han utlizado con bue-
nos resultados critcrios de falla basados en teo-
rias energéticas, las cuales parecen ser las mas
adecuadas para el caso del concreto [2.18]). En
la referencia 2.14 se presenta un resumen de
los estudios efectuados para determinar la re-
sistencia del concreto a estados combinados
de cafuerzos y las distintas tcorias de falla
quc se han propucsto hasta la fecha.

" 2.8 Efectos del tiempo en ¢l concreto

cadurccido

2.3.1 Conceptos generales

Cuando se aplica una carga a un espécimen
de concreto, éstc adquiere una deformacién
inicial. Si la cargs permancce aplicada, la de-
formacién aumenta con el tiempo, aun cusndo
no s¢ incremente ls cargs.

Las deformaciones que ocurren con ¢l tiem-

po en el toncreto se deben esenciaimentea dos -

causas: contraccidn y flujo pléstico,

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 acclén de flexién, com-
presibn, tensidn o torstén. En el eje vertical se
muestra 1a deformacién y en el horizontd, 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.

pricticos s pucde considerar como instanté-
nea. Si sc mantiene la carge, el concreto sigue
deformandose, con una velocidad de deforma-
cién grande al pnncipio. que d1|m1nuye gra.

dualmente con el tiempo.

Aunque para efectos pricticos pucdc consi- -

derarse que la curva tiende a ser asintotica res-
pecto a una horizontal, se ha comprobado que
la deformacién sigue aumentando adn después
de muchos aflos. Sin embargo, aproximada.
mente el 90 por ciento de la deformacién total
ocurre durante el pnmcr afio de aplicacién de
la carga. —

Si en cierto momento se descarga el espéci-
men, s¢ product una recuperacion instan-
tinea, scguida de una recuperacion lenta. La
recuperacion nunca es total; siempre queda
una deformacion permancnte,

En la figura 2.13, 1a curva de razo continuo
‘Tepresenta las deformaciones de un espécimen

sujeto a una carga constante, la cual e retirada -
después de cicrto tiempo, La linea de trazo’

interrumpido representa las deformaciones que

10

-
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Figura 2.13 Curva tipica deformaciba-tiempo, bajo condiciones smbicntales constantes.

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

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

2.3.2 Contraccion

Las deformaciones por contraccion se deben
esencialmente a cambios en el contenido de
agua del concreto a lo largo del tiempo. Elagua
de la mezcla se va evaporando e hidrata el ce-
mento. Esto produce cambios volumétricos en
la estructura inteyna del conereto, que a su vez
producen deformaciones.

L.os factores que mas afectan la contraccién
son la cantidad original de agua en la mezcla y
las condiciones ambientales especialmente a
edades tempranas. Como gencralmente un con-
creto de alta resisiencia tiene menos agua que

otro de baja resistencia, el primero se contracra
menos que el segundo. Asimismo, un concreto
enambiente himedo se contraeri menos queen
ambiente seco,

Para la misma relacion agus /cemento, la con-
traccion varia con la cantidad de pasta por uni-

dad de volumen. Una mezcla rica en pasta’
(cementic mads agua) sc contracrd mas que otra’

pobre,

La contraccion tiende a producir esfuerzos
debidos a las restricciones al libre desplaza-
micnto del elemento que existen en general en
la realidad Si el concreto pudiera encogerse

" "remente, la contraccién no produdria ni

esfuerzos, ni grietas.

Si ¢l curado inicial del concreto sc hace muy
cuidadosamente, disminuird el efecto de la
contraccion. Se pucde estimar que las defor
maciones unitarias debidas a contraccién va-
rian cntre 0.0002 y 0.0010. Normalmente, la
mayor parte de la deformacion por contraccion
ocurre en los primeros meses,

2.8.8 Flujo plistico

El flujo plastico ¢s un fenémeno relacionado
con la aplicacion de una carga. Las teorias que

11
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s¢ han desarroliado para explicarlo son comple-
jas y caen fuera del alcance de este texto, Puede
consultarse a este respecto lareferencia 2.13.5¢
trata esencialmente de un fenémeno de defor-

macién bajo carga continua, debido a un re-.
acomodo intermo de las partfculas 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
2 deformaciones de la-pasta de cemento, la
cantidad de ésta .por unidad de volumen.es
una variable importante.

En la figura 2.18 sc observa que la deforma-
cién debida al flujo pldstico aumenta con la
duracidn de la carga. También se ha observado
que, para un mismo nive] de carga, las defor-
maciones disminuyen al aumentar la edad a
que ésta se aplica. o

Otros factores que afectan 2 las deforma-
clones por {lujo pldstico son las propiedades
de los materiales constituyentes del concreto,
las proporciones de la mezcla y la humecdad
ambiente, :

.

L2f

Sy,
" -ln"

Es interesante mencionar que, como el flujo
plistico sumenta con el nivel de carga, este
fenémeno tiende a aliviar las zonas de mixi-
mo esfuerzo y, por lo wunto, a uniformar los
esfuerzos en un elemento,

2.8.4 Efecto de la permanencia de la carga

Es importante conocer el porcentaje de la
resistencia que puede soportar una picza de
concreto en compresidn sin fallar, cuando la
carga s¢ mantienc indefinidamente. En la figu-.
ra 2.14 se muestra el efecto de ls permanencia
de una carga seguin los ensayes de Rlsch {2.5)
En el 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 resistencla en una prucba 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 falias a diferentes edades. La linea
de trazo continuo corresponde a un espécimen

en ¢l que la falla se produjo en 20 minutos,

Las curvas de especimenes levados a'la falla
en 100 minutos y 7 dias se presentan con tra-
zo discontinuo.

Imsop R ' -

e A ) -

0.006 0.008 0.0010

%

Figura 214 Efecio de la permancncia de la cargs (Rusch) [2.5).
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gente 2 un punto determinado de la curva es-
fuerzo-deformaciédn y el mddulo secante entre
dos puntos de la misma. Para tomar en cuenta
- los efectos de cargas de iarga duraclén en uns
forma simple, se utilizan a veces médulos elds-
ticos menores que los correspondientes a las
definiciones mencionadas anteriormente.

El mbdulo 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 a! 40 por ciento de la carga mixima,

Se ha observado que, después de varios ci-
clos de carga y descarga a esfucrzos relativamen.
te pequeiios, la relacion esfuerzo-deformacion
tiende a convertirse en una relacién préctica
mente lineal. Como es dificil determinar el mo-
dulo tangente inicial de una manera reprodu.
cible, se recurre a veces a aplicaciones previas
de carge y descarga, con objeto de rectificar la
curva esfuerzo-deformacién, y se considera
la pendiente de Ia curva as{ obtenida como el
médulo de clasticidad, El método para deter-
minar el médulo tangente en esta formase des

cribe con detalle en la referencin 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 modulo de elasticidad a partir
de estas variables. Por ejemplo, ¢l Reglamento
ACI presenta la ecuacion

o YLIO

E = w!? 15400 \/f; (2.5)
donde E, es el modulo de elasticidad en kgfem?,
w es clpesovolumétricodel concereto enton/m?
y [, es la resistencia del concreto en kgfem?.
El Reglamento del D.F., propone la ecuacion

E_=10000 /7,

que es aplicable dnicamcente a concretos fabri-
cados con agregados tipicos de la ciudad de
Mcxica, Estas ecuaciones dan unicamente va-
lures aproximados, porquc cxisten otras varia-

(2.6)

bles 'i}npunmtcs; como ¢ tipo de agregado. Las
difercncias entre los valores reales y los calcu.

- lados con estas ecuaciones pueden ser muy
grandes, Cuando se requicren estimaciones de
" ciertaprecisidn, conviene determinar elmédulo

de elasticidad delf concreto usado en particular, °

En alpinos andlisis clésticos se suelen em-
plear G, el mbdule de elasticidad al esfuerzo
cortante, y g, ¢l cocficiente de Poisson. El pri-
mero se toma cominmente como fraccién del
médulo de clasticidad que seusaencompresién,
del orden de 0.4, Experimentalmente, se ha de-
terminado que el segundo varfa entre 0.12 y
0.20. Con frecuencia sc supone & igual a 0.18.

-
2.6 Deformaciones por'camblol de
temperatura o

El concreto estd sometido a cambios volu-
métricos por temperaura. Se han determinado
alguncs coeficientes térmicos que oscilan entre
0.000007 y 0.00001 1 de deformaciébn unitaria

-por grado cent{grado 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 cocficientes pueden
scr muy distintos de los mencionados,

2.7 Algunas caracteristicas de los aceros
de refucrzo

El acero para reforzar concreto se utiliza en
distintas formas. La més comin 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, ¥/5; pulgy %4 pulg) .

E:n otro pafses se usan diémetros aun mayores. -
Todas las barras, con excepcidn del alambrén -
de !/, pulg, que generalmente es liso, ticnen
corrugaciones en la superficic, para mejorar



Se mucstran ademds dos envolventes: lain-
ferior, llamada limite de deformacian y la su-
perior, limite de falls. La primera muestra las
dcformaciones miximas que se obtienen al apli-
car indefinidamente distintos porcentajes de
la resistencia, inferiores a un cierto valor crit-
co. La segunda envolvente indica las deforma-
ciones a la falla, correspondientes a porcentajcs
de carga superiores al valor critico. La inter-
scceion entre estas dos envolventes indica, te6-
ricamente, ¢l porcentaje de la resistencia por
debajo del cual ¢} espécimen puede soportar la
carga indefinidamente.

En la figura puede observarse que si sc car-
ga un cspcamen al 80 por ciento de su resis-
tcncia de corta duracion, se producira la falla
eventualmente a una deformacion del orden
de 0.0055. En cambio, si se¢ le sujeta solamen-
tc al 40 por cicnto de su resistencia de corta
duracién, ¢l espeécimen sufrira una deforma-
cion del orden de 0.0025 después'de un tiempo

-uy largo y mantendra su carga indefinida-

:nte. B

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

2.4 Fatiga

Sc¢ han hecho diversos estudios sobre ele-
mentos de concreto sujetos a repeticiones de
carga. Cuando un elemento falla después de un
numero muy grande de repeticiones de carga,

sc dice que ha fallado por fatiga. Este tipo dec

solicitacion tienc importancia practica, ya que
elernentos como vigas de puente, durmientes
de ferrocarril o cimentaciones de maquinana
estan sujetos a muchas repeticiones de carga.
Se menciono anteriurmente que un elemen-
to de concreto en compresion no puede sopor-
rar indefinidaentc fracciones de su resistencia
tdtica e oo gue un 70 por ciento. Cuan-
10 2 un clemento de concreto se le aplican
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compresiones del orden de la mitad do su resis-
tencia estatica, falla después de aproximada-
mente dicz millones de repeticiones de carga. Se
ha cncontrado también que si la carga sc apli-
ca intercalando periodos de reposo, ¢! 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 ripidas que las que sc
presentan en la praciica y, por lo 1anto, sus
resultados en general son conservadores.

Se puedc estimar que ¢l concreto simple en
compresion, toma dicz millones o mas de re-
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis-
tencia estatica En flexion, ¢l mismo numero
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de
carga y descarga con valor maximo del orden
de 85-50 por dento de su resisiencia estatica, .
Se han hecho estudios limitados de fatiga en
torsion, que tienen un interés practico menor.

Para dertos materales, como ¢l acero, se
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga
y descarga y llevando. ¢l esfuerzo maximo has-
1a un cicrto valor, existe un limite de este cs-
fuerzo por debajo del cual se puede soportar
un nimero indefinido de ciclos. En concreto,
sc han lievado los ensayes hasta 10 millunes de
aplicaciones de carga, sin que s¢ haya compro-
bado la existencia de limites semejantes, Enlas
referencias 2.16 y 2.18 se trata ampliamentc ¢l
tema de fatiga en el concreto.

2.5 Modulos clasticos

Para estimar deformaciones debidas a cargas
dc corta duracion, donde se puede admitir un
comportamiento elastico sin errores importan-
ics, es necesario definir un valor del modulo
dc clasticidad. Del estudio de las curvas esfuer.
zo-deformacion mostradas, resulta obvio que
el concepto convencional de médulode elastici-
dad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto,
es necesario recurrir a definiciones arbirrarias,
basadas cn consideraciones empiricas. Asi{, s¢
pucde definir el modulo tangente inicial o tan-
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Tebis 2.1 Dismetrus, pesos, ireas, y perimetros
de barTa,

Barrg Didmetro Paso  Arvea Perimetro

Nim . pulg mm  kgim cem® om
2 1/4 6.4 0.24%8 032 1.99
2.5 316 1.9 03988 049 248
3 3/8 9.5 0.359 0,71 298
4 172 12.7 0.99% 1,27 3.99
5 5/8 15.9 1.552 1.98 B5.00
6 3/4 19.0 2,255 2.85 600
7 7/8 22.2 3.042 3,88 6.97 -
8 1 25,4 .87 507 7.98
9 1-1/8 28.6 5.028 6.41 8.99

6.207 792 9.99
.511  9.58 10.96
8.9%8 11.40 11.97

10 1.1/4 S1.8
11 1.3/8 84.9
12 1-1/2 38.}

OBSERVACIONES

" Los didmetros, dreas y peros se ajustan & la norma de s
‘Secretaris de Comercio, NOM B6—1974, Segin esta norma,
¢l diimetro nominal y ©l drex de una barma corresponden a
los que tendris una bam liss, sin corrupaciones, del mismo

peso por metrd Lnesl; todas las barrss, con excepelédn de In.

Ne., 2, estin corrugades,

En México se cuenta con una variedad rela-
tivamente grande de aceros de refucrzo, Las
barras laminadas en caliente pueden obtener-
s¢ con limites de fluencia desde 2 300 hasta
4 200 kg/em?. El acero trabajado en frio al-
canza limites dc fluencia de 4 000 2 6 000
kg/em?®. En la Nigura 2,17 se represcnta la grifi-
ca esfuerzo-deformacion de un acero trabajado
en frio, fabricado en México. En los paises
escandinavos s¢ usan varillas con limites de
fluenciz hasta de 9 000 kgfem?.

Una propicdad importante que debe tenerse
en cuenta en refuerzos con detalles soldados
es la soldabilidad. La soldadura de aceros tra-
bajados en frio debe hacerse con cuidado. Otra
propicdad importante cs la facilidad de dobla-
do, gue cs una medida indirecta de ductilidad
y un indicc de su trabajabilidad.

Sc ha empezado a generalizar el uso de mallas
como refucrzo de losas, muros y algunos cle-
mentos prefabricados. Estas mallas estan for-
madas por alambres lisos unidos por puntos de

0.012

.
Figura 2 17 Grifica esfuerzo-deformacibn de un acero -
de alts resistencia, sin limite de fluencia delinido, de

fabricaciédn nacional,

0 0.004 n.008

soldadura cn las intersecciones. El acero es del
tipo trabajado en frio, con refucrzosde fluencia -
dcl orden de 53 000 kg/cm?, El espaciamiento
de los alambres varia de % 2 40 cm y los did-
metros de 2 a 7 mm, aproximadamente, En
ulgunos paises, en lugar de alambres lisos, sc.
usan alambres con alghn tipo de irregularidad
superficial, para mejorar 12 adherencia

El acero que se emplea en cstructuras pres.
forzadas es de resistencia francamente superior
a la de los aceros descritos anteriormente. Su
resistencia Gltima var:a entre 14 000 y 22 000 .

kelem? y su limite de fluencia, definido pur

- ¢sfuerzo comrespondiente a una deformacion
pcrrnancnte de 0.002, entre 12 000 y 19 000
kesem? ‘

Cumo ilustracion, en la ﬁgura 2,18 se prc-'.
sentan, atendiendo al grado de calidad, algu. -
nas curvas csfucrzo-deformacion para distintos
tipos de acero, y dos curvas esfucrzo-deforma-
€ion para concreto con una resistencia.de 250
kg/em?, correspondientes a cargas de corta y
larga duracion.

El modulo de clasticidad de los distintos ti-
pos de acero cambia muy poco. De la compar .
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Figura 2,15 Curvas esfucrzo Beformacién de aceros laminados en calientc para barras de refuerzo de fabrnica-
cién curopex,

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.
Generalmente el tipo de acero se caracteriza
por ¢l limite o esfuerzo de fluencia. Este limi-
tc sc aprecia claramente en las curvas esfuerzo
deformacion de barras laminadas en caliente,

o
B .

ed

como s¢ ve en la figura 2,15, El acero trabajado
en frio no tiene un l{mite de fluencia bien de-
finido (figura 2.16). En este caso, e} limite de
fluencia suele definirse trazando una paralela
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma-
cibn desde un valor de la deformacion unitaria
de 0,002; la interseccién de esta paralela con
la curva define el l{mite de fluencia.

2000

e
0 C.06

i . -
.10 0156
€,

Figurm 2.16 Curvas csfuerzo-deflommacion de acero trabajados en frio’para barras de refuerzo de fabricacion

curopea.
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Figura 2,18 Curvas comparativas paraacero y concreto

racion de las curvas del acero y del concreto,
se pucde inlerir que si ambos trabajan en un
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elemento de concreto reforzado sujeto a com-
presion axial, el colapse del conjunto estara
regido por la deformacion del concreto que,
bajo cargas dc larga duracion, puede ser hasta
de 0.010 & 0.012. Para esta defurmacion, ¢l
acero tendria apenas une deformacién del or-
den correspondicnte a su limite de flucncia

Las caracteristicas dc adhercncia dc los dis-
tintos aceros, y su influencia en el diseng, sc
presentarin en el capitulo de Adherencia Para
lograr ¢l trabajo en conjunto debe tencrse una
adherencia suficicnte entre concreto y acero
vblenida ya sea mecanicamenie o por medio
de la adhesion entre el concreto y el acero de
refuerzo.

Para cl discfio sc supone que la curva esfuer-
zo-deformacion del acero en compresion es
idéntica a la curva esfuerzo-deformacion en
tension. La curva en compresion es dificil de
determinar en ¢ caso de barras, debido a efec.
tos de esbeltez.
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL

Cerlos Javier Mendoza Escobedo (I)

RESUMEN

Se.determinan las propiedades mecianicas de los concretos fabricados con agrega-
. dos tipicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter~
minar las variaciones .de las resistencias a compresidn y tensidn, del mddulo de
elasticidad, de la relacibn de Poisson, del mddule de rigidez por cortante, de
la contraccidn por secado y de la deformacidn diferida, s través del tiempo. Se,
dan recomendaciones para obtener concretos ¢on un mejor comportamiento en cuan-
to & estas propiedades. :

INTRODUCCION

"Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de Mexico para la
fabricacidn 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 polvos. Lo
anterior -ha hecho que las propiedades de los concretos fabricados con estos
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes.

S5e 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 co-
racteristicos del Distrito Federal y los comunes.

PROPLIEDADES 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 mas
fino que la malle 200).

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

lo que hace que los concretos fatri ados con estos materiales sean nuy deforma-
bles, a corto y a largo plazos, ’ ’

En la fabricacidn de los concretos se empled cemento Portland tipo I y no se usd
aditivo alguno. ; = - - - - : .-
Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se hicieron pro-
porcionamientos para resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm?. En todos
los casos se usd un factor de sobredisefio de 50 kg/em®. En las mezclas con re-
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm? se bused un revenimiento de 10 cm y pa-
ra la de 400 kg/cm?, uno de 5 cn. Una de las mezclas de 300 kg/em? tuve reveni-
miento tedrico de 12 cm, para cubrir los casos de concretos con caracteristicas

(1) Investigador, Instituto de Ingenieria, UNAM



adecuadas para ser transportado por medio de bombas.

Resistencia & compresidn. Las edades de pruebs fueron 7, 28, 90, 360 w 1825
di{as; cada resultado representa el promedio del ensaye de tres es?ecimenes sompa-
fieros. En ls fig 1 se plantea la correlacibn que permite predecir la resisten-
cia a compresién a cualquier edad en funcidn de la slcanzada a los 28 dias. Ca-
be mencionar que los incrementos de resistencis con la edad fueron mayores en
aquellos concretos con menos polvo. Ls expresidn sugerida resulta ser:

t t 2
.- ——— f en kg/cm
f."8a+0.7t ¢ &
Registencis & tensifn. Se hicieron especimenes cilindricos para ens?yarlos a
tension por medio de la prueba indirecta, asi como vigas para determinar el mb-
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistenclas & tension Yy
compresidn resultan ser:

Tencidn indirecta, fig 2 ; por flexidn, fig 3

£

Mdulo de elasticidad. El mGdulo de elasticidad se obtuvo a8 partir de las gré-
ficas esfuerzo-deformacidn de especimenes ensayados a compresifn. Se usf el
eriterio de mddule secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedio alcanzado en estas de-
terminaciones, La expresidn propuestas para determinar el mddulo de elasticidad
a partir de la resistencia a compresidn es, fig 4 ‘ :

£, = 1.47 \/f; , en kgfcm® £_= 1,81 /f": , en kg/em?

E_ = B500 Yf' , en kg/em?
c c

Relacibn de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 dias de especimenes cilin-
dricos de concreto de diferentes resistencias. En le fig 5 se observa que la
relacidn de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con ésrta
con la expresidn

*

ue=0.22 +-0.00026 f;

habiendo glcanzado un valor medio de 0.30, superior al intervaolo usual recomenda-
do para el corcre+o (0.15 - 0.20).

Modulo de rigidez por cortante. Con los valores de wddulos de elasticidad y re-
lacion de Poissc conocidus, se pueden estimar el mbdulo de rigidez por cortante.
Para los concretos de agregados andesiticos resultd ser

J— -

G = 3300 v’f(': , en kg/cm?

Deformacidn unitaria (€,) correspondiente al esfuerzo maximo. El1 valor de esta
deformacidn tambi&n 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 c

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformacidn (e )
o
3



igual & 0.0044.

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

2f!
f = T kg/cm?
e, |1+ (;;) |

Contraccibn por secadc. La rapidez con que se presenta la contraccibn de los
concretos andesiticos, varia de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga
en los materiales componentes, sin embargo, l& contraccidn Gltima se puede esti-
mar del miswo orden para los dos casos e igual (E.g), = 0.00l, para los propor-
cionamientos usuales y las condiciones ambientes de la ciudad de MExico, fig 7.
las expresiones que permiten estimar el valor de la contraccibn para una edad
cualquiers se indican & continuacidnt

Concretos andesiticos con exceso de polvosf(dei orden del 20%)

t0.88

(¢ ), =————0x 0,001 ¥
c8’t o +,t0.88 3
" #
Concretos andesiticos con pocos polvos (del orden del 8X) -

(€. ) = —t— x 0.001

ce't 53 +t

en ambos cascos t debe expresarse en dias. &

Deformacidon diferida. Esta deformacidn se estimd ensfugcéﬁn del coeficiente
de daformacidn diferida (C_), el cual es igual C = _L_EI_l , siendo €., la de-
formacidn unitaria alcanzada en un tiempo t y €j, la deformacidn unitaria ini-
cial al aplicar el esfuerzo de compresidn, igual a 40 por cientoc del esfuerzo

P
maximo.

[ ]
El valor del coeficiente dltimo (C,), estimado pars un tiempc infinitn, nara los
proporcionamientos usuales y para las condiciones ambientes de la ¢ciuvdau de
México, variaran de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia-
les componentes, fig 8., Las expresiones encontradas para calcular el valor de
este coeficiente para un tiempo cualquiera T, en dias, se indican a continuacidn:

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

:0'60

o.e0 * ¢

10+ ¢
Concretos andesiticos con pocos polvos (del orden del 8%)

0.55
C = —t

—_—— X
LT t0.55

2.5



Contraccidn por secado en condicibn estandar. Tomando en cuenta los coeficien- _
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en 1a
contraccidon (ltima 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
0.88

x 0.0013
Sl+ ¢t

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

t
B —— 0.
s: 53+t 0013

En estas expresiones el valor de t se debe tomar como el nimero de dias despuis
de la suspensidon del curado himedo y el valor de la contraccidn determinada ee
debe afectar por loe 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 condicidn estandar. Entre las variables que ma-
yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de deformacidn dife-
rida {ltima estan la edad 8 1a que e6e aplica la carga, la humedad relativa, y el
revenimiento, 108 tuales incrementaron los valores alcanzados en los ensayes,

El coeficiente de deformacidn diferide en condicion est@ndar para cualquier edau
(en dias) se puede determinar con las siguientes expresiones: . . - »

Grava andesitics y arens andesitica con exceso de polvos

t0.60

C, = —————— 5,65
¢ 10 + t0t60 :

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos
0.
¢ 35

—_— 3.1
11 4 t0'55

c. = 2

t

Al igual que en la contraccidn por secado los coeficicates calculados para la
deformacidn diferida, deberin ser afectados por los factores de correccidn para
Tomar en cuenta las caracteristicas particulares de los concretos empleados y
las condiciones del medio ambiente en que se encuentran, fig 9.

CONCLUSIONES
1. El empleo de ag?ega§os de baja densidad y alta absorcidn, como los andesiti-
cos, en la fabricacidn de concretos, conduce a cbtener concretos con deforma-

ciones mayores que las usuales,

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

5



determinades en este estudio pars estimar le resistencia del concreto asf
como sus deformacicnes a corto y largo plazos, se requiers modificar los pe-
rémetros usados convencionalmente en los disefios estructurales para obtensr
mejor concordancisa entre el comportamicnto estimado en el dissno y el alcan-
zado &n las estructuras resales. '

3. La contraccibn por secade registrads fue inversamente proporcional al conte-
nide de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni-
do de polvos en las arenas utilizadas ¥y nl revenimiento de las mezcles utili-
zadas.

4. Para un mismo tipo de agregado grueso el emplec de arenas con muchos finoe
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacidn diferids. Este coe-
ficiente tambin aumentard en forms apraeciable al incrementarse el reveni-
miento del concreto.

RECOMENDACIONES

En relacidn con los materiales pétreos se buscarf, por una parte, c?plear agre=-
gados gruesos gue presenten la mayor densidad posible y agregados finos con al
menor contenido de polvos que ses factible desde el punto de vista econbmico.
Estas dos caracteristicas conducirfn & obtener concretos, para una resistencia
dada, con mayor mbdulo.de elasticidad y, por tamto, con menor deformacidn inssw
tanténea, menor contraccifn por secado, porque hay mayor restriccifn s ostas dc-
formaciones, y menor deformacibn diferida. .

En cuanto & las mezclas de concrato se emplearin aquellas con mayor contenido de
agregado grueso compatible con la trabajabillidad de la misma. Lo anterior con-
duciri a menores consumos da agua 10 que a su vez se traduce en menor contenido
de vacios y por tanto mayores resistencias relativas, menores deformaciones y~
contracciones, as{ como menor deformacibn diferida, :

La resistencia a tensibn por flexidn del concreto es usual valuarla como

2/ £ (ACI 318, RDF), 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 expresidon pro-
puesta.

En relacidn cor e. mddulo de elasticidad estdtico, las expresiones propuestas
por los diferentes reglamentos de construccion {(ACI 318, RDF) sobrestiman los
valores alcanzados con los concretos andesiticos, por lo que se recomienda em~
piear la expresidn propuesta en este traba;o para predecir las deformacxones a
corto plazo de las estructuras hechas con este material.:

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

La deformacifn correspondiente al esfuerzo méximo es usual considerarla igual a
0.003, sin embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformacifin al-
canza un valor promedio de 0.0044. '

(.
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En relacidn con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la
contraccidn como por la deformacidén diferidas, pueden estimarse con buena preci-
8ion con los coeficientes determinados de los resultados de l0s ensayes, sin
requerirse de correcciones por caracteristicas del material y medic ambiente
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracterSisticos de
los usuales en el frea metropolitans de la ciudad de Mexico, y las condiciones

de curado representan también las usuales en estz &res.

Cuando las caracteristicas del concreto y las condiciones del medio ambiente
varian, haciendo no aplicables directamente los resultados de loc cnsayes, se
Tecomienda emplear los valores sugeridos para caracteristicas ¥y c.ndiciones es-
tandar y hacer todas las correcciones necesarias para adecuar los coeficientes
a las circunstancias de cada caso en particular, de acuerde con los factores de
correccidn indicados en la fig 9.

Como las deformaciones y agrietamientos alcanzados & 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 pars restringir estos efec-
tos con el acero de refuerzo u otres medios adecuados,
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RESUMEN

Se analiza el 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,

—

SUMMARY

The effects of the finest part of andesitic sands and of

the intrinsic characteristics of limestones and andesitic

graveis, available in Mexico City, in the propertes of

fresh and hardened concrete are analyzed. Also,

recommendations for improving the properties of these -
concretes are given,

* Subdirector, Instituto de Ingeniesia, UNAM
** Asesor en tecnologia del contretn
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Los concretos utilizados comunmente
en laCjudad de México presentan cier-
tas deficiencias, originadas en algunos
casos por la calidad de los materiales
componentes y en otros por las practe
cas constructivas empleadas. Entre las
deficiencias mas notorias se pueden se-
halar las siguientes:

a) La deficiente calidad de los agrega-
dos empleados propicia que los conr
cretos tengan propiedades inadecua
das como bajo médulo de elastici-
dad, elevados cambios volumétricos
par secado y excesivas deformacio-
nes diferidas bajo cargas sostenidas

. (flujo plastico)’. Asimismo, la ten-
dencia al empleo de mezclas dema-
siado fluidas ocasiona sangrado ex-
cesivo en e} concreto recién coloca-
do y produce mayor contraccién 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 fabricacibn de concre-
to propicia una adquisicién de resis-
tencia mas lenta que la obtenida con
otros tipos de cemento portiand {l y
111}, lo cual es incompatibie con la
practica usual de pronto descimbra-
do de las estructuras, en particular de
los sistemas de pisos para edificios,
y dar lugar a flechas excesivas y agne-
tamientos inaceptabies.

¢) Las pruebas de control de calidad
realizadas po- diferertes laborato-
rios? indican gu+ cu. relativa fre
cuencia los concretos no cumplen
con los requisitos de « ulidad espe-
cificados y que la proporcién de
mezclas con resistencias inferiores a
la especificada llega a cerca de un
30%, sobre todo para algunos valo-
res de fc. Lo anterior acasiona que
los factores de seguridad de un ng-
mero importante de elementaos es-
tructurales sean inferiores a los con-
siderados en los reglamentos.

Los problemas anteriores tienden a
agudizarse con los llamadas concretos
“bombeables”, cuando se usan mezclas

LOS ¥ Proporccnes excesivas oe arena,

Por todo lo mencionado se opina
que las caracteristicas y propiedades de
concreto que se ha utilizado normal
mente en la Ciudad de México no son
las mds favorables para su empleo con
fines estructurales, io cual ha hecho
pensar en ia necesidad de intraducir
mejotas sustanciales, tanto en fos ma-
teriales componentes como en el con-
tro! de calidad y en las pricticas cons-
tructivas, sobre todo para aquelias apli-
caciones con mayor requerimiento es-
tructusal.

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

que se lievd a cabe simultaneamente
en wes diferentes tabaratonos inde
pendientes de laCiudad de México. En
este trabajo se analizan los resultados
obtenidos.

MATERIALES EMPLEADOS

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

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

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

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS

GRAVAS ANDESITICA CALIZA NORMA
TRITURADA ASTM
CONCEPTOS 510mm 10-20mm 5.10 mm 1020 mm C.33
1. Material mis
fino que la
malla No. 200, 1.60 0.40 0.67 0.75 T mida
2, Densidad 2.42 2.4 2.63 2.63
3. Absorclén, 4.54 4.19 0.82 0.68
4. Sanidad en sul-
fato de sodio, 9.8 14.7 - 8.0 7.4 12 mix.
pérdida en
5. Abrasién en M4-
quina Los Ange- 23.8 271 17.5 i4,9 50 mix,
les, pérdida en
6. Coeficiente
volumétrico. = - —
Por tamafos 0.3 0.37 0.3 0.22
Grava total 0.36 0.19
1. Pesos volumé-
tricos:
Suelto, kg/m?® 1256 1266 1366 1348
Varillado, kg/m? 1354 1370 1517 1528
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS
IDENTIFICACION ARENAS ANDESITICAS ARENA NORMA
{ % FINOS) : DE RE. ASTM
FEREN- C.33
‘ . CIA
CONCEPTQOS {(1.8)° (7.7) {9.9) (16.7)  {19.3) 1.1)
1. Médulo de finura 34 3.00 2.60 2.97 2.78 2.80 2.3.3.1
2. Material mds fino
guc la malia Ne, 1.8 7.7 9.9 16.7 193 1.1 5 mix.
200, %
3. Densidad 2,40 228 2.40 237 230 2.3
4. Absarcion, % 5.85 587 438 4.94 193 512
5. Sanidad en sulfato ' '
de sodio, pérdlda 5.67 10.54 5.82 10 mix.
en'%
6. Pesos voluméltricos:
Suclto, kg/m? 1396 1392 1443 1440 1450 1386
Varillado, kg/m® £1531 1580 1690 1635 1624 1524
7. Materia orgdnica,
. color respecto al _ .inf, Inf. tnf. Inf. Inf. Inf.
Hmite
8. Equivaliente de
arena, % 8259 66.0 59.3 65.4 521 84.5
9. Limites de con- '
sistencia;
1
Limite lfquido,% 17.2 23 19.0 211 2.3 156 -
Limite pidstico,% - inap.; Inap. {nap. inap. Inap. Inap.
Indice plistico Inap:. Inap. inap. inap. lnap. inap.
Contraccién .
lineal, % 0.0 2.10 [114] 195 1.85 0.0 -
* Arena andesftica lavada
propiedades pla-ticar. Cemento empleado.

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

En cuanto al cemento, se optd por
emplear cemento portland tipo | como
Gnico matenal cementante y no usar
aditvos en ia preparacion de las mez-
clas, . .

Las pruebas fisicas y quimicas efectua-
das al cemento portland tipo | emplea-
do indicaron que cumple ampiiamen-
te con los requisitos especificados en
la norma ASTM C150% $in embargo,
cabe senalar que resultd ser menos fi-
no de lo que suelen ser los cementos
del musmo tipo.

Agregados

a) CRAVAS .
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- -
porcion de 35 y 65%, respectivamen-
te, para integrar el agregado grueso
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Las propiedades fisicas de estas gra-
vas se presentan en la tabla 1. Los va-
lores ahi mostrados son el promedio
de las pruebas-efectuadas enlos tres
laboratorios que participaron en el
estudio, :

Los resuitados de las pruebas de den-
sidad y absorciébn 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



[

TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA

Materiales " Mezclas No. (consumo promedio, kg/m’) .
1 2 3 4 5 & 7 B ]
Cemento 300 296 297 297 303 300 295 294 298
Arena andesftica 770
{finos  }: 1.8 ' )
7.7 742
9.9 715 774 -
16.7 755 752
193, 736 761
Arena de referencia 740
Geava andes(tica 952 938 940
Grava caliza 1024 1044 1034 1018 1014 1027
Aguz 179 187 180 183 176 183 193 194 177
Aguz/cemento 0.60 0.63 0.65 0.62 0.58 0.61 0.63 0.68 0.59

con la grava caliza resulten mucho

menos deformables,

ARENAS

5a utlizaron cinco arenas andesiticas
cuyos contenidos de finos menares
que la malla 200 variaron entre 1.8
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro-
cedieron de otros tantos bancos (de-
positos piroclasticos) de la region. La
zrena andesitica con 1.8% de finos
<= obtuvo por lavado. A manera de
referencia se empleb una arena no
andesltica con un contenido de fi-
nos de 1.1%.

——

tnla tabla 2 se presentan los resul
tados de las pruehas efectuadas a es-
tas arenas. Conviene notar que, ade-
mas 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-
wedades plasucas de los finos de es-
a5 arenas,

Las especificaciones de calidad para
agregados por lo regular aceptan un
maximo de 5% de particulas mis fi-
nas que la malla 200 (74=) en are-
nas para concretos de uso general,
no expuestos a la abrasicn. Todas las
arenas ande«s.ticas que so utilizan en
los concratos del Distrito Federal ex-

Y

ceden por mucho este limite, pues
sus contenidos de finos suelen flue-
tuar entre cerca del 10 y algo mas
del 20%. Debido a las dificultades
que existen para freducir estos finos
a valores aceptables, se ha vuelto
costumbre tolerarios sin mayor tra-
mite, aduciendo que se trata de fi-
nos inertes que no afectan la calidad
del concreto; sin embargo, l2 expe-
riencia ha demostrado que esto no
siempre es asi, pues hay arenas con-
taminadas con finos plasticos (limos
y arciflas) que sl son dafinos para el
concreto,

Como es usual, todas estas arenas
andesiticas exhibieron densidades re-
lauvamente bajas y altas absorcio-
nes. Conviene observar que, en es-
te aspecto, la arena de re*2rendia no
presentd mejores caracteristicas,

PROGRAMA DE PRUEBAS

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

a) Cemento: portland tipo

b} Tamano méximo de grava: 20 mm

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

dj Consumo de cemento; 300 = 5
kg/m’

€) Proporcibn de arena en los agrega-
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dos: 45% en volumen absoluto
f) Revenimiento del concreto: 10 =
cm

Los consumos de materiales porr
tro cubico de concreto, asi como (2
lacion agua/cemento de cada mez
se presentan en la labla 3.

Pruebas realizadas

A todas las mezclas de cor e
efectuaron las mismas pruel.  _os ¢
todos de ensaye fueron preferente:.
te los de las normas oficiales me»
nas {NOM) y, en su defecto, los d
ASTM. Las pruebas que se practic
al concreto fresco fueron: revenim
to, peso volumétnico, contenido de
(metodo gravimétrico) y agua de
grado. Al concreto endureciclo se |-
cieron las siguient.. determingcic
resistencia a compresion y médulc
elasticidad a 28 dias, y contraccion
secado con 28 dias en agua y 28
al aire. Los resultados de estos ens
se presefitan en las tablas 4 y §.

CARACTERISTICAS DE LOS C
CRETOS

El objetivo dei estudio consistit ¢.
rificar la influencia que ejercen los
tenidos de finos de las arenas y 12
racterlsticas de Jas gravas sobre las
piedades de los concretos ensay:
Tomando en cuenta que en este
ia cantidad de finos totales en el

MAY(



eto resultd proporcional a los conte-

dos de Jas arenas, como se muestfa
en la figura 1, las referencias se hacen
ncién de fos finos de las arenas pa-
.cihtar la identificacion de las mez-

L

Concretos en estado {resco

En iz tabla 4 se presentan los resulta-
do: promedio de los ensayes efectua-
dos en tos tres laboratorios a los con-
crewas en estado fresco. Como se pue-
de cbsarvar, las mezclas estudiadas tu-
vicron revenimientos gue variaron en-
tre 9 v 10.5 ¢m; todos ellos quedaron
en a2l intervalo de 10 =1 cm propues:
to para el estudio.

Dad: que el revenimiento se manr
tuve constante, el parametro gue se
pusds considerar para juzgar la influen-

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

Par otro lado, si se comparan los 180
Xg de agua por metro c(bico de con-
creto requeridos en este caso, contra
los 200 que estma el ACI 211.1° para
un tamafo maximo de agregado de 20
mm, en mezclas sin aire incluido y re-
venimientos entre B y 10 cm, resulta
que las mezclas en estudio necesitaron

A

10% menos de agua. Esta disminucion
se debid muy probablemenite a la inu-
ra del cemento, que por ser mds grue-
50 de lo usual requirié menos agua pa-
ra producir el revenimiento previsto.

En relacibn con el peso volumétrico
de los concretos estudiados, en la ta-
bla 4 y la figura 3 se ocbserva que pata
contenidos de finos de hasta 10% el pe-
50 volumétrico se mantuvo constante
y que éste disminuy6é a medida que
aumentaron los finos en las arenas mas
alls de ese valor. Asimismo se puede
ver que existe una diferencia de alrede-
dor de 80 kg/m’ entre los concretos fa-
bricados con giava caliza y los hechos
con andesita, a favor de la pnmera.

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

s T -——1____—_____-———————--—-—-
TAEBLZ 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO

PRGPIEDAD
1 2
Kevenimiento, em  10.5 9.5
0 volumétrica, ..,'.:
Jfm? 2207 2176y
Vacfos, 0.6 1.1
Amuz de sangrado, 3.3 24

MEZCLAS No.
3 4 5 6

10.0 9.5 9.0 10.5
2165 2274 2270 . 2291
13 13 03 0.5

1.7 30 1.8 3.1

7 8 9 :g_;_;‘
100 9.0 9.5 .
2258 2263 2242

0.9 0.7 17 4
13 13 30 -

R e e e PR
TA45LA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADC ENDURECIDO

PRCMEDAD
1 2
Resistoncia a
comprestén a
28 diay (f'c), 283 266
kgsem?
Modulo de eiasti-
cided 2 28 dfas 157318 140369
(Ec, kyicm?
Relacion EJJ'f'c 9352 8607
“antraccién por*
.cacs, 28 dfas

*niaua v 28 dias

sive, 107¢ . 533 733

MEZCLAS No.

3 4 5 6 7 8 9
242 279 = 283 289 282 — 242 2713
138284 282350 279042  2B6094 259474 254460 274566
8809 16904 16587 16829 15457 16357 16617
759 337 443 332 403 448 308
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// ® Arena de referencla; grava callza
X Arena y grava andos(ticas
-/ ® Arena andesftica; grava caliza
I 1 1 1 { -
) 5 10 15 20 25

Contenldo de finos que pasan Ia' malla
200 (74 mm) cn la arena,en %

paos de concreto y tomando en cuenta
la simplicidad de la prueba, se puede
SUgerir sy ejecucion en obra como una
primera medida para discriminar.enter:
los dos tipos de concreto. Un valor
zonable que se puede considerar con.
frontera entre {os dos-tipos de concre-

to es 2250 kg/m’.

B! contenido de vaclos de las mez-
clas estudiadas (figura 4), establecido en
funcién ae tos 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 mezcias (2%).

En relacion con el agua de sangrado,
en la figura 5 se puede observar que las
mezclas estudiadas siguen una soia ten-
dencia, independientemente del tipo
de grava utilizada, y que para conteni-
dos de finos de hasta 10% el sangrado
resulta constante y cercano al 3%. Para

Fig. 1. Proporcionalidad entre ios contentdos de flnos de la arena y del concreto.

Ik AR o S

L B L AT L

ALV

VT an

TEINMELT T ¥ el

[ 3
“
[=]

-—
LA
[ =]

Consumo de agua de mezcla en el concreto en tgjm,

—
(=3
L=J

Tendoncia unica (ambas gravas)

Consumo de cemento: 300 2 S kllmJ
L Tamaho mix. de grava: 10 mm =
Revenimiento; 101 ¢m

® Arona de referencla y grava callza
X Arena y grava andesiticas
® Arena andesftica y grava callza

! 1 1 ! 1
1] 5 10 15 20 25
Contenido de flnos en la arena, en %

A

contenidos finos en la arena mayores
que 10% el sangrado disminuye a vato-
res cercanos al 1.5% para porcentajes
de finos de 19%.

Cabe sefalar el componamiento diff
crepante de la mezcia fabricada con
arena con 7.7% de finos, l2 cual tu.0
un sangrado de tan s6lo 1.8%. Esta s
tuacién se atribuye a2 que no obstante
que la arena tiene relativamente pocos
finos, parte de ellos tienen caracteristi-
cas plasticas, o que les permite retener
mejor el 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 msmo tiempo tener el mi-
nimo de sangrado posible. Aparente
mente la consistencia de la mezcia {re-
venimiento) tiene una influencia mas
significativa e imporante en cuanto al

"sangrado; pero dado que las mezclas
estudiadas tuvieron un revenimiento
poco variable {9 a 10.5 cm), la influen-
cia del mismo no quedé totalmente de-
finida. Sin embargo, en la figura 6 se,
muestra una relacion entre el sangrado
y el revenimiento. Aunque ésta varib en-

=t

Fro 2, Relaclon entre el contenida de £1nos de 1 arena y sl consume de agua de mezcla en ol con-

un intervalo muy reducido, la figura p

creta, rece sugerir que serfa adecuado limitaN

..

1% ‘ REVISTA IMCYC, VOL. 25, NUM. T9MAYO/1907 -
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ngrado a valores inferiores al 3.5%.

- en estado endurecido

L. ~pledades determinadas a los
-retos en estado endurecido se pre-
‘an en ia tabla 5. Estas propiedades
las resistencia a la compresion y el
julo de elasticidad del concreto a
iias de edad, y la contraccibn por
:do después de 28 dias de curado
:guz a 23°C y 28 dias de secado al
a 23°C y 50% de humedad relati-

n cuanto a la resistencia a la com-
.i6n, dado que los consumos de ce-
-to v los revenimientos de todas las
:cizs {ueron practicamente constan-
ios resultados alcanzados se pue-
comparar en forma directa; asi, en
aura 7 se puede ver que los tipos
grava estudiadas y los diferentes
tenidos de finos en la arena no tu-
-on influencia en la resistencia a la
~presién hasta para contenidos de
:5 dzl 10%, en tanto que para por-

Peso volumétrico del concreto, en kp'm'

2300
] callra

L i S

Arena &e

2200 referancls X
andesitica

X x

Tamaho mix. de grava; 20 mm:

2100 = gevenimicnto: 10 £ 1 em

® Arena de refersncia y grava callza
X Arena y grava andesfticas
& Arens andesitica y grava caliza

2 000 1 ] 1

Tendencla con grava

Tendencla con grava

Consumo de cemento: 300 2 § kg/m?

Ll

0 5 10 s (I
Contenido de finos en la arena, en %

25

1aies mayores la resistencia a Ia
apresion decrecid hasta una reduc-
2 den del 15% para arenas con
3 Js5. Cabe hacer notar que el

Fig. 3. Infiuencia del contenido de finos de la arena en ¢l peso volumdtrico del concrato.

1z.. .abricado con la arena consi-
2da como de referencia siguid la
:ma tendencia general observada en
concretos con arenas andestticas,

Dtra forma de tomar en cuenta el
cto de los finos de la arena en la re-
:encia 2 la compresion det concreto
= través de la eficiencia del cemen:
entendida ésta como la relacion co-
710 de cemento/resistencia a la com-
25100 (figura B).

in csta figura se puede ver que para
ntermdos de finos en las arenas me-
ros gue el 10%, la reacitin antes men-
nada se mantuvo ¢onstante en un
'or ce 1.06, en tanto que este valor
incrementd a 1.23 cuando los finos
-1z srena llegaron a ser del orden del
., 1o que equivale a tener un incre-
“nto dei 16% en el consumo de ce-
anto para iguaidad de resistendas,

En relacién con el médulo de elast-
iad, er: la figura 9 se puede observar

Vaclos, en %

-—

0

——
Tamaho mix. de grava: 20 mm s
Consumo de cemento: 300 £ 5 kg/m
Revenimlento: 1021 ¢m
L] ® Arena de referencla y grava caliza
X Arena y grava andesfiicay
. =8 _Arena andesftica y grava caliza — X
X
o
»
]
X
n
]
1 | 1 | pra-
0 5 10 15 20

Contenldo de flnos en la arena, en %

2 lwencia que tuvo el tipo de
e se empled en fa fabricacién
1 ¢ eto. Se encontraron diferen-
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Fig. 4. Influencla de los finos de 1a arena en la cantidad de vacfos en las mezcias,
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FIg. 5. Relacion entre el contenldo de finos de Ja arena y el agua de sangrado del concreto.
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tre los modulos ae 105 concretos h
chos con gravas andesiticas y los fabri-
cados con gravas calizas, diferencia que
coimesponde a un incremento del orden
del B0% en los valores aicanados por es-
tos Glimos..

Por otra parte, los finos de las are-
nas influyeron en el modulo de etasti-
cidad de los concretos de manere simi-
tar a como lo hicieron en la resistencia
a la compresién. Para contenidos infe-
riores al 10% no existié variacion apre-

_dable en los vaiores alcanzados, en tan-

to que para conterudos de finos en la
arena del 19% la disminucién en el mé&-
dulo de elasticidad fue del orden del
12% en relacién con ios valores alcan-
zados en los concretos hasta con 10%
de finos.

Conviene seflalar que, al igual que
para la resistencia a la compresién, el
empieo de [a arena de referencia con
1.1% de finos no cambib el comporta-
miento del concreto en cuanto a mé-
dulo de elasticidad, el cual alcanzé va-
jores similares a los obtenidos con la
arena andesltica lavada.

Enla figura 10 se presenta-a relacion .
que se manifestd entre ¢l modulo de
elasticidad del concreto y la raiz cua-
drada de la resistencia a la compieswn
del mismo. Esta relacion alcanzd un v
lor medio aproximado de ¢ 000 para his
concretos de. gravas andesiticas y G
16,500 para los de grava caliza. Conviene
hacer notar que aunque el tamaho de
la muestra es pequeio, la tendencia es-
t4 bien definida y la totalidad de jos re-
sultados quedan iucalizados dentro de
una dispersion de = 2 o de la tenden-
cia central. '

En la contraccion por secado, el ti-
po de grava empleada en el concreto
tuvo también una influencia notoria; las
contracciones de ios concretos-con gra-
va caliza fueron del orden del 60% de
las alcanzadas en los concretos con las

gravas andeslticas. Asimismo, los finos

de la arena, y en particular tos finos con
propiedades plésticas, influyerop tam-
bién en forma considerable en las con-
tracciones alcanzadas (figuras 11y 12).

En ios concretos con gravas andesi-
ticas la contraccion se incrementd des-
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de - - valor de 533 x 10* con el uso

na con 10% de finos no plasti-
. sta un valor de 759 x 10* con
la .ena de 19% de finos, parte de los
cuales tuvieron propiedades plasticas.

En los concretos con gravas calizas
el ncremento de la contraccién con el
aumento de ios finos en la arena no fue
tan significativo; pasd de un valor de
332 x 10* a 448 x 10* al variar el con-
terudo de finos.del 10 al 19% respectr
vamenie, Sin embargo, fue notorio el
comporntamiento del concreto fabrica-
do con la arena con 7.7% de finos, par-
1= de los cuales tuvieron propiedades
plasticas. En este caso la contraccion al-
canzada resultd ser del mismo orden
que la obtenida con la arena con 19%
de finos. Conviene sefalar que los finos
de ambas arenas presentaron propieda-
des plasticas sinilares,’

Los concretos fabricados con las are-
nas andesiticas lavadas y de referencia,
Gue no tuvieron finos plasticos, presen-
taron contracciones similares 2 la alcan-
zada en el concreto con arena de 0%
- 75, que tampoco tuvo finos plas-

En la figura 12 se puede observar ia .

infiuencia que tuvo el contenido de fi-
nos plasticos, determinandos en fun-
cion de la contraccibn lineal de los fi-
ros de la arena, en la contraccion por
secado del concreto. Como se obser-
vz la contraccion por secado del con-
creto se incrementd al aumentar {a con-
traccién lineal de los finos de la arena,
independientemente del tipa 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 dias y se-
cado al aire a una humedad relativa del
S0% durante otros 28 dias. De acuerdo
con la literatura respectiva®, la contrac-
aion alcanzada en estas condiciones re-
sulta ser del orden de la mitad de las
contracciones Gltimas; por lo que si se
exuapolaran los resultados en los con-
=5 con las arenas hasta con 10% de

o plasticos y gravas calizas, se He-
. 1 valores de contracciones Gltimas
¢ prendidas entre 600 y 900 x 10*,
congruentes con los valores encontra-

00
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA-
CIONES

Conclusiones

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

1. Para mejorar las propiedades me-
canicas de los concretos que se ut-
lizan en el Distnto Federal, es ne-
cesario emplear gravas mas densas
y con menos absorcion de las que
actualmente se emplean.

2. Las arenas andesiticas en usc resul-

" tan ser las Onicas, desde e! punto
de vista econbmico, viables para la
fabricacion de los concretos en e
D.F. 5in embargo, es necesario limi-

4 tar la cantidad de finos y muy es-

peciaimente la de los finos plasticos
que contienen.
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J 3. Eltipo de cemento empleado en las

mezclas puede afectar algunas de
las propiedades de {os concretos.
Las conclusiones a que se llega en
este trabajo se refieren a concretos
hechos con cemento portland tipo L.

4. Las gravas calizas empleadas tuvie-
ron un comportamiento satisfacto-
10 en cuanto a todas las propinda:
des mecénicas de las concroton
tudiados. ,

5. &l coeficiente volumétnco de .as
particulas de grava caliza triturada
practicamente igual a 0.20 cor ...
Jo a mezclas de concreto trabaja:
bles con contenidos de mortero
usuales.

6. La proporcion v la que se combi:
naron los tamados de grava (35%
de 52 10 mm y 65% ¢l 10 a 20 mm)
se manifestd « urin une Jranulome
tria adecuad pa.: estos materiales.

7. Desde el punto de vista de las pro-
piedades mecinic s del conereto,
para alcanzar los mejores resulta-
dos se requiere limitar los finos en
la arena a un maximo de 10% y ade-
mas la contraccion lineal de estos
finos debe ser nula,

8. Debido a que la praporciéon en que
se mezclaron grave y arena se man-
tuvo constante en todo el estudio,

Fig. 10. Relacion maayio de clasticidad — resisicncia a ld COMpPresion Je oS concretos andesity:
cos y calizos.

la cantidad de linos totales en las
mezcias de concreto resultd pro-
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porcional a la cantidad de finos en
las arenas.

9. Bl requerimiento de agua de mez-
clado se manilestd constante para
porcentajes de finos en la arenz de
hasta 10%; para porcentajes mayo-
res, la demanda de agua de mer-
clado se incrementd hasta en un 8%
para contenidos de finos del orden

. del 19%.

10. independieniemente del contenido
de finos en la arenz, los concretos
con grava caliza tuvieron un peso
volumeétrico mayor a 2 250 Kg/m’
mientras que en los concretos con
gravas andesiticas el peso volumé-
tnco fue siempre inferior a este va-
lor.

11. La cantidad de vacios en las mez-
cias de concreto resuitd indepen-
diente del tipo de agregado grue-
so empleado. Las mezclas fabrica-
das con arena andesitica lavada y
con la arena de reierencia tuvieron
contenidos de aire cercanos al 2%;
pero en las mezclas fabricadas con

ot P

Tendencla con grava 7/

600 j- J/
I'4 & 300x 10

Arena andesitica

(77%) @ r )
400 = 4

ey
Tendencla con grava
—— T
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Revenimiento: 102 1 cm

»
a
o
1

® Arena de refsrencla y grava callza
® Arena andesitica y grava caliza
X Areca y grava andes{ticas

Contraccién por secado del concreto
(28 dfas en agua y 28 d1as 3l aire) x 107
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arenas con mayor contenido de fi-

nos los vaclos fueron siempre infe-
riores a esta cantidad.

12, Ef sangrado que presentaron: las
mezclas de concreto varid en. for-

Fig. 11, Infiuencia del contenido de finos de la arena en la contracclon por secado del concreld,

'

ma inversamente proporcional al
contenido de finos de las arenas y
en proporcion directa con el reve-
nimiento de las mezclas. Para‘mez- -
clas con arena de hasta 10% de fi
nos, seria conveniente tener sangra-
dos maximos del 3.5%.

13. La resistencia a la compresion resul-
td independiente del tpo de agre-
gado grueso empleado y de los fi-
nos de la arena, cuando el porcen-
tare de éstos fue infenor al 10%. Pa-
fa arenas con mayor contenido de
finos la resistencia decreci6.

14. Los moduios de elasticidad de los
concretos hechos con agregados
grueso calizos resultaron del orden
del doble de los obtenidos con gra-

.~ »¥3s andesiticas. Los porcentajesde-
finos en las arenas inferiores al 10%
no tuvieron infiuencia en el médu-
lo de elasticidad alcanzado. El va-
lor medio de 1a relacién entre el
modulo de elasticidagd y la raiz cua-
drada de la resistencia a la compre-
s10n resultd ser 16 500 para los con-
cretos con gravas calizas y 9 000 pa- .

® Arena de referencla y grava caliza
8 Arena andesftiza y grava aalln
X Arsna y grava andesfticas

?o
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15. La contraccidn 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 supernores al 10%,
en especial el contenido de finos
con propiedades plasticas, tuvieron
una influencia determinante en la
contraccion del concreto, incre-
mentindose ésta con el porcenta-
je y las propiedades plasticas de es-
tos finos.

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

Lecomendaciones

La evaluacion de los resultados de ios
ensayes conduce a plantear las siguien
tes recomendaciones:

Para obtener un concreto de calidad
salisiactoria para fines estructurales, se
requiere seleccionar con precaucion ias
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 10s que se
destine la estructura. Con respecto al
cemento portland-puzolana, se haila en
curso de revision la norma NOM (-2
con objeta de incluir un upo denomi-
nada PUZ-1, el cual se debe compor-

tar en su desarrollo de resistencia co-
mo el cemento poftiand 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 trituracibn 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 tamafio maximo de 20 mm,
cuando las gravas de 5 a 10 mm se
mezclan con las de 10 a 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 finas no tengan propie-
dades plisticas. Una foma de medir la
plasticidad de los finos puede ser la
prueba de contraccion lineal, ia cual de-
be conducir a valores de 0% cuando la
arena estid exenta de finos plasticos.

Dada la buena trabajabilidad que
mostraron las mezclas con revenimien-
tos de 10 cm, se sugiere emplear este
valor como maximo nominal, con una
tolerancia de £2.5 cm. En caso de re-
querir una mezcia mas fluida se puede
adicionar en obra un aditivo fluidificante
qQue permita incrementar ese reveni-
miento. Como medida de contro! y
aceptacion del concreto en su estado
fresco se recomienda realizar, adicional-
mente a la prueba de revenimiento, la
determinacion de! peso volumétrico,
cuyo resultado permitira distinguir si el
concreto se fabricéd con agregados den-

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

Carlos Javier Mendoza E.

Introduccion

En una mezcla de concreto los agregados constituyen cuando menos tres
cuartas partes de su volumen total, por 1o que la calidad de éstos tie-
nen una importancia definitiva en la res1stenc1a. durabilidad y comporta
miento de la$ estructuras construidas con ellos.

Por otro lado, los agregados son mds econdmicos que el cemento, por 1o Hf
que resulta ventéjoso usar la mayor cantidad posible de ellos, a parte %?
de que el empleo., de vollmenes importantes de agregados da al concreto ma-
yor estabilidad vo]umetr1ca y durabilidad. .

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

!
e,

resistencia

La forma y textura superficial del agregado grueso tienen una influencia
considerable en la resistencia del concreto, particularmente en la resis
tencia a flexién y son particularmente significativas en los concretos de
alta resistencia.

La contribucidn de 1a forma y textura del agregado grueso en el desarro-
110 de la resistencia a compresion del concreto no se Eonoce. Eéro posi--
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesidn mis
grande entre las particulas y la matriz de cemento. De jgual 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 estimacidn cuantitativa de Va wonera en que la forma, 1a textura
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superficial y el modulo de elasticidad del agregado afecta a las resis-
tencias a flexidn y compresion 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 la rela-
cion agregado/cemento es del orden de 2.5.

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

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

La forma del agregado influye en la bombeabilidad de una mezcla,en general
son preferibles arenas :at'.ales y gravas redondeadas a 1os agregados tri
turados, pero puede hacerse una mezcla con caracteristicas adecuadas pa-
ra ser bombeada con una conzinacidn apropiada de fracciones de agregados

= -

triturados. - —

51 la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es-
tar totalmente saturados ain cuando estén completamente humedecidos. Cuan
do se aplica la presién en la 1inea, el aire en estos vacios se contrae -
y el agua se introduce en los poros, dando como resultados que las
mezclas sean mas secas y poco manejables. Si se suspende el
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bombeo y se libera la presion, se libera también el agua de los aarega-
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

Lz resistencia a compresion del concreto no puede exceder a ta del aqre-
gado con el que se fabrica.\ Sin embargo, la resistencia a compresidn
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 agrecade gruess, o comportamiento de] 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 conpcida. Si el aaregado bajo en;aye.conduce a una
resistencia a compresi6n.mds. baja que la del concreto: dé referencia, y
en narticular si numerosas particulas individuales de agregados aparecen
fracturadas después ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del
agregado es inferior a 1a de 1a mezcla de concreto a la cual se le incor
pord, por tanto, tales aqgregados solu deben usarse en mezcla de baja re-
sistencia.

Una resistencia inadecuada del agregado representa uma limitacién ya aue
las propiedades de{ agreqado tiene cierta influencia en la resistencia
del cr.creto, ain cuando sea suficientemente resistente para no fractu-
rarse prematuramente. Si se comparan-concretos hechos con diferentes
agregados se puede observar que 1a influencia del agregado en la resisten
cia cel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre-
sién o tension. Es posible que 1a influencia del agregado sobre la resis
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecinica del
agregado sino también, y en grado considerable, a sus caracteristicas de



absorcién y adherencia.

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

2 una debilidad de los granos constituyentes,a que los granos, no obstan
te de ser suficientemente resistentes, no estén bien ligados o cementados-

£l médulo de elasticidad del agregado aungue se determina rara vez, no
deja de tener importancia, ya que el modulo de elasticidad del concreto
es mds grande a medida que mayor es el mddulo de elasticidad de los agre
gados constituyentes. E1 midulo de elasticidad del agregado afecta tam-
bién la magnitud de la deformacidn diferida y de la contraccién que puede
presentarsé én el concreto. o

Por otro iado, el agrietamiento vertical de un especimen sujeto a compre
sidn uniaxial comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de la
carga ultima. E1 esfuerzo al que se forman las grietas depende en oaran
parte de 1as propiedades del agregado grueso: gravas lisas conducen al.
agrietamiento a esfuerzos mds bajos que los requeridos con rocas tritura
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia mecd
.nica estd influenciada por las propiedades de 12 superficie y, en cierta
manera.por la forma del agregado grueso. '

Las propiedades de los agregados afectan la carga de'agrietamiento en
compresion y la resistencia en flexion de la misma manera, por 1o que la
relacidn entre 1as dos cantidades es indep2ndiente del tipo del agregado
usado, fig 1. Por otra parte la relacion entre las resistencias a fle-
xion y compresion depende Qe1 tipo de agregac-. grueso, ya que las propie
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan la re--
sistencia Gltima en compresion mucho menos que la resistencia en tensidn
o Ja carga de agrietamiento en compresidn, fig 2, ref 1.

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia de! concreto
varia en magnitud y depende de 1a relacién agua/cemento de la mezcla.
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Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de agregados tri
turados ha dado como resultado resistencias hasta 38 por ciento superio-
res que cuando se emplean gravas redondeadas. Con incremento en la rela
ci6n agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente de
bido a que la resistencia de la pasta misma es determinante, y a rela-
ciones agua/cemento de D.65 no se observa diferencias entre las resis-
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas.

La influencia del agregado en 1a resistencia a flexifn parece depender
también de la condicidn de humedad del concreto en el momento del ensa-

ye.

Influencia de los agregados en el modulo de elasticidad del concreto

Las propiedades de los agregados también influyen en el midulo de elasti
cidad del concreto; mientras mis alto sea el médulo de elasticidad del
agregado, mayor sérﬁ el modulo de elasticidad del concreto. La forma

de las part1cu1as de agregado y sus caracter1st1cas superficiales pueden
influir también en ‘el valor de! mddulo de elastic1dad del concreto y en
la curvatura de la relacién esfuerzo-deformacién.

Es interesante hacer notar que 1os dos componentes del concreto, pasta de
cemento y agregado, cuando estdn sujetos a esfuerzos en forma individual
presentan una relacién esfuerzo-deformacidn sensiblemente lineal. La ra
26n para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto)
se debe a la presencia ie interfases entre 1a pasta de cemento y el agre-
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido

a que las grietas se desarrollan progresivamente en las interfases, hay
un incremento progresivo en la intensfdad del esfuerzo loca) y—en la mag-
nitud de la deformacidn, por Jo que la deformacidn se incrementa mds ré-
pidamente que el esfuerzo promedio aplicade y la curva esfuerzo-deforma-
cion se hace concava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plastico.

La relacion entre midulo de elasticidad y resistencia depende también de
la proporcién de 1a mezcla (el agregado por lo general tiene un médulo



mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma-
yores (mayores resistencias) el modulo se incrementa mds rdpidamente que la
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual también da resultados pa-
ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. E1 midulo de elas-
ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia
en la misma proporcién y su valor esti entre 40 y 80 por ciento del mddulo
del concreto de agregado ordinario de 1a misma resistencia. Dado que el
mddulo del agregado ligero difiere poco del mfdulo de la pasta del cemento,
la proporcifn con que se encuentra en la mezcla no afecta al mbédulo de elas-
ticidad de 1os concretos de agregados ligeros.

Influencia de los agregqados en la contraccidn

Los agregados restringen la contraccidn que se puede presentar. El1 tamafio
y granulometria del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de
la contraccifn, pero un agregado m&s grande permite el uso de mezclas mds
pobres y origina, por tanto, unma contraccién menor.

Similarmente, para una resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad

contiene més agregado que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del
mismo tamafio y, como consecuencia, la primera mezcla presentard una contrac-
cion mds pequefia.

La influencia combinada de 1a relacién agua-cemento y contenido de agrega-
do puede presentarse en una grifica; esto se hace en la fig 4 pero debe
recordarse que los valores de contraccién dados son solamente tipicos para
el secado en climas templados.

Las propiedades eldsticas de los agregados determinan el grado de restric-
cién ofrecidc. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a-una contrac
cidn un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio mayor
que 1a que permiten los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en
el agregado reduce su efecto restrictivo en la contraccién, y dado que la
arcilla misma estd sujeta a contraccién, 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. E1 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 contraccion que presenta el
concreto fabricado con agregados sin contraccién . Las rocas que presen
tan contracciones usualmente tienen alta absorcién y este hecho debe
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relacidn con
la contraccion.

E1 agregado ligero usualmente conduce a contracciones mds grandes que el
agregado de peso . normal, debido principalmente a que e) agregado, te
niendo un mddulo de elasticidad mds bajo, presenta menos restricciones

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

'
'

El contenido de agua de una mezcla de concreto afecta la contraccidn por
que reduce el volumen-de los agregados que la 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 aoregadc en 1a deformacidn diferida

En 1a mayor parte de los casos el agregado de peso normal no estd sujeto
a deformacidn diferida, por 1o que es raz.n~.le suponer que el origen de
1a deformacion diferida estd en la pasta de cemento, pero los agregados
influyen en la deformacion diferida del conc.eto a través de un efecto
de restriccidn, similar a1 que se presenta en el caso de la Tontrac-

cion y dependiente de algunas propiedades fisicas de ias rocas de las cua
les provienen.

Debido a la gran variacion de los agregados dentro cualquier tipo minera
16gico y petrogrifico, no es posible establecer de una manera general la
magnitud de 1a deformacion diferiqa del concreto hecho con agregados de



diferentes tipos. Sin embargo, los datos de la fig 7 son de importancia
considerable; después de 20 afios de conservados a una humedad relativa
de 50 por ciento, el  concreto hecho con areniscas presenta una deforma-

- ¢idn diferida mds del doble de 1a obtenida con calizas. Una diferencia
aln mis grande entre la deformacion diferida del concreto hecho con dife
rentes agregados fue encontrada por Rusch et al, después de 1B meses ba-
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la madxima deformacion
diferida fue cinco veces el valor minimo; los agregados en orden crecien
te de deformacidn diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani-

to; y arenisca.

El agregado ligerc merece atencion especial porque la opinidn generaliza-
da sugiefe que su uso conduce a deformacion diferida sustancialmente mds
alta que la alcanzada con aaregado 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 deformacidn dife
rida mas alta de los concretos ligeros refleja solamente el mdédulo 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 signifi
ca que todos los agregados conducen a 1a misma deformacidn diferida.

Como regla general se puede establecer que la deformacidn diferida del
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente la
misma que la del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante

en cualquier comparacion que el contenido de agregado no difiera mucho en
tre el concreto de agregado ligero y el concreto de agregado normal).

Mis aun, siendo la deformacidn eldstica de los concretos con agregados 11
geros mayor.que 1a que tienen los concretos ordinarios, la relaeién defor -
macion diferida a deformacidn eldstica es mas pequefia para los concretos
de agregados ligeros. |

Caracteristicas de los concretos comunes en el Distrito Federal
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Las expresiones que correlacionan la resistencia a tension por fle-
xién con la resistencia a compresidn son las siguientes:

Concretos con grava y arena andesitica

fo =19 (f. ., kg/cmd
concretos con grava ue basalio .escoredceo y arena andesitica

fo=2.1JF kg/anz_

Las expresnones para determinar el moduio de elast1c1dad a partir de
la resistencia a compresidn son:

L}

concretos con grava y arena andesitica o

£ = 8500 [F. , kg/an?

o hn
[

concretos con-grava de basalto escoredceo y arena andesitica
; : 'l.',}
E, = 11000 \ff. , kg/em®

La relacidn de Poisson para concretos andesiticos ensayados a 28 dias
de edad, varia de 0.25 para una resistencia de 100 kg/cm2 a 0.35 pa-
ra 500 kg/cm2 de resistencia a2 compresion. Un valor medio de 0.30

se recomienda tomar para la mayor parte de las resistenci.s -suales.

E1 mddulo de rigidez por cortante para concretos andes1t1cos se puede
calcular con-la expresién: c -

——

6 = 3300 \I?;_._ ., kg/om

estando G y f": expresados en kg/cm2



Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal estian fabrica-
dos con gravas y arenas de origen  .pirocldstico (gravas y arenas ende-
sTticas y basaltos escoredceos) las 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. En 1a tabla 2 se presentan los valores alcanzados
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos considera
dos como comﬁnes, ref 2. Como resultado de' ese estudio se alcanzaron
las siguientes conclusiones:

1. El empleo de agregidos de baja densidad,ya1taabsorc16n en la fabri-
cacidon de zoncretos, conduce a obtener concretos con deformaciones
mayores gue las usuales.

2. Los concretos fabricados con grava de basalto escoredcec presentaron
incrementos de resistencia mds grandes respecto a la 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 los
concretos fabricados con las arenas con menor contenido de polvos.

3. Llas expresiones que correlacionan la resistencia a compresion a una
edad cualquiera con la alcanzada a los 28 dias se indican a continua

cion:

Concretos con grava y arena andesiticas

- t ' = : -
fc T 8.4 + 0.7t fc ’ kd?cm2

concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesftica

- t . 2
fo = 5.3+ 0.67¢ ¢ ° kg/am
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10.

11.

La deformacion unitaria correspondientes al esfuezo miximo (eo) va-
ria con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del
concreto. Valores &presentativos de este comportamiento, corres-
pondientes a resistencias a compresion entre 200 y 300 l:g/c:m2 pue-
den ser:

Concretos con agregado andesiticos

€y © 0.004
Concretos con agregado grueso de basalto escoredceo y arena andesi-
tica

Ep = 0.003

La curva esfuerzo-deformacion se puede obtener con la expresion

_ 2fce

Cc
coll + (20

kg/ ol *'

en la que los valores de fé y €, se seleccionan de acuerdo con las
caracteristicas de los concretos

La contraccidn por secardo registrada fue inversamente proporcional )
al contenide de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcio
nal al contenido de polves en las arenas utilizadas. E1 tipo de agre
gado grueso también tuvo influencia, presentando menos contraccidn
los concretos hechos con grava.de basalto escoreaceo.

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

I~
-—

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

40-93

10 + 2+

-6

Et"

1300 x 10



12.

13.

14.

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

0.71
=t 1300 x 107

(3
t "5 (0.1

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 poivos

t0.81

. .0.81

. 1000 x 10°¢ I
17 + ¢

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

La tendencia al agrietamiento, medida como.la presencia o ausencia

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

restriccion a la deformacidn, 1o que puede conducir al agrietamiento.

El coeficiente de deformacidn diferida resulta mayor para los concre
tos mds rigidos (mayor médulo de elasticidad), por lo que las defor-
maciones totales, i-:c’ yendo deformaciones instantdneas y a largo pla
zo, vienen a ser del micmo orden, independientemente del tipo de agre
gado gruesc utilizado.

= - -
—

Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos

finos, incrementa notoriamente el coeficiente de la deformacidn dife-
rida.
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15.

16.

£1 coeficiente de la deformacién diferida en condicion estandar pa-
ra cualquier edad (en dias) se puede determinar con las siguientes

expresiones:

concretos con grava.andes{tica y arena andes{tica con excesoc de pol
VoS

t0.60

- - 5.65
5+ 0-60 )

Ct

concretos con grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos

t0.55

€, 8 ———7 3.12

t 11+ t0.55

concretos con grava de basalto escoredceoy arena andesitica con exce

so de polvos‘ "

to.w 7 14 i‘
C, = —8 - _
o et
concretos con grava de basalto escoredceo y arena andesitica con pocos;
polvos &

t0.66 2 83
c . -
t7 21408

{a deformacifn diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y
en ocaciones la distribucion de esfuerzos; sin embargo, afecta poco
la resistencia ultima de los elementos estructurales y ayuda a la re
levacion de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe-
ratura o movimiento de 10s apoyos. _

— -

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito

Federa)

Conocidas las caracteristicas y deficiencias de los concretos utilizados
cominmente en 1a ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas
correctivas a la prictica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-



portamiento ﬁoco favorable de algunas estructuras de concreto durante

10s recientes sismos.

En relacion con los materiales pétreos se buscard, por una parte, em-
plear agregados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agre-
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el
punto de vista econmico. Estas dos caracteristicas conducird a obtener
concretos, para una resistencia dada, con mayor mfdulo de elasticidad y,
por tanto, con menor deformacidn instantinea, menor contraccifén por seca
do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformacion diferi

da.

En cuanto a las mezclas de concreto, Se empleardn aquellas con mayor conte
nido de agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo
anterior ‘conduciria, por una parte, a menores consumos de agua 10s que a
su vez se traduce en menor contenido de vacios y por tanto mayores resis
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, asi como menor
deformacion diferida. :

Para satisfacer estas recomendaciones se pueden sustituir las oravas ande
siticas y las de basalto escoredceo por otras trituradas de origen cali-
z0 0 de basalto sano y denso. Estas pueden alcanzar densidades superio-
res a 2.6, en comparacion con 2.3 que tienen las .andesiticas o 2.0 los
basaltos escoredceos.

En cuanto a2 12 arena andesitica es difici) su-tituirla por otra de mejo-
res caracteristicas que se encuentre a distancias razonables de la ciudad
de Mexico, por lo que serd necesario seguirlas 2mpleando, limitando el
contenido de polvos de las mismas. Un=valor limite deseable em—el conte--
nido de polvo podria ser 5 por ciento.

En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se debers Timitar el reveni-

miento a 10 an y las relaciones ‘rena/agregados totales a valores 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 parame

tros, ref 3:

Peso volumétrico 2260 kg/m3
Médulo de elasticidas 14100 J?z en kg/cml

Contraccidn por secado Gltima 900 X 1076
Coeficiente de deformacidn
diferida altima 2.4

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener pardmetros
del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a ague-
110s considerados como comunes.

Referencias
1. Neville, A.M. "Properties of concrete" Pitman Publishing LTD, London,
1975 -

2. C.J. Mendoza "Propiedades mecdnicas de los concretos fabricados en
el Ditrito Federal® Informe 495, Instituto de Ingenieria, UNAM, 1985.°"

3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor-
zadas de concreto” Informe Interno, Instituto de Ingenieria, UNAM,
1985.



TABLA 1. VALQRES 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 elasticidadJr
Resistencia a flexidn 31 26 -43
Resistencia a compresidn 22 44 34

Los valores representan la relacion de variancia debida a cada propiedad
a la variancia total obtenida para las tres caracteristicas de los agre-
grados en pruebas realizadas sobre tres mezclas hechas con 13 agregados,
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TABLA 2. COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS COMUNES Y LOS
QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITD FEDERAL
i

‘ Basalto _

Caracteristicas Comunes Andesitica Escoredceo Calizas
.
Resig}encia a
tension 2.5 fC 1.9‘lfc 2.1 fc -
Mddulo de elas
ticidad 14900 fé 8500 fé 11000 "F' 14000‘lf'
c c

Relacion de
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 - - i
Médulo de 'H
rigidez 6500 fé 3300 f(': - -
Deformacién uni «f
taria al esfuer .
20 maAximo 0.003 0.004 0.003 - £
Contraccibn por -6 6 6
secado Gltima 800 x 10 1300 x 10°° | 1100 x 10°® | 900 x 1076
Coeficiente de de
fonilacién difery-
da dltima 1.30 - 4.15 3.12 x 5.65 3.88 - 7.14 2.4




Fig 1.
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Fig

Fig 5.
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Fig #6..

Fig 7.
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2 tabla 8.2 muestra los cuadros de disefio publicados por
la Cerment and Concrete Association {Asociacion de Cemento v
Concr210)® sobre fongitudes mdximas de pilotes para pilotes
de secci6n cuadrada en diversas condiciones de levantamien-
t0. Les cuadros de disefio [ambién proporcionan los momen-
tos flexionantes ccasionados por el peso propio durante el
levaniamiento, v los momentos de resisiencia Gitima para
diverszs secciones cuadradas y actagonales.

{uando las condiciones de hundimiento son de moderada-
mentz auficiles a dificiles, resulta ventajosa una espiral o héli-
ce. 1a élice se coloca normalmente dentro de i2s barras prin-
cipaizs. pero Saurin indica que es mejor coiocaria fuera de
ellas. Za reduccion en la cubierta de concreto sobre 1a hélice
no es cerjudicial, ya que parte def pilote estd normalmente
abaticz por fa umén en la cabeza del larguero.

La figura 8.192 y & muestra detalles tipicos de refuerzo en
pilotes de concreto precotado. George Wimpey & Co. disefid el
priote cctagonal de 787 mm mostrado en la figura 8.195 para
la termnal manna de la Irish Refining Company en Cork,
Irfands 2ef Nore.

8.9.3. Puntas dc pilotes

Cuzardo los pilotes se hunden por completo en sueios sua-
ves, no requieren e punta. Los:extremos de los pitotes se cue-

lan usualmente en orma de un punio achatado como fg
muestra ia figura 8.204. Se prefiere una punta mas afilagy
(figura 8.206) para zundimuento en arcillas rigidas o arengs
v gravas compactas. La punta de hundimiento de metal
cominmente localizada en pilotes de concreto, hundidas eq
condiciones lanto suzves como rigudas, se basa en un disefo
utilizado para evitar gue los pilotes de madera se agneten o
escobilien, y en condic:ones suaves Ro se recuiere de puntz de
metal de ningun tipo. Cuando se deden hundir los pilotes eg
sueio con pedruscos o pedregones. se requiere de una puaty
como la que muestra .2 iigura S.20¢ para aespedazar ias roczs
0 para eviar el rompimiento del extremo inferior el paote
cuando stz empuja DEErUsCos o pedrezones hacia un lado. B
drea de la parte supericr de ia punta metdiica, en contacto con
el concreto del pilote, dede ser lo bastante grande para asegy-
rar que el esfuerzo a compresion del concreto se encuenire
dentro de limites de seguridad.

Cuando se requiere que los pilotes penetren en roca, par
ejemplo para obtener -esistencia laterai. se utiliza un adita-
mento especial Ge rocz como lo muestra ia {igura 8.204. Pem
si se hunden en roca sdlida. se recomuenda Ja “punta Oslo”
(frgura 8.20¢). Este disefio es panticularmenie adecuado paﬁ
hundimniento en una superficie de roca inchinada cuando, cbi.
pués de golpes cuidadosos de un martillo pesado con wea
caida corta. el extremo afilado del punto de tierra hueco ¢
sujeta a la roca, evitanco que el punto se deslice dentro de la

Y

Punto de levéntzmienio

a 2000 desnz 2 stlura
L +5 460 20) cytwena 0ara 1os eT:zZ INRS Cuaurado
w01 G20 | 1150 10504 . va\ -
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Punto de acero

oM S es!unona por logas Zznes BB[MS prncipales 254 M. S.

encurectdo Barras 22 mm ¢ ‘133"35 16mm o — Barras 0,56 mm — Barras 16 mm 1)
152 249 z = T
i 9 S | S S N ! \Barras 22 mm
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2 e mm C LT e
Cuetpo ne 3 | { i ! 22 mm
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Figura 8,19, Detalles yo:cos de pilotes orecolanos gz concreto relorzado. 3) R. C. detalles para un c:ste ce 350 % 350 « 15 000 mm.,
D) R. C. getalles para un prlole nueco octagenat e 787 mm. (Tooas fas gistancias zon en mm.)
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ESTRBOS PARA TOMAR
LA FUERZA CORTANTE -\
\ | o
ACERO CORRDO POR — | a |
TEMPERATLRA DE LA - ARMADO DE
CONTRATRABE CONTRATRABE r
POR FLEXION .
_ ACERO POR
din
r= 40 cm —
PLANTLLA DE
CONCRETO
Z ACERO POR
TEMPERATURA he B/5
ip ip
30 $H$ 36
be 3 -

Lp= DIMENSION MAYOR DEL
EDIFICIO EN PLANTA
ACERO POR
FLEXION -

ACERC POR
TEMPERATURA

FIG. 1 1.24a DISPOSICION DEL ACERO DE REFUERZO EN UNA ZAPATA CORRIDA.
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Fig. 9-5 Typical details of precast concrete piles. (After Chellis {9])

after which withdrawal of the mandrel empties the casing: The casing may 2iso be
driven with 2 driving tip on the point, providing a shell that is ready for filiing with
concrete immediately, or the casing may be dr;ven open-end. the soil entrapped in the
casing being jetted out after the driving is compieted.

Various methods with slightlv different end resuits are available and patcnlcd.
Figure 9-6 indicates some of the commonly available patented cast-in-place piles,
and is intended to be representative only. It may be noted that they are basically of
three types: (1) shell or cased, (2) sheli-iess (uncased), or (3) pedestal types.

9-4 STEEL PILES

These members are usually rolled H shapes or pipe piles. Wide-flange bzams 07
I-beams may also be used; however. the H snape is especially proportioned t¢ with
stand the hard driving stresses to which the piie may be subjected. In the H pile the
flanges and web are of equal thickness (the standard WF and | shapes have 2 thmner



Puesto que los esfuerzos durante el hin-
cado son tan severos, €s necesaric propor-
cionar un concreto de muy buena caiidad.
Las Tablas 23 v 24 sintetizan las recomen-
daciones del “Foundadon Code” para el
concreto, los periodos del curado y sepa-
Tacién de las cabezas. Los piiotes deben
colocarse separadamente, o en todo caso,
en fila, pero nunca en grupos, debido a
las dificultades practicas de asegurar un
colade y curado adecuado. Los pilotes de
concreto precolados, se fabrican en sec-
cién cuadrada hasta de 16 plg por lado.
No obstante que se han colado pilotes cua-
drados v rectangulares mas grandes, hasta
de 24 plg por lado, el cédigo recomienda
el uso de formas octagonales para seccio-
nes mavores de 16 plg.

Las Figs. 120 y 121 muestan algunos
diserios tpicos. ingleses vy americanos, de
pilotes de concreto precolado. En el caso
de los pilotes de Morganza, menores de
100 pies de longitud. se le dio al contra-
tista la opcidn de colar pilotes de seccion
cuadrada u octagonal y eligi¢ la forma
octagonal.

Los pilotes de concreto precoiado. ma-
nufacturados con cemento de alto conteni-
do de alumina. produjeron grandes proble-

mas en e] pasado. A menos que se hinguen
los pilotes poco después del colado, diga-
mos de 24 2 28 horas® (Manning, 1949 ),
pueden volverse muy frigiles, impidiendo
completamente su hincado; parece que en
climas cilidos esta condicién se agrava
aun mas (Golder, 1836 ) aunaque un cura-
do hecno con todo cuidado puede aliviar
el problema (Hcdgson. 1949).

Los pilotes de conpcreto pueden temer
juntas longitudinales v trabajar satsfacto-
riamente.* Se rompe el concreto y se em-
palma el refuerzo anterior con el nuevo,
cuando menos en una longitud de 40 dia.
Toda 1a basura y el material suelto deberd
removerse, después de lo cual, se colarj el
nuevo Twamo. Se dari la atencién normal al
curado y endurecimiento del concreto an-
tes de que se hinqgue el nuevo tramo agre-
gado.

Pilotes de Concreto Presforzado

Se menciond anteriormente que los pi-
lotes de concreto presforzado tenen ven-
tajas en su manejo sobre los pilotes con-
vencionales precolados y por ello son cada

® Pero el Cédigo recomienda esperar dos dias.
* Aunque los pretensados presentan dificultades.
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Automatic Elastic-Plastic
Analysis of Plane 10
Frameworks

10.1 Introduction

The rational design of rigid steel frameworks presupposes the availability of
accurate methods for predicting the maximum strength of a frame and the deforma-
tions at working load. Lincar-elastic msthods of analysis are generally satisfactory in
predicting working-load deflections, 2lthough the slender members that can be
proportioned in high-strength stecl may require that factors such as shear and axial
strains be accounted for in addition to flexural strains. If working-load deflections are
kept within reasonable limits, the influence of deformations upon the reliability of
the linear-elastic procedures which predict the deflections is quite negligible, equilib-
rium equations being formulated for the unloaded frame geometry. No direct evidence
of frame strength in a redundant steel structure is provided by studying the stress
conditions at working load.

The simplest available theory for predicting the maximum load-carrying capacity
of steel frames is the simple (or rigid) plastic theory (1), and test resuits on adequately
stabilized beams and single-story rigid frames (2) have shown quite satisfactory
agreement between observed and predicted maximum loads. As in linear-elastic
analysis, simple plastic theory also presupposes that deformations have a negligible
effect upon the equilibrivm equations when formulated for the original unloaded
shape of a structure. Heyman (3) has shown that the neglect of deformation moments
in simple plastic theory can lead to an over estimation of frame strength, and
Yickery (4) bas demonstrated how the deformation eflects in portal frames of mild
stee] are ofien compensated for by strain hardening. The agreement between observed
and calculated collapse loads in tests oo portal frames of mild stee! has been attributed
to the compensating action of strain bardening and deformation moments, both of

F3- I

Chap. 10  Analysis of Plane Frameworks

which are ignored in the simple plastic theory (5). The problem has been further
studied by Horne and Medland (6} principally with reference to portal frames under
vertical loading. General design guides for this class of frame have been produced,
whereby it is possible to detect for a given frame whether strain-hardening effects are
likely to cancel out the adverse effects of deformation.

Accepting, then, that the simple plastic theory for predicting the strength of steel
frames has its limitations, the load factor lor plastic failure (A;) as determined by this
theory is still an important frame parameter, and, for all but the simplest of structures,
the manual methods for computing A, can be tedious and require, for a rapid solution,
a considerable execcise of the analyst’s intuition concerning the likely mode of failure,
Once the generality of the matrix computer methods for linear-elastic frame analysis
had been recognized, it was natural to expect that attention would be concentrated
on the various types of nonlinear analysis that are [easible, using iterative techniques
on a computer,

10.2 Elastic-Plastic Analysis

With regard to elastic-plastic analysis of plane stezl frames, Wang (7) first
described the basic principles of an effective computer program, and the scheme
described in this chapter is a development of Wang’s technique. To appreciate the
advantages of Wang's automated system for detecting where 2 plastic hinge may form
in a frame under increasing load, and for subsequently dealing with the modified
structure that results, it is informative to consider at first the nature of simple or rigid
plastic analysis.

The encastered beam shown in Fig. 10.1{a) is a useful example, and an elastic
analysis, whether by hand or by computer using any of the programs already des-
cribed, would produce the result shown in Fig. 10.1(b). The significant conclusion
is that the maximum bending moment occurs at the left-hand support, provided the
material everywhere remains elastic. A plastic analysis of such a beam is inherently
simple and direct, as it would begin with the intuitive and correct assumption that, at
failure, plastic hinges will form at both supports and under the applied load. This
information about the mode of failure is combined with static principles in Fig, 10.1(c),
and the load factor at failure is immediately found.

Characteristic then of simple plastic analysis is the determination of the collapse
load of a steel framewark by the combination of equilibrium equations with an
intuitively assumed mechanism of failure which is verified or discarded in the process.
In general, tdal-and-error procedutes are involved. For highly redundant frameworks,
the correct failure mechanism is rarely obvious from inspection, but satisfactory
solutions can often be achieved after several mechanisms are examined with judicious
use of the maximum and minimum principles (8). The elimination of the need for an
elastic analysis of highty redundant frames has often been regarded as an advantage
of plastic analysis, but when designs in high-strength steel are contemplated, the
deformations at working load levels will be an important consideration: so the
designer may have to carry out both elastic and plastic analyses, the former to check
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I Fig. 10.1 Linear-¢lastic and simple plastic analyses

results of this final elastic analysis may be factored by the ratio of M} to the computed

. E moment value at the right-hand support, so that not only is the plastic failure load
Z factor determined but also the deformations just to prior collapse.

PN
|
?‘—
6

Fig. 10.2 Etastic—plastic analysis
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conditions at working load and the latier to give an estimate of overload strength.
It is not easy to program a computer o make the intvitive judgments which help

. . . . . Mp mox
an experienced designer to achicve a satisfactory solution. /I

If the same encastered beam is studied again, as in Fig. 10.2, it can be seen that
the failure load and mode could be determined from three successive linear-elastic \IV
analyses. The result of the first such analysis shown in Fig. 10.2(a) is the indication

that the failure mode is very likely to involve a plastic hinge at the left-band support. c) Linear - Elgstic Anglysis {3

The second analysis in Fig. 10.2(b) is that of a cantilever propped at the left-hand

support and loaded there with a coostant anticlockwise end moment of value M,, N/é
which is the foll plastic value. This second analysis would indicate a peak moment :
under the load, so that a third elastic analysis could be made, as in Fig. 10.2(c}. The

(dIMode of Filure,
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10.3 Automatic Elastic-Plastic Analysis

Tt is often the case that the form of an analysis carried qul by har}d wcfuld not bc
a desirable one to program for a computer. The procedure just described is a case in
t would be incfiicient for a machine solution because of the ncccssuy.of
providing, from the beginning, for the extra degrees of freedom and the corresponding
new loading terms in the dimensioning of the various matrices affected by the degrees
of freedom. If prowision had to be made for an extra degree of freedom at every
position where a plastic hinge was likely to form, a small frame would rapidly fill
the available data-storage capacity of a computer. . )

The alternative system used by Wang does not involve the same d1fﬁ_cult1e§ and
is illustrated by the encastered beam, shown again in Fig. 10‘3. The beam 1s‘sub}eclcd
1o an elastic analysis under its working load, and the rzsult is shown graphically and
numerically in Fig. 10.3. The computed moment values at each joint, A, B, and C are

point, as i

Fig. 10.3  Elastic-plastic analysis stags 1

1
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Fig. 10.4 Etastic—plastic analysis stage 2
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divided into the full plastic values to produce load factors of 2.0, 2.5, and 3.0, res-
pectively, The position A, where the smallest of these factors is found, will be that
where the first plastic hinge will be found il the working load is multiplied by the
minimum load factor, which is 2.0, The computed deflections may be similarly
factored so that the portion of the load-deflection curve shown in Fig. 10.3(c) is
determined. At this stage, two separate operations are required. First, the moments
at A, B, and C are factored by 2.0 and then subtracted from the full plastic values, .
which were 14.4, to give the residual capacities of 0, 2.88, and 4.80 shown in the figure.
Second, the computer has to allow in jis subsequent analyses for the existence of = free
hinge at the end A of the- member AB. This is a simple matter if the form of linear-
elastic analysis being used is the displacement method, as explained for rigid plane
frames in Chapters 7 and 8. Changes can be made to the member-stiffiness matrix in
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[=))

the manaer shown in Figs 7.19 and 7.20, thré the treatment of an internal hinged

connection was discussed. The degree of fr'eedom of a frame as musu‘r:d by ;:c
possible unrestrained movements of nodes is unaffected by t.hts c.han.g: in member
stiffness, so that the statics matrix [A] wilt undergc{ no a]tu'ralmns in either size of in
the values of its elements. The frame-stiffiness matrix {X] will be of l..he same size btit
will have some elements altered, since it is generated by the operation (A1 [S)[4]7,
and changes would have been made to the four elements of [§], which reflect the
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by zero at node A, The second plastic hinge is seen to form under the load when
the additional load factor is 0.33 or the cumulative load factor is 2.33. I the sequence
of operations is repeated, as in Fig. 10.5, the load factor of 2.40 for plastic failure
is determined by what appears to be a large eflort in comparison with the simple
calculation shown in Fig. 10 1. However, the right solution was reached without the
necessity for an intuitive guess as to the mechanism of failure and, further, the defor-
mations at the onset of failure would have been evaluated in the process. )
It can also be s2en from Figs. 10.3 to 10.5 that the procedure is essentially cyclical,
Deformations are calculated at each stage in the process, but these results have not
been included in the tabulations. A collapse mechanism will have been reached in the
analysis when the structure has been converted into a mechaznism. The numerical
indication of such a phenomenon can be in several forms. [t may be that the co-
cfficients in the stiffness equations would form a singular matrix so that zero division
would be encounteted in an attempted solution and would end the analysis. If this
does not occur, the computed deformations would be very large, which would indicate
that the load-deflection diagram has become horizontal. Wang (7) has explained the
computer indications of frame failure, though some of his collapse criteria have been
eliminated in the present program, for reasons which will be explained later.

10.4 Programming the Method of Elastic-Plastic
Analysis

In Wang's original program, the statics and member-stiffness arrays [A] and [5]
for the whole frame were prepared manually. In program EPFO, as listed in Appendix
10.1, all the required arrays are generated within the computer using elementary data
in much the same form as that used by the linear-elastic programs ELFO and ELFAS,
already described. To keep the program listing as short as possible, the member data
have been confined to the barest minimum and comprises, for each member, the pair
of connected joints, and the inertia, area and full plastic moment of the section.
Members of the same material are presupposed, so that the elastic modulus is not
included in the member data and, further, finite shear strains and the existence of
initial internal hinges are not laken into account.

Either of the plane-frame linear analysis programs ELFO and ELFAS could have
been modified to perform elastic-plastic analyses, but the former was preferred on the
grounds of simplicity rather than efficiency since the statics matrix 4] for a complete
framework could be generated only once and stored ready for use in afl the successive
linear analyses as each plastic hinge was located. The extra-storage requirement, in
providing for both the array [A] and the frame-stiffness matrix, will decrease the
maximum-sized frame that could otherwise be processed on any given machine, The
essential alierations made to program ELFO in developing the elastic-plastic program
EPFO are indicated on Fig. 10.6, and the blocks on this fow diagram may be identified
in the listing given in Appendix 10.1. Flow diagrams are at best an easy substitute or
the listing of 2 program and have not been included generally in this book.

An essential part of the program is that concerned with the search for the position
at which a plastic hinge will form for the smallest increase in lozd factor. This part
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In his program, Wang incorporated four szparate tests to determine whether
the collapse load for a frame had been reached. These were (1) large deformations,
(2) zero division, (3) full plastic mement exceeded, and (4) load factor too small. The
above considerations dispense effectively with the need for (3). The fourth test in-
volved the minimum-load factor, which, if too small, would indicate that the load-
deflection curve for a frame was close to horizontal. However, it was found that this
test would frequently terminate prematurely the analysis for any frame where two
plastic hinges might form simultaneously. This test has been omitted from the present
program, since it is considered that a deformation limitation will determine effectively
whether or not the load-displacement curve might be horizontal.

Accordingly, only two of Wang's four tests have been retained. These are the
tests for large deformations and zero division. The latter test outputs the message
*divisicn by zero in inversion,” and it effectively determines the stage at which a
diagonal element in the frame-stiffness matrix (K) contains only a zero term. In theory,
this is the only necessary test, but the other is required also because rounding off
errors in the arithmetic could delay the program termination and invalidate the
caleulation of plastic-hinge rotations, if these were desired.

This facility has not been included in program EPFQ in order to keep the listing
as short as possible. The theory is quite straightforward, however. Knowing the stress
resultants for each member at the development of the final plastic hinge, the member
deformations {x} may be computed from purely elastic considerations, Since, in the
displacement method, {SR} = {§] {x} and the member-stiffness matrix (] is square,
it follows that

{x} = (S]""-{SR} (10.1)

The array [$] is the initial, unmodified member-stiffness matrix. However, it must be
remembered that compatibility between member end rotations and joint rotations
will not have been maintained in the process of 2n elastic-plastic solution, and the
transformation

(x} = 1m0 (10.2)

will produce only the efastic components of the member-end deformations. Therefore,
the amount of plastic-hinge rotation at all hinge locations except for the last to form
may be evaluated by the operation

{xp} = [S]7"- (SR} - [A4]"-{ X} (10.3)

where the vectors {SR) and {X} are, respectively, the cumulative stress resultants
wnd joint deformations when the last plastic hinge has formed. The vector (x,}. as
evaluated from equation (10.), will bave thres elements per member comprising the
cxtension and the rotation angles in radians at each end. The residual plastic extension
should ‘be zero, since this type of corpatibility is not violated in the simple plastic
theory. All the terms in {x, } will be effectively zero except for these positions where
_plastic hinges formed early in the elastic-plastic analysis. The matter of the plastic-
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. ‘0 a
h;ogc rotation capacity can be important when noncompact sections are used i

tecl frame. These thin sections may have limited rotation capacity while resisting the
stec - C
full plastic value of an applied moment.

10.5 Genaeral Observations

. ol
The application of the elastic-plastic program EPFO to a sm'nll l?ul Itg;;nc?n
blem in plastic analysis has been demonstrated I'o‘r the l”ram'c in Fig. 10 ;
E\r;pendix 10.2. An important limitation of the scheme is the requirement that loads

Fig. 10.7 Rigid frame lor elastic—plastic analysis
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Fig. 10.8  Industriat rigid fiame

should act at joints only, so that distributed loading arrangements on frame members
can present quite 2 problem if the exact” location of a plastic hinge within such
members is required. Industrial portal frames of the type shown in Fig. 10.8 are
frequently designed on the basis of the simple plastic theory, and, if there are 10
purlin and girt spaces within each rafier and column, a computer of considerable size
would be required by program EPFQ, since the frame would need to be described
as one of 40 members and 41 joints. Approximately 29,000 storage locations for real
numbers would have to be declared. The necessary storage would be reduced to
approximately 7,000 if each member were subdivided into 5 rather than 10 parts,
and the errors involved would hardly be appreciable in any practical design. There
are other ways of dealing with problems of this nature, and an effective scheme is to
use interactive, time-sharing computers, which will be discussed in a later chapter.
One additional limiting factor should be mentioned. It can sometimes occur in
steel frames that a plastic hinge which is formed early in the Joading history may not
be required in the collapse condition. The moment at such a section would decrease
in magnitude, and a plastic hinge would not then exist. This phenomenon cannot be
accounted for in the present program, as the process of free hinge insertion js irre-
versible. The calculated load factor for such 2 problem would err on the safe side,
since the equilibdum and yield conditions would be satisfied but not the mechanism
condition. The phenomenon has been mentioned by Finzi (9). The example of a two-
span beam, which has been used by Neal (10) to demonstrate the probtem, is shown in
Fig. 10.9. For the loads shown in Fig. 10.9(2), an ¢lastic analysis will produce a
maxitnum moment at node 3, as can be seen in Fig. 10.9(b). However, a simple plastic
apalysis will predict a failure mechanism with plastic hinges at (2) and (4) but not at
(3). This can be deduced from the moment diagram shown in Fig. 10.9(d). The resulis
obtained from a computer analysis of this problem are in Appendix 10.3, It can be
seen that the computer correctly detects the formation of the first hinge at node (3)
and the second at (4) as shown in Fig. 10.9(c) but cannot account lor the closing of
the first formed hinge theceafter. Accordingly, it arrives 2t an invalid collapse mechan-
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Fig. 10.9 Neal-Final problem
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Fig. 10.10 Computed load-sway curve for rigid frame in Fig. 10.7
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is quite as expected. Even if the mechanism is not a valid one, the results of the
computer analysis should still be useful to a designer; he would have a statically
admissible set of stress resultants with no moment greater than the full plastic value,
so that, as a consequence of the limit theorems (8), the computed load factor would
be low and hence on the safe side.
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Appendix 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO

General Noter

1. The arrays are dimensioned and the data input from a fle PADATA by statement lines
1000-1140. The degree of freedom is computed by lines 1150-1180.

2. Loads are input and the Joad vector {VL} assembled in s:atement lines 1190-1340.

1. Counters, variables, and arrays are set to zero 2nd the nonzero parts of the member-
stiffness matrix, namely, [SF} and (SA4}, established by staternent lines 1350-1560.

4. The staticy matrix [A] for the whole frame is generated by lines 1570~1970.

5. The frame-stiffness matrix {4SAT)is generated from [A] and [SF)and {S4) by statement
lines 1980-20%0.

6. The stiffness matrix is augmented by the load vector and the equations solved by Gauss-
Jordan elimination in statement lines 2100-2360.

7. Deflections larger than 1000 will terminate the run in lines 2370-2400. (Zero division in
the equation solver is detected by statement line 2270.)

8. Stress resultants are calculated by statement lines 2410-2500, and the plastic-hinge

location NFH and corresponding smallest-load factor SALG are detected by lines
2520-2660.

9. Cumulative deformations and stress resultants are calculated by lines 2670-2770 and
output by statement lines 2780-3210.

10. The member-stiffness maicix is modified according to the location of the plastic hinge
by sta 0, |§n=| 3220-3320, and the program will proceed to find the next plastic
hinge. e

!
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1000
1mo
1020
1030
1040
1050
1060
1070
1080
1090
1100
1110
1120
1130
1140
1150
1160
1170
1180
1190
1200
1219
1220
1239
1240
1250
12690
1270
1280
1199
1300
1310
1320
1330
1340
1359
1360
1370
1380
1390
1400
1410
1420
1430
1840
1450
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FORTRAN LISTING OF PROGRAM EFFC (Contd.)
PROGRAM EPFO

DIMENSION A(18,24), ASAT(18,15),CORD(8,2). JTYPE(3.3)
+ MCON(8.2],SMA(S),A8EA[B),PM(B).OLEN(Bj,VL(IB).
+ SFU6.2).SA(G).CSAT(ZI).SATX(ZJ),ALG('IB),CM(lB).
+ CT(B).CX{18)

SFILE PADATA

10 READ{1).JFN

IF{JFN) 20,2030

20 STOP

30 READ(1).JCTNME

PRINT 40.JFN

40 FORMAT{///3BH ELASTIC-PUASTIC ANALYSIS OF FRAME NO_14//)
DO 50 i=1,JCT

50 READ(1).[CORD(1J).J = 1,2 (JTYPE(LS).J=1.3)
DO 60 1=t NM
60READU|4MCONUJLJ=1JLSMAULAREAULPM(U
L=0

00 70 I=1JCT

0070J=1]

70 L L+ JTYPE{LS}

READ(1).LN

00 72I=1.L

72 VL(1)=O.

DO 171= 1N

READ(1}.JN,(OLEN{S).d =13}

=90

L= JN -1

IF(L})75.75.73

7300 Jmi LY

DO 74 K=1)

74 LL= LL 4 JTYPE(J.K)

150077 K=13

IF(JTYPE(JN.K))}T1IT T8

78 Ll LL 41

VE(LL} = OLEN(K)

77 CONTINUE

NCYCL=D

CLG=0.

poOBoI=1L

90 CX{1)=0.

DO 270 1= 1,NM

J1 = MCON{LY)

J2=MCON(D)

%X mCORD{J1.1)~CORP({JLT)

Y= COAD({J1,2)—-CORD({J2Y)

270 OLEN(F) = SQAT(XaX 4+ YY)

DO 280 1= 1 NM
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1480
1470
1480
1490
1500
1510
1520
1530
1540
1550
1560
1570
1580
1590
1600
1610
1620
1630
1840
1850
1660
1870
1680
1699
1700
17110
1720
1130
1740
1750
1760
1770
1780
1790
1800
1810
1820
1830
1840
1850
1860
19710
1880
1890
1900
10
1820
190

FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.)

SF(21.2) =4 GeEsSMA[I}OLEN{I)
SF{2e1=1,1)1=5F(2¢1.2)
SE(2e11} =0 5e5F({2e1.2)
SF(Zel—1.2)mSF(2eL1)
1305AH)=EUAREAUHOLENU)
M2=2+sNM

M3I=3aRM

DO 290 1= 1 M2
290 CM{1) = 0.

DO 231 |=1.NM

291 CTil)wO

NI=0

NK=0

DO 295 1=1.L

DO 295 J=1,M3

295 A(L)=00

DO 450 Ja 1 JCT

DO 440 M=1,NM

NAaNJ

IF(J = MCON{M.1))340,330,340
230 JF= MCON(M.2)
MI=2eM=1

MFmM)+1

GO 70 380

340 IF{J — MCON(M,2))440,350,440
250 JF=MCON{M.1}
MJ=2eM .

MF= M1

360 Xu CORDIJEN) CORD{L1}
Y =CORD(JF.2) —CORD{J.2)
D= SORT(XaX + YeY)

SmY/D

Cm /D

NN=2¢NM4+M
IF(JTYPE(,1))380.380,370
370 NAm NA 41
A[NAMJI)=S/D
A(NAME) = A(NAMI)
A(NANN)= —C

380 (F(JTYPE(J,2))400.400.350
390 NA=NA+Y

A(NAMY) = = C/D
A(NAME) = A(NAMI)
A{NANN)= -8

400 IF(JTYPE{],3))420.420,410
410 NA=NAH1

A{NAMI) =10

420 IF{NA— NK)440.440,430

23
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1940
1950
1960
1970
1980
1990
2000
2030
2020
2030
2040
2050
2060
2070
2080
2080
2100
2110
2120
2130
2140
2150
2180
2170
2180
2150
2200
2210
2220
2230
2240
2250
2260
1270
2280
2290
2300
2210
2320
2330
L. M0

2380
2310
2380
2350
2400
2410
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FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.)

230 NK= NA

440 CONTINUE

NJ=NK

450 CONTINUE

455 NCYCL=NCYCL 41

0O 480 J=tL

DO 450 1=1,M2
K={(1+1)/2)e21

460 CSAT{1) = SF(L1)9A(JK) + SF(L2)eA(LK+1)
DO 470 I=1,HM

KmM241

470 CSAT(K} = SA[1)4A{J.X)
DC 480 I=1,L

ASAT(LS) =00

DO 480 K= 1,M3

480 ASAT{1LJ) = ASAT(LJ) + A(LK)eCSAT(K)
00 490 I=1.L

430 ASAT(LL+ )= VL{I)
K= L 41

DO 810 Im1,L

IP1s=l41

TEMP = ABS{ASAT{LI))

Kl

DO 520 J=IL

IF(ABS[ASAT(J.N) — TEMP)520,520,510
510 K= J

TEMP = ABS(ASAT(LI))

520 CONTINUE

IF({K - 1)530,550,530

530 DO 540 J=1KJ

TEMP m ASAT{1J)

ASAT(LJ) = ASAT(K.J)

540 ASAT(K.J) = TEMP

550 IF{ASAT{11)570,1000.570

570 TEMP = 1.0/ASAT{LI}

DO 580 Jm LK)

500 ASAT(LJ) =ASAT(1J)eTEMP

DO 610 JmtL

IF{1 - J)590,610,590

590 TEMP = ASAT{L.1)

DO €00 K= IP1,XJ

600 ASAT (J.X) = ASAT(J.K) — TEMP#ASAT(I K}
$10 CONTINUE

XLMT = 1000,

0O 8201Im1L ;
IF(ABS(ASAT(LKJ)) — XLMT)$20,620,1020
620 CONTINVE

DO 850 t=1,M)
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2420
2430
2440
2450
2460
2470
2480
2450
2500
2510
el |
2530
2540
2550
2560
2570
2580
2590
2600
2610
2820
2630
2640
2650
2660
2670
2680
2890
2700
2no
2720
2730
2740
2150
2780
21710
2780
790
2800
810
2820
2830
840
>

2880
2890

FORTAAN LISTING OF PROGRAM EPFO {Contd.)

CSAT{1)=00
Do 650 J=11
650 CSAT(1} = CSAT(I) + A{J1}s ASAT(J.L +1}
DO 660 1=1.M2
K= {{I+1)/2)e2 =1
660 SATX{l} = SF{I.1)aCSAT{K) + SF{1.2)sCSAT(K +1)
00 670 1=1,NM
K=M2+1
670 SATX(K) = SA{I}eCSAT(K)
CONTINUE
DO 720 b=1M2
K= {1+1)/2
Z2ERQ =0 009 +PM{K)
1F(ABS(SATX{1)} - ZERO)700,700.710
700 ALG(H) =1.E10
GO TO 720
710 ALG{!) = {PM(K) — ABS[CM(1}})/ABS{SATX(H)
720 CONTINUE
SALG =1.E10
DO 750 1=1,M2
TEST= CM(I)#SATX{I)
IF{TEST)750,730.730
730 \F(ALG (1) — SALG)740,750.750
740 SALG = ALG()
NPH=I
750 CONTINVE
DO 760 1= 1, M3
760 SATX(1) = SALGeSATX(1)
CLG=CLG + SALG
DO 770 1=1.M2
770 CM (1) = CM(I} 4+ SATX()
0O 780 lm 1,NM
K= M24)
780 CT(H=CT{1}+ SATX(K)
DO 790 =1L
ASAT{LIJ) = ASAT{L.KJ)# SALG
790 CX({1} = CX{1) 4+ ASAT(LK})
1= (NPH41)/2
K= (NPH/2)o2—NPH
IF(K)792,793,783
7982 J=MCON(LY)
GO 10 79%
793 J=MCON(L2)
799 PRINT B0O,NCYCLL)
100 FORMAT{///15H PLASTIC HINGE, 13.18H FORMED IN MEMBER,
413,124 NEAR JOINT. 3}
PRINT 810.CLG
810 FORMAT{18H WHEN LOAD FACTOR= F105)
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2900
2910
2920
2930
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2990
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3030
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e
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FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.)

CONTINUE

PRINT 820

820 FORMAT(//24H CUMULATIVE DEFORMATIONS/)
PRINT 821

821 FORMAT(42H JOINT X-MDVEMENT Y.MOVEMENT ROTATION/)
LL=0

DO 830 I=1,JCT

DO B27 Jm 13

IF(JTYPE{LJ}}825,825,328

825 CSAT{J) = 0.

GO TO 827

828 LLw L+

CSAT{]) = CR(LL)

827 CONTINUE

B30 PRINT BAO,L{CSAT(J),J=13)

840 FORMAT(i8,3F12 5)

PRINT 850

850 FORMAT(//19H CUMULATIVE MOMENTS/}
PRINT 851

851 FORMAT({81H MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS NEAR
+ JOINTS PLASTIC VALUE/)

DO 850 L= 1,NM

K=2al-1

880 PRINT 870.,CM(K),CM(K+1),MCON(1.1).MCON (1.2),PM{1)
B70 FORMAT(IS, L 2F 1 1.415.4H AND.I3,F14.4)

PRINT 880

880 FORMAT(/720H CUMULATIVE TENSIONS/)
PRINT 885

285 FORMAT(18H MEMBER  TENSION/)

DO 890 L= 1,NM

K= M2+1

890 PRINT 800,,CT(1)

800 FORMAT({i5,F13.3)

ITEST = ({NPH/2)s2) — NPH

IF(ITEST)910,920,920

910 SF(NPH +1,2) = 0.75¢SF(NPH 4 1.2)
SE(NPH+1.1}200

SF(NPH.1} =00

SF(NPH.2} = 0.0

GO TO 458

820 SF(NPH - 1,1) = 0.75¢5F{NPH— 1.1}
SF(NPH-1.2)= 0.0

SFINPH.1) =00

SF(NPH,2}m 0.0

GO 7O 458

1000 PRINT{"2ERQ DIVISION IN EQUATION SOLUTION"
GO T0 1040

1020 PRINT 1030 XLMT.NCYCL
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Appendix 101 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Comd.)

9380 1030 FOAMAT(/25H DEFORMATIONS LARGER THAN VX FB 1,A3H IN Appendix 10.2  ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ete. {Contd.)
3330 4+ CYCLE NO_M/N CUMULATIVE DEFORMATIONS
3400 1040 PRINT 1050, JFN JomT X MOVEMENT FMOVEMENT  ROTATION

2410 1050 FORMAT(//33H AHALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO.1J/)

1 129598 - 02253 00572

3420 GOTO 0 2 128749 — 75690 —.0DOSE

3430 END 3 1.27899 —03213 —.00328

4 823286 —.01511 00548

5 833165 - 54992 —.00151

Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME IN FIG. 10.7 USING [ 83505 —.02282 oo
PROGRAM EFPFOD 7 00000 00000 00000

8 00000 00000 Rrcies)

Member and Joad data and the joint and member identification are all shown in Fig. 10.7.

Program EPFO will analyze the frame if the data are held in a file PADATA in the following CUMULATIVE MOMENTS

scquence,
MEMBER  TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
1 —1524 8272 — 40388124 1 AND 2 A%00 DOOG
Frame number, joints, members, 2 40368123 29475175 2AND3 45000000
: £ 30000 elastic modutes 3 ~ 9200844 —3613 8428 4AND S 4500 0000
. ) ) 4 3813.8424 4500 0000 S AND 6 4500.0000
o 30 11 Joint coordinates and type of restraint 5 1526.6272 14780586 1AND4 4000 0000
150 320 I 5 ~2941.6176 — 21493065 JAND 6 4000 0000
w120 11 7 —8588142 —1625.3088 4 AND ? 4000.0000
|5g :;g : : : 8 —2350.6935 —2475.5974 6 AND 8 40006000
303 173 ; :} ; CUMULATIVE TENSIONS
100 0 0 0 o MEMBER TENSION
1 2 1000 20 4500 Member data: connections, inertias, 1 -33979
2 3 1000 20 4500 sreas and (ull plastic moment values 2 -33979
4 s 1000 20 4500 a 5589
P 6 1000 20 4500 4 5689
1 4 500 15 4000 5 ~37.090
;i opim P o
4 7 —E8.
6 ] 500 25 4000 B —100.:‘5:
M Number of Icaded joints, joint number,
\ s 00 tnd load details for exch of 4 joints PLASTIC HINGE 2 FORMED IN MEMBER 1 NEAR JOINT 2
« 10 3: g WHEN LOAD FACTOR =3 09087
2 o -
5 0 -3 0 CUMULATIVE DEFORMATIONS
-1 No additional frames JOINT X-MOVEME
. NT  Y-MOVEMENT AOTATION
1 1.05939 ~.02499 ooses
FRAME ANALYSIS 8Y PROGRAM £PFO 2 185022 - B4bis .- 00n
— 3 184108 - 03559 - 0o3sa
W L ASTIC.PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 7 4 1.03288 - 01892 60700
] 103817 _3ste1 — oot
PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 4 NEAR JOINT 8 ] 101678 -.02512 00247
WHEN LOAD FACTOR = 176539 7 o 100000 -00000
- ) 00000 .00000 00000
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Appendix

Chap. 10 Analysis of Plane Frameworks
Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYS!S stc. (Contd.)

CUMULATIVE MOMENTS
MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC VALUE

Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ate. (Contd.)
CUMULATIVE TENSIONS

1 — 15551385 — 4500 0000 1 AND 2 4500.0000 MEMBER TENSION
2 4493 9998 154 2148 2AND D 4500 0000 ) —3g122
3 ~ 81533 — 42670109 LAND S 4500 0000 2 —~39.122
4 4267.0108 4500 0000 SAND 6 4500 0000 3 8.481
s 15551285 1624 8157 1 AND 4 4000 D000 4 £.481
6 ~3354 2146 — 2143 9695 3AND 6 4000 0000 5 — 41553
7 —749 4848 — 19841153 4AND 7 4000 0000 8 ~ 54 545
8 — 2356 0306 —2782.3476 SAND B 4000 0000 7 —77 658
8 -114,545

CUMULATIVE TENSIONS
PLASTIC HINGE 4 FORMED IN MEMBER 6 NEARJOINT 3

empen TENSION WHEN LOAD FACTOR =3.28408
1 — 138655
: e CUMULATIVE DEFORMATIONS
1 s370
a 370 JONT X-MOVEMENT  Y.MOVEMENT ROTATION
‘ LS t 207252 - .02859 v.0812
° -0 2 206218 -112658  _ ogape
. msae 3 205181 —-03778  _ poam
: s P 126419 — o822 00908
s 1.25362 -113720  _ po3eg
PLASTIC HINGE 3 FORMED IN MEMBEA 3 NEARJOINT 5 6 1.25608 ~.02844 00480
WHEN LOAD FACTOR =3 20326 : ) . '
-] 00000 00000 00000

CUMULATIVE DEFORMATIONS
CUMULATIVE MOMENTS

JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT ROTATION
1 1.8038% —0.2591 00750 MEMBER TEAMINAL APPLIED MOMENTS  NeaR JOINTS  PLASTIC VALUE
3 1.79407 -1.02136 -.00213 1 ~1778.3388 - 4500.0000 1 AND 2 4500.0000
3 1.76429 - 0asa? - 00418 2 4500.0000 4000 0001 ZAND 3 4500.0000
4 111242 - 01780 00750 3 —-1270 3381 — 4500.0000 4AND S 4soo:oooo
8 111455 —.80827 - . 00147 4 4499 9993 4500.0000 SAND & 4500.0000
[ 1.11867 —.02598 00330 5 1778.3223 19703188 1AND 4 40000000
7 00000 DOODO 00000 ¢ - 4000.0000 -2211 7188 JAND 8 4000.0000
8 00000 00000 A ? ~ 691 9808 -22%4 2142 4 AND 7 4000.0000
8 —2288.2812 —3099 9250 S8 AND B 4000.0000

CUMULATIVE MOMENTS

Cum
MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE ULATIVE TENSIONS

1 ~-17329770 = 4500.6000 1 AND 2 4500.0000 MEMBER TENSION
2 44999999 38818761 1AND ) 4500.0000 1 —41an
3 ~-914.8529 — 4800.0000 SAND S 4500.0000 2 41411
'y 4454 9399 4500.0000 SAND & 4500.0000 3 718
5 11329710 17328422 1 ANY 4 4000.0000 4 9718
[ ~3881.6762 —2186.5909 3AND O 4000.0000 5 — 41958
7 “18.1803 =1a2518 4 AND 7 4000.0000 ) 88687
3 2408 -2895.4843 GANDS 40000000 7 ~80378

'0 ~110.087
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Appendix 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF YHE NEAL-FINZI CONTINUOUS
BEAM IN FIG. 10.9

The joint-numbering system begins from the lefi-hand support as docs the member identifi-
cation, so that the dats would be prepared in the following sequence:

[ ] Frame number, joints, members,
3 4 30,000 elastic modulus
0 0 0 0 1 Joint data
30 0 1 0 1
400 0 1 1 ]
500 0 1 1 1
600 0 ] [+] 1
| 2 100 10 100 Member data
1 3 100 10 100
3 4 100 10 100
4 3 100 10 100
2 Load dals
3} -1.3 0
4 0 ~0637 O
-1

Nose: The dimensions and beam propertics have been factored by 100 in comparison with
the data in Fig. 10.9.

NEAL-FINZ) BEAM ANALYSIS BY PROGRAM EPFO
ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 8

PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 2 NEAR JOINT 3
WHEN LOAD FACTOR=1.32353

CUMULATIVE DEFORMATIONS
JOINT X-MOVEMENRT Y-MOVEMENT ROTATION
1 00000 00000 —.00114
2 00000 00000 .00228
3 00000 —.248%7 00175
4 00000 -—.25899 —.00152
& 00000 00000 —.00313

P

Chap. 10 Anatysis of Plane Frameworks

Appendixn 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ste. {Contd.)

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS
1 0000 8813824
2 —68.3824 = 100.0000
3 100.0000 —-956323%
4 96.3235 = .0000

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 000
2 ' 000
3 000
4 000

NEAR JOINTS PLASTIC VALUE

1 AND 2
2 AND 3
JAND 4
4AND S

PLASTIC HINGE 2 FORMED IN MEMBER 3 NEAR JOINT 4

WHER LOAD FACTOR = 1.42857

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT ROTATION
1 00000 00000 —.00143
2 00000 00000 00288
3 00000 —.32540 00143
4 00000 —.30159 - .0015¢
5 00000 00000 —.00357

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS
1 0000 857143 1 AND 2
2 —B5.7143 -~ 100 0000 2 AND 2
3 100.0000 — 100 0000 JAND 4
L] 100 0000 - 0000 4 AND 5

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 000
2 000
3 000
4 000

OEFORMATIONS LARGER THAN 10000 IN CYCLE NO. 21

ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO, &

100.0000
100.0000
100.0000
100.0000

PLASTIC VALUE
100.0000
100.0000
100.0000
100.0000



Appandix

Appendix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS ate. (Contd.)

PLASTIC HINGE 5 FORMED IN MEMBER 8 NEAR JOINT 8
WHEN LOAD FACTOR = 3.42322

CUMULATIVE DEFORMATIONS

JOINT X-MOVEMENT  Y-MOVEMENT ROTATION
1 4.40574 -.02931 02088
2 4.33440 ~1.20008 —~.01692
3 420308 - 03113 -.01817
4 2.0180% -.02011 01801
5 220101 —~2.63%68 —-.01365
[] 2102397 ~. 02844 01308
? 00000 00000 00000
[} 00000 00000 00000

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE

1 —2404.4823 — 4500 00CO 1 AND 2
2 4500.0017 4000 0020 2AND3]
3 - 15044811 -~ 4500.0000 4 AND §
4 4499.9999 4500.0000 5 AND 6
B 2404 .4B11 1831.1227 1AND 4
8 - 4000.0000 — 28030290 JIAND S
7 73.35682 —-3106 6158 4 AND 7
L] —1556.9710 — 4000.0000 G AND B

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBER TENSION
1 —45.363

— 45354
11.842
11.642

- 48030
-56.067
—BB.728
—116.687

[- LI B I N )

PLASTIC HINGE 6 FORMED IN MEMBER 7 NEAR JOINT 7
WHEN LOAD FACTOR w3.43583

CUMULATIVE DEFORMATIONS
JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION

1 LKLY - 03074 02890
2- 8.10957 ~ i 48891 —.02549
3 8.09751 — 03778 ~.02874
4 268143 -0me D2405
g 268574 —-3.71442 —.02084

4500,0000
4500.0000
4500 0000
4500.0000
4000 0000
4000.0000
4000 0000
4000.0000

Chap. 10 Analysis of Plans Frameworks

Appandix 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. {Contd.)

8 2 £3008 - 02644 01860
7 00000 00000 00000
8 00000 00000 00000

CUMULATIVE MOMENTS

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS  NEAR JOINTS PLASTIC VALUE
— 2731 6918 — 4500.0000 1 AND 2 4500.0000
4500 0020 4000 0024 2AND 2 4500.0000
=—2231.6903 — 4500.0000 4 AND 5 4500.0000
4499.5999 4300.0000 BAND 8 4500 0000
2731.8908 18812278 T AND 4 4000.0000
— A000.0000 —3234 8830 3AND S 4000.0000
3504624 — 4000.0000 4 AND ? 4000,0000
- 12651170 — 4000.0000 6 AND 8 A000.0000

BN DR R W -

CUMULATIVE TENSIONS

MEMBEA TENSION
—48.232
—48.223

17.261
17281
—48.211
—56.667
-—93.089
—-118.687

L R LR N R

ODEFOAMATIONS LARGER THAN 10000 IN CYCLE NO. 7

ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO, 7

16



INTERACZCISN EZTATICA ZUELO-ESTRUCTURA
METODO ITERATIVO:

Agustin Demeéneghi Colina“*

La interaccicon suslo-estructura == pusd:s resclver mediants un metodo
iterative. Esto tiene aplicacidn en la practica cuando se dispone de
un paguete ¢ un programa de computadora qQue sustituye al terreno de
cimentacién por ‘'resortes”, que representan.el médulo de reaccidn de
dicho terrenc. Dadoe que no se conocce o pusad la constante  del
rescorte, pues dependes del diagramea de reaccicon del suelo, que es lo
que justamente se esté buscande, se tiene que recurrir a un método
iterative., que consiste en suponsr valeres iniciales de las
“"constantes de los resortes’, y con ellas computar por una parte las
d=formaciones de la estructura, ¥y por otra las defeormacicnss  deal
suele; la diferencia entre deformacicnes de estructura y suelco
permite ajustar la 'constante del resorte"; el procedimiente se
repite hasta que coinciden las defermaciones  de estructura y terreno,
Esta teéecnica tiene la ventaja de gque convergs rapidamente, de tal
forma que usualmente a la tercera iteracién se alcancan resultados

satisfactorios.

Las expresiones que se emplean son las sigui=sntes:

a} En el terrenc d= cimentacidén =e entra con las cergas {o

reacciones) r Yy se deternminan las deformaciones & con la matri:z de
L 8

flexibilidades del suslo (se puedse iniciar con la reaccién uniforme
1Zual a la sumatoria de cargas verticales entre la leongitud total de
los cimienteos); los midulos de reaccien . V. se obtienen

vV

r o,
. 1
}JV\. = _—_—L‘ (1)
S
(8
I- L)
b} En la e=esztructura =& enira con las K ¥y s= calculan las
A
deiormaciones §L ; las r=acciones r por unidad de longitud (=n t/m)
1
se obtizanen
F )
A" 1
roo= (2)
d

conde d es la longitud en qu2 actua r
9 L

Con estos valores de r se entra nuevamente al suelo {(inciso ), y el
18 .

process se repite hasta que cocinciden las deformaciones de estructura
Y suelg.

* Profesor del Departamento de Geotecnia. Division de Ingenieria
Civil, Topografica y Geodésica. Facultad de Ingenieria. UNAM
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IJlustraremos el procese anterior c<on el ejemplo del capitulo
anterior. Cabe aclarar que no se obtendrén los mismos  resultados,
pues en este ejemplo en particular se supone que la reaccion d-°
terreno (a traveées de los 'rescortes') estd concentada en los nudc
mientras que en el ejemplo anterior la reacciédn del suelo se  tomaba
como repartida. 51 se usaran mas 'resortes” se alcanzaria una mayor
coincidencia entre ambos metodeos.

En €l terreno de cimentacién se habia obtenido

S = 0.000817668 r1 + 0.0000349723 r, C(Z3)
i 2
52 = 0.00006234471 r1 + 0.001623405 r, (4)
En la estructura la matric de rigidez E no cambia. Los vectores de

empotramientce y de cargas concentradas valen

- 7.4 - 3¢ K &

v 3

i - 14.8 - 50 ! K &

] vz 4

B® = - 7.4 - 25 B° = ., ©

— - v a a2
4.925% Q
- 4.933%3 L G

Utilizande la simetria & = & 35 = - 3 z i =~
< ua. C, ‘ 66 , ¥ aplicando 1
ecuaclion matricial
Eé+§'+g'.—.0

se 1lega al siguiente sistema de ecuaciones

(10 90,1 + F )&+ 10 020.1 8 - 21 878712 & - 42.4 = 0O (5)
vi 1 2 - “ .

- 21 878.2 S+ (21 878.2 + K_,) S, + 42 756.4 €, - 64.8 = 0 (&)

- 21 873.z 5; + 21 873.2 52 + 52 241.9 2 4+ 4. 9723 = 0 (71

lra iteracisn

Tnicienmos el proceso considerando una reaccién uniforme
r o= 35(2) « 50 + 2,748y /&8 = 18.7 t/m

Sean ro=r, = 18.7 t/m

—~
]

errene de cimentacion. Aplicando las ecs 2, 4 vy 1

& - K
1 ) 62 I'vi I'\vz
m m t/m T/m
0.015944 0.031742 2345.,7 2356.4

18



Estructura. Con los K  anteriores y aplicando
: vi PR

deformaciones de suelo y estructura,

19

las ecs 5, 6, 7 y 2
S r -
51 2 1 z
m m T/m t/m
0.020700 0.022280 24.28 12.1°
2da iteracicdn
Terreno de cimentacién. Con los I antericres determinados a  partir
= L9
del anidlisis estructural vy aplicandc las ecs Z, 4 y 1
< - .
(51 Lz }\vx Il\vz
m m t/m T/m
.0z0212 0.022879 2390.7 2283.8
Estructura. Con los ¥ antericores y aplicande laz =cs 5, &6, 7 y =
v
S & r T
1 z 1 2
i m T/m T/m .
G.0z0587 G.022402 24.61 12.79
3ra iteracion
Terreno de cimentacién. Con los I anteriores determinados o partir
L
del anélisis estructural y aplicando las &cz 2, 4y 1 N
61 » S, kv; kvz
m m t/m T/m
0.Q0Z0570 0.022401 2292 .8 22777
" Estructura. Con les K antzricres y aplicande las e€cs 5, 6, 7 y Z
WA
S & r r
L 2 L z
m m T/m T/ m
0.02058% D.G22a22 24.62 12.77
Apreciamos que en la terccra iteracion practicamente c¢oinciden las



3.6 Féormulas para deformaciones . elasticas

Las deformaciones instantaneas en los suelos se puedei ..j..1ar de
manera aproximada utilizando 1las expresiones gque PpPru.. . iona 1,
teoria de 1la elasticidad.

3.6.1 Deformacidn vertical de un rectangulo cargado

El asentamiento de la superficie de un medio semiinfinil._r homogéneo
e isotropo, bajo 1la esguina de un rectangulo someli,u, , carga
uniformemente repartida g, .esta dado por la ' drmula de
Schleicher (Terzaghi 1943} :
. B + v B% L? L+ VAL 52
8 = (q(1-v%)/(nE)] ( L 1n +BIn——
L B
' (3.19)

ancho del rectangulo

longitud del rectangulo

modulo de elasticidad del medio
relacién de Poisson del medio

donde

THEE
waunn

Si el cimiento es cuadrado, la ec 3.19 se convierte en

2 gB (L-v3in(1+vV2)
5 = (3.297)

nE

1.763 g B (1 - v°)

3 =
3.19"
mE ( )

La rigidez lineal vertical se define como el cociente 4, 71, carga
vertical concentrada Q entre el asentamiento vertical que produce

dicha carga. En un cimientc de planta cuadrada de ancho B 4, rigidez
lineal vertical .esta dada por g

0.891 EB

K =
3.19n/
Y i - VZ ( )

(En la ec 3.19"’ el asentamiento se calcula bajo el .gntro del
cuadrado.)

Cuando el medio eldstico tiene un espesor H , el asentamin,ig bajo la

egquina de un rectangulo sometido a carga uniforme g esta gz40 por la
formula de Steinbrenner (Judarez Badillo y Rico 1980)

20



(8 +v L%+ B%) vV 13+ W (L + v L%+ B%) v B+ i°

5 =(q(1-v*)/nE) (L 1n: + B ln
L ( B+ A) B (L+Ad)
L B
+ (g/2nE) (1-v-2v°) il'ang tan (3.20)
A :
A=V 1%+ B+ W (3.21)

Cuando existe un medio estratificado como el de la fig 3.12, formado
per n estratos de propiedades elasticas E y'v, el asentamiento de la
superficie se puede calcular utilizando la ley de Hooke para cada
estrato:
= - -+ .
e, = (1/E) [0 _-v (s +0 )] (3.22)

donde ¢ , ¢ y o son los esfuerzos normales vertical y horizontales
T x b4

ocasionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y c_es

la deformacién unitaria del estrate. La deformacién, en unidades de

longitud, del estratc estd dada por

d = ¢ H ) {3.23)

donde H es el espesor del estrato.

La deformacidn de la superfice sera la suma de las deformaciones de
cada estrato.

3.6.2 Circulo cargado

En un circulo de radio R sometido a carga uniforme g en. su
superficie, el asentamiento bajo el centro esta dado por (Zeevaert
1873) 5

™ (1 -v) R« . :
5 = (3.24)
v 2 E

El desplazamiento horizontal de un circulo sometidc a una carga
horizontal Q, esta dade por {Richart et al 1970)

(7 -8v)Q
5 = (3.25)
32 (1L - v) GR :

El giro del circulo ocasionado por un momente M vale (Richart et al
1970) '

6 =3 (1L-v)M] /8GR (3.26)
en que G=E/ 2 (1 + v) (3.26)

Con las expresiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal
Y angular de un cimiento de planta circular. La rigidez 1lineal

.21
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vertical se define como la carga vertical entre el asentamiein,, que
produce:

K =Q /& =2ER/ (2 -v) (. 27)

La rigidez lineal horizontal se define como la carga horizontat ontre
el desplazamiento horizontal que produce:

Q 32 (31 - v) GR

h
K = — = (r.28)
8 7 -8vw
h H
La rigidez angular o rigidez a la rotacidén se define ciyo e}

cociente del momento entre el giro que produce:

K =M/ 6=8GR /3 (1 -v) (3..29)

r

3.6.3 Giro de un rectanculo sometido a momentc

El giro de un rectangule sujeto a un momento M (fig 3.13) se puede
calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y » 15) o
triangular (ecs 3.17 3.18) due actua sobre el terreng, A
continuacién se divide la carga en un numero n de cargas unifgrmes
(fig 3.9) y se determinan los esfuerzos normales .+ 9, Y 0 con las

ecs 3.6 a 3.9, a la mitad de cada uno de los estratos del sul.qyuelo.
La deformacion unitaria de cada estrato se obtiene aplicando 1, ley
de Hooke (ec 3.22) y la deformacién en unidades de l.mgjitud
utilizando la ec 3.23. Esta operacidn se realiza bajo los punt.g p vy
B de la fig 3.9, con lo gue se determina, mediante la suma .e J]asg
deformaciones de cada estrato, la deformacidén en la superficis_. con
estos resultados se puede calcular el giro del rectangulo somctjdo a
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicacién deo egte
procedimiento. . .

"
J

0

<

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artificiy: ge
obtiene el momento de inercia del rectangulo I en el sentido jue se
esta analizando, y se determina el radio equivalente a un circujg que
tenga el mismo momento de inercia del rectangulo (Normas de gismo
1987):

174

R=(41/m) (3.59)

Con el radio equivalente R se emplea la ec 3.25 para determinar el
gliro de la cimentacion de planta rectangular.

E} criterio anterior es valido cuando la longitud del cimientg es
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayoreg que



tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la formula de
Froéhlich para un cimlento continuo (de longitud infinita) de ancho B
(Zeevaert 1973)

® = ang tan (16 (1 - v°) M / n E B%) (3.30)

donde M es el momento por unidad de lengitud del cimiento (t.m/m).
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0.

Figuns_9.9" Combinaciones de estribos y
prapas admisibles para confinamiento de

columnas, segun el Reglamento ACI 83.

Grapas ton sus ganchos g 90°
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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) APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES

A) Y B) EN VARILLAS LISAS

A) B) Y C) EN VARILLAS CORRUGADAS



2,- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO
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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. '

A:__ T_AM
| -II T A =
[ ! }
. L |
1
2_1- it t l_.'
l 1l ; '(] 7 _l >47 X
T ' I ] l r ‘-ﬂrfér
2% ox;
T = AM
8 ?

AT A(Zo ) Ax

AL = AM
Z 20 AX

TOMANDC LIMITES CUANDO A x—>0

AL = dM t- .
ax  Z 'z'_o = = . - . —
PERO 4 <y
dx
) AL = —-\Z_




b)) CAMBIO EN LOS ESFUERZOS OF (A5 vAM/LLAS
POR AGRIETAMIENTO DEL ELEMENTC

MOMENTO  CONSTAN 7€

]
ESFYERZDS EN EL ACEMO
| |
: Mo l2=ll o AT
| LEC L€
: \ Lodl L o ST s
; [ ol gn L Ep
/4

ESFUERZOS D& ADWEMPENC/A



y,-

VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA

ADHERENCIA.

A) RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRO
PORCIONAL A F'c .

B) TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER
Z0.

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

F)

DOS.

EN BARRAS A COMPRESION, LA INEXISTENCIA DE GRIE
TAS DE FLEXION, MEJORA LA ADHERENCIA.



.5.- REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO.

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA, - -
LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA
JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A
CADA LADO 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,



6- REGLAMENTO D.F. 1887

ACERO EN TENSION:
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6,- REGLAMENTO D.F, 1987

ACERO EN TENSION:

SECCION DE MAXIND

Vo MOMENTO

L E 1 e
s S5£4 7‘:;'

]
2

P __:J__

_1‘_;—
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO:

L db=0.06 _as fy > 0,006 dbfy
\Xf'c

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. (

[ d = Factor |dy

La )

CONDICION DEL REFUERZO 'FACTOR

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA
DAS DE MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN
MAS DE 30 cM DE CONCRETO. 1.4

EN CONCRETO LIGERO ' 1,33

BARRAS CON Fy MAYOR DE 4200 Ke/cM2 (Fy, 2 -
EN Ka/cM2), |

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -

IGUAL 0 MAYOR QUE 19.1 mm (N°B), 1.2

i0DOS LOS OTROS CASOS 1.0

4200
Fy

S - - - -—

EN NINGUN CASO La SERA MENOR DE 30 cm.

11
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EN PAQUETES L& SE INCREMENTA:

. O% Ld= 1.2 Lac/b

OO Ld= 1.00 }ae/p (NO SE MODIFICA)

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

DONDE fs = lz

Ag

EN VARILLAS LISAS

La* = 2I""Ic:orr

ACERO EN COMPRESION.

.:‘— - - -—

Ld = 0.6 Ld tensidn
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— e aliie

DE TRASLAPE

e T e ——

13



RECUBTIMIENTC Y SEFARACION DE VARILLAS

-
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.b o 0O 0O
i
o :5#5
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l N
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Q__0o O

EN BLEMENTOS NO EXFPUESIDS

- SERE EL MENOR D& LO5
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& MAX .
£ cr.

BN ELEMENTOS COLADID CONTIA
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e S S em SIN PLANTILA
Tl 3o QoW FLANTILLA

@ MAx
Sk &L Mare
” ares oe {1.5 7 raSx. AGR
@ MAX

Sy & MAYOR D= {
- - - L fem.-

FREQUETES DB SQ/MRES A CONDICION
QUE EBSTEN EN UNA ESQUING DE &5-
7RI80

L VARILLAS EN T/T4BES Y
3 eN aruymnas (( MAX)
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V.- CORTANTE,

1,- COMPORTAMIENTO ELASTICO

|
ronT

A

M /—E/ \

dx
—-*-f—

() rmidM=p+ P
dik

S
I

HIX



— &7 —_ .
7 { \V’ ﬁ Fe-ﬂ«AF °5:“__1b"=’
d 1rux Ao’
& Xy
Uyx =_dF_
A bdx
fx A -/ MA u ok ® 5dA = n’f/ C
Ao s I :’ iy T
5 Ms = Ma+ oM
Fg=tMe +:dM @
I
dF ~ Fe -Fa MA*&M@—MAQ A/Q
(f—:jx-- O'F = c'M Q
Lol dx Zb.
e dM - Y
o X
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TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES

w5 NIP . TEmsonES
, v \ ‘ . .
-‘—1[:”—;- . COMPAESIONES — -

hH

i

VIGA DE CONCRETO SIMPLE

-_—
= -

LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE Sl

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-
HOMOGENED.
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MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL

Griers Inclineds formads
sdbliamanie en una sols

Grivts Inclinade jormads
procusimente o warkag -
Tiepat OF CHGS

8) Falls wn 1en3lon thaponal

. ,L

) /1A

;-

! b) Falia #n :u-npru idn por consne

,,,L

Grews incinads lormacs
»  pretumiment® m verias
wlape ce Carge

—_—

- T

f -

]

Y

t\@._/—

c) Falls an sdnevencia por coruamm

Tf



tFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL.

R)

B}

C)

1)

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 COMPORTAMIEL
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 # 4.J0 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 (Vc),

SE CONSIDERA QUE LA FUERZAlCORTANTE QUE RESISTE -
EL CONCRETD.ES IGUAL A LA CARGA BE AGRIETAMIENTO-
INCLINADO; Y 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 COM

PRESION:

POR TANTO:




COVTRIEUCION LE! JmEFUERZE IASNOVEALZE! . (. V)

ANARLOGIw DE LA ARMALLSRA4

- (=)

ff/\\\ Av/e

gy

+A47T ‘ — 7

EFy=0 ; Av/5 SENo = fe 58V & ;

V =
Fe -__._"q /‘ﬂfﬁ_/\/a-c

GEN &
EfH-05 A7 Av/E CoOSoir fe cOSE
A7 = .ﬂEM = ? AM= Vév—’x )
‘5

Vs — SENo
2= Av (cos.-uw)

Ve AL (osacy SN ) 5/ @ « g5°

V= ﬂg—&—i—' (5ENoc # COSa< ) S/ f5 =Ly
Zw o
! V5=.55Lfﬂf_q’(55~¢,‘.¢-”“) y




REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE

VR & Ve + Vs
VR * VU

5.1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu.

A) FACTORES DE CARGA

Vu = F.C. V

Vu = 1.4 (VcM + Vcv) ;
Vu = 1.5 (VecM + Vcv) ——= GRUPO A
Vu = 1,1 (vcM + Vcv + Vca)

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA.

QET=AMibcronN  DE Vi war.

!
T
| | ai[
V
|
B
7 s J | ) _
—  — e
J l | V. VﬂM,qr = Fc Vmax.

| |

50LO 51 Lms £ASERZ U/ UNVEN DLOrAECTRMER' TE
A LA VIGH
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4

TIHRA IS 1

AFPOYD  SIMFLE

LOSE RPOYRADS £ LECHO
LEh/D LOF TRRELS

My 4
| { >
'
\ ”
s ‘ =
Vi ‘ N Vi \_ Va
T o
] — ]
NUDD  MONOLITICO
[
RN ¢
\\
\ V6h
N
S COLUMNA
=5 TAarE

L CARGHR CONCEN TFriir?



5.2 DETERMINACION DE Vc,

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRE

DOMINA LA FLEXION S1 L/h > 5,

EN ESTE CASO:

Pr (0.2 + 30 p) ] £%c bd _ (si p L 0.01)
Ve = VCR

Fr (0.5) o £*c bd (si p > 0.01)
. DONDE: p = As
bd

y FR = | 0.8 m&i)
0.6 (Q > 2}

RELACION PERALTE /ANCHO.

nb ko6
si ¢> Ve = VCR
hé 70 em

Si h/b) 6 Ve = 0.7 VCR

Si h 5 70 cm Ve = 0.7 VCR

h/b % 6
si Ve
hY70 cm :

0.49 VCR

n

11
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C) CONSIDERACION DE LA RELACION M/V

Bi L/h< 4

Ve = (3.5-2.5 M) VcRr
vd

PERO NO MAYOR QUE 1.5 Fgbd~ £%c

D) INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL

- : — -T
.
! <L0.67As : A= o
(V g\ i [‘ J"__I'.
~ -
l | !
—d Lo
N — Y,
Ve =0,7 Vck
E) TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL
As >0.54s | l o
A * T
L J .4
i




F)

G)

CORTANTE Y CARGA AXIAL

vc = K VcR

DONDE

K=14+10.007 (Pu)
Ac

K=1-0.03 (Pu)
AcC

ELEMENTOS ANCHOS

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS

Si ::£> .
M

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA

DE LAS DOS CONDICIONES,

Vc = VCR

COMPRESION

TENSIOR

Ve = 0.5 FRbA bl
INDEPENDIENTEMENTE DE P

13



5,3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL

14

-84

A)

B)

)

D)

vu > Ve

ESTRIBOS VERTICALES

Vg = Fp Av fy d
(4

ESTRIBOS INCLINADOS

S = Fp Av fyd {sen®+ cosd ) & Fp Av fy

Vu=Vc 3.5

VALOR MAXIMO DE Vu.

Vu L2 Fpbd{f*c

SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu.

Si  Vudve PERO < 1.5 Fpbd{f*c

SEPMAX = 0.5d

5i Vu)l.5 Fgbd ,ﬂ f*c  PERO { 2 Fpbdq

SEPyax = 0.25d

b



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

'S = 0.25d Si (Q)> 2)

S=10.54a si (@ &52)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS

VIGAS PRINCIPALES

-~ £y L 4200 Kg/cm?

- dmin = 6.3 mm (1/4" o $2)

- ANCLADOS 10 # DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA

VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL.

'\}0‘#

/ §5°K'

‘ESTRIBOS INCLINADOS & N 45°

BARRAS INCLINADAS o =  3g°

15
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E} SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q.

S=0,254 &% (@) 2)

5§ =0.54d Bi (Q £ 2)

F) CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS
VIGAS PRINCIPALES
- fy L£ 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.

wqb

-

/185°

h
\

"ESTRIBOS INCLINADOS & >  45°

BARRAS INCLINADAS of =  zg°



E GEZZION FETTANZ L AKX CON FIEVQ0 ZZ JOuUTRICION

o dl - F
L 1’ - ——r o
A s
| = JlAas-as) %
- e | == =
- &

M- P (oA ) py (d- 2 )1 A3 fy (d-d") ]

cle 027
abft+ Asfy: As fy
a= (A4s- As)
bfe
fOLO 5/

(p-p)=_+r00_ J' fe
6o0x-f4 d Fy

CONDICION QUE iF!ICA QUE L ACERO
FLUYE EN TENSION Y CONYIFCESION.

-

- - —
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Vop = EPLL X T F SO U P

CrRLlLlD DE Ves
Cowo Pr0.012> 0.0/ ADEMAS SE WERRUMFE L AZER
BN MAE PE B2 X%

Ves = Ver 0.7 (0.5 Frbd e ) DX x70%
Ver = (06K 0.Ex20x70 V2DD ) 0.7 0.7 = 5820. 9]

CALCULO LE Ved
ComMo FP= 0.0/2 > 0.0/
Cir Ver 705+ (0.6 Frbd (% ) .70
L1 (0.6x0.8 xB0 w70 (200 ) 0.70 = 83/6.52

w,) = CONTEIBLUCION OF LO5 F5TRIBOS

Vis Fr ;dvrf’ua’
5

; Ay’@){a.7/'/.42 am'

CALSULO PE EG7KIEDS CON GEFARACION OF /5 em..

Vg 2 D.5x 122400 w79 = PL, 265.60 My

CALCULD X ESTRIBOZ CON SZFARACION DF 20 em-

Vo290 = O.E x /(. £Ex #200x 70 = [f,/32.60 Kg .
20
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7.~ DIEEND =07 ZOTINTE S
| RIS

TR e

- ‘!.P S'Q:f:h

'-t ",o h

PeIRSY 7

g v FET

. TR

1 o :.I

~r CONDIC/IONES ’

he 80 em = 70 em
h* 80 em < bb* ¢ (2) 180
POR LD QUE Yew SE REDUCIRA EN UN x/

cono
L 00 . 725>95 | s
" B it

8-
i
v

(545 )—r = 0.0020¢ < ©.0/

Ver=(02+30 #) e bo (7 . .

ver*((0.2+450(0.00204 )] 0.6 «20x 75 B0 = 7,007 43

Ver s Vex 735 = 7,107X0.7% 7,975 by R RO (h>72)
‘ 1

FPOR WNTERRUFC/ION DE VARILL

Ver 0.7 x .96 = 2, 49 7oN. =~ SR
(2#5)—~F = 0.0044 < 0.0/ : L
ier = 0.€ (0. 24«0x00044)y'_'x,a, 5 - 541'ny *
P TN Ve: 0.7« .40 5.9/ 7. . - . . ;

O -
......

MO CORTE D \BFEILLAS Ve= 0.7 v 6.91 = 4, /4 r ik

20 : L e



O~ CeloC DEL FEFLE™ZO

5: F(Aufyo'
Vi = Ve

£+ 0. 5324209 x75

E/L0 - 2450

625 v 77 om

oy ol

CES MAKLVA

)

1Y ¢ YfE bdFr = 62.9

¢ A -
Yiay T O- 5013 -"75—-"

RIGE 6EF iy, = £7 e
GE ARMATE COn

EH 2& 55
EN o0 EL CLAagp
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iQué es concreto presforzado?

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su
comparacion con el concreto simple y con el concreto reforzedo como pasos
sucesivos de un proceso.

Si tenemos- una viga de concreto simple como le mostrada en le figura (fig
1), esta tendrad una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor
males de tension en el concreto no séan mayores & la capacidad del concre
to a la tensién (f't = 2 Jf'c) que aunque pequeiia, tiene un rango de exig
tencia.

Durante este rango podemos suponer un camportamlen:o lineal del concreto-
y por lo tanto a partir de:

.-?—-Mfﬂ MOS-— + ofe =

para una seccion rectangular:

ag= bl [P - T
> c b\qﬁ ?é

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de ten
si6én, 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 diagremc correspondientes pae-
ra ambos casos.

Como siguiente paso del mismo proceso, demos shora - le misma viga un es-
tado de deformaciones contrario al producido 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 seccién, a través de concreto reforzado-

y presforzado, logramecs con el segundo una capacidad mayor respecto al —
primerc del orden de 1.55 veces.

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo.

23
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Vg

Si suponemos la siguiente viga:

> p )
R i

A
dbotat A4

La viga es de concreto simple con f'c = 400

Si el valor de la carga P es de 10 tons.;
Entonces M = Pa = 10 Tm.

y los esfuerzos:

¢ . M 1000000 _ 125 Kg
S 8000 cm .

£ =125 =

El diagrama r'e -~fuerzos correspondiente es:

£

1l (conk)

. WA Wz}/éWF (—‘wgzms\/_

Kg
cm’

g:: e,
n — 40Cm,



Es evidente que 1ls viga fallaria puesto que las tensiones son excesivas.

Sin embargo, si & la misma viga, 8 través de un medio mecdnico le aplice-
mos la siguiente carga:

. ) | -—Jt &
F'—b*ii f‘—‘

Siendo Pp = 75000 Kgs.
e = 6.67 cm.
de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos

5 k@/cvﬁ @UY\F .
125 Kg/cm®  comp.

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinacién de esfuerzos.

I!’ZS/, - (A%
h h:
| Vo5 |

125
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ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan sd-
lo hay compresiones y de una magnitud tal que son aceptables pars el con-
creto.

Para este ejemplo hemos supuesto que el concreto no tiene capacidad algu-
na a la tensidn.

Si analizamos los diagramas correspondientes al efecto mecanico externoc -
de la cargas Pp y al estado final:

\ 125
ey
N .
| | ]
+ ‘ U Ay
R anany
LT

Vemos que la pza. Pp viajé del borde inferior del niicleo central, al supe
rior.

Por lo tanto aquelle seccion con los bordes del nucleo central mas aleja-
dos sera una seccion mas eficiente desde el punto de vista de flexion.

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aun 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: R ) &i' ¥ f&cmdﬂv E\ e £ S’)?@m @O‘m\g

—— a£ - —

R Y L<%PW‘ (lows)




Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados.

El efecto externo, de hecho de flexo compresidén, 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 8 los esfuerzos permi
sibles nos situa dentro del rango lineal y eladstico y por lo tanto es va-
lida la férmula de la escuadria.

Diferencias basicas y rangos de utilizacion entre concreto pretensado y -

postensado.
Ventajas y desventajas: e —

Materiales:

Concreto.
Acero.

Perdidas de presfuerzo
Etapas de trabajo.
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¥ DISEMO DE ELEMENTOZ PRESFORZADOS #

R saastan et o2 222 R S0 a S na SR By o ]

LGOS DATOS SON EN KG3, Y EM

¥

¥%¥% CONCRETOS %¥¥ ¥¥¥ ACEROS ¥¥+
‘c PRES.= 350 Kaq./cm2Z. 4pu PRES.= ‘ 12500 Ka. Irm?, -
'c REF, = 200 Kgq. /cm2. Es PRES. = 2000000 Ko, /rm2,
‘ci DET.= 250 Kg./cm2. as PRES. = 0.55 rm?,
C. PERD. = 0.0
C. TENS., = 0,25
*¥¥* ETAPAS DE CARGA ¥k %
CUANTAZSZ ETAPAZ S0ON = 4
SECCION SIMFLE = 1 ZECCION COMPUESTA= 7
ETAPA SECCICONM S/C W .
1 1 613.8 KG. /ML.
2 i 420.8 KG./mML.
Iy 2 72.5 KG. /ML,
g z 400.0 KG. /ML.
¥%¥% PROPIEDADEZ GEOMETRICAS  %¥%¥ UMIDADES=cm~?2
LAZ AREAZ SE DEBENM DAFR DF ABAJD PROPTIEDADFR GREAMFTRTAAS
HACIA ARRIBA
++++ SECCION SIMPLE ++++ AREA= PER7.BN rmAaD
CUANTAS AREAS 3S0M= 7 I TOTAL= RIBR?7AHA. N Frm~a
Y INF= a2, 70 rm,
EASE BASE ALTURA Y SUP= 164.80 rmn,
INFERIGR ZIUPERIQOR S INF= {RYFA. AN erm~2
cm. cm. cm, 5 SUP= GR737 .97 rman
g, 00 30, 00 =5, 00
247.50 247 .50 .00
++4+ SECCION COMPUESTA ++4++ AFF A= R4AGT QL8 D
CUANTAZ AREAS S0ON= I3 I TOTAL= 1N75R74. 77 em~a
Y INMF= dR . 27 mm
BASE BASE ALTURA Y SMP= (&, 67 &m,
INFERIDOR SUPERIOQGR 5 ThNF= P74 .51 rman
crm. cm, cm. 5 SiP= HALRT OS5 ~ema
247.%0 247 .50 .00
¥ % CAEBLES DE PREZFUERTM, MUMERQ. POSTCION Y ¢ APA N .
MUMERO DE CABLES = a. 0 CLARD (MTR,} = 10, ’9
CENTROIDE., (cm.) = &5
¥%¥ FREVISIOMN DE ESFUERZGS PERMIZIBLES  *¥%%
LOS ESFUERZ05 SQONM: PARA LA ETAPA
1 FSiir= 18.40 Kag./cn2. Fit1Yy= ~47 .2 ¥, lem?2,
2 F5(2)= i2.61 Kq. fcm?. F1i2)= ~37.43 Ka, /erm2.
3 F5(3)= 11.73  Ka./cm2. FTta)= -4R . 7A WA, frm?,
4 FS(d)= .32 Ka./cm2, Fiiars “P4.77 Ko lem?,

CHMsS, FECHA:

18-Abr-g°

NOMBRE DE LA PIEZA 2 ¥ =L0OSA TT 247.5/60 H. VAZRAUEZ

[



¢+ LA 3UMA DE FLECHAS ES

LOS TOTALES FS T = 49,05 Ka./cm2. FI T =
PRESFUERZDO FS P = -16,73 Ka./cm2. FI P =
FERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Ka./cmZ.
PERMISZIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 .Ka./cm?Z.

LA COMBINACIOM DE EZFUERZDS ES ¢ PARA LA ETAPA

1 FStil)= §.67 ¥Hq,/cmZ. FIti)=
2 .Fs{2)= 16,728 Ka./em2. FI(2)=
3 F3(3)= 6.01  Ka./em2. FI(R)=
4 Fstg)= 22.22 Ka./emZ. Flta)=

*¥¥¥ REWISIONM DE FLECHAS *¥%¥

" LA CONMTRAFLECHA POR PRESFUERZO EZ 3 -1.A417 em.
¥ ¥ * LA FLECHA PERMISITLE ES H 2.662 cm.
PARA LA ETAPA: FLETHA=: COMRINACTIOIN:

1 b = G.712 m, Ch =
Z b = G.428 mm, cp =
3 D= Q.6%56 Cmn, €D =
4q D = 0.235% ru. ) Cch =

¥¥¥ REVISIOM A LA RUPTURA ¥4

AREA DE ACERD DE REFUERZN

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERDO DE REFUERZO !
CEMTROIDE DEL ACERD DE REFUERZO :

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO ( S1=1. NO=Q ) =

FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ( 3I=1. NO=0 )} :
EL MOMENTO RESISTENTE :

EL MOMEMTO ACTUANTE :

EL FACTOR DE SEGLIRTDAD :

EL VALOR DNE o=

2,210 cm,

“1Ead DL Ve frmT
IOT. 52 wn sem2
ET= 1A t"

FT= -5 a7

60,727 Vo, /em?,
P7.7° Wa, lem?
=?0. 87 Wno, Irm?
-47.7a v, /rm?

-0, 904 rFm.
=-0.41& rm,
Q.7280 rm,
0. S92 rra,

-

7.RA w3
azon . nn "T-V’“?
a.00 em !

t
1
A” ., N7 Thn, =m
R1.BNN Trrn. -m
{.44a2
? . &Ad? rm
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FHHHHFIFH K - F F X XA FIHF I FFI IR
% DISENDO DE RLCMENTOS PRESFORZADOS #
FEFEERFFE K E X2 F X EX R X FHE R EH RN

LOS DATOS 30N EM KGR, Vv &M CHMT, FECHA: 18-~r=-AC
¥ NOMERE DE LA PIEZA 7 X% =T, PORTANTE *"L* H. VA7RPI' 7
%¥%¥¥ COMCRETOS  *¥%¥ *¥¥¥ ACEROS ¥¥¥
f'c PRES.= 350 Ka./cm2, ¢ou PRES.= : TTSON AL femT,
f*c REF, = 200G Ka., /em2, . €Es PRES. = R0 nnNs A, few?,
+'ci DET.= D80G Ym, /em?. ' as PRES, = n,0c w7,
C. PERD, = n.as
C. TENMZ, = N e
¥¥¥ ETAFAZ DE (CARRE ¥ ¥¥
CUANTAT TTasa~r NN = 4
SECCICN SIMPLL = i SECCION COMPUFRTA=s 7
ETAFA SEZLCION  Trs7 W
1 ; 827.0 KG. /M .
2 1 2072.0 KG. /M.
3 1 1318.0  KG. /M.
4 2 1550.0 KG. /M.
¥¥¥% PROPIEDADES GEOMETRICAS  ¥%¥%  UNMIDADFS=rm~?
LAS AREAS SE DEBEM UAF B[ ABAJQ PROPIEDADER GFNMFTRICAGQ
HACIA ARRIBA
++++ SECCION SIMPLE ++4+ AREA=  S4APE.00 rma2,
CUAMTAS AFEAS SON= 2 I TOTAL= 2170547 .23 rm~g,
Y IMF= 2K8.°29 Fm.
BASE BASE ALTURA Y &lIP= as. V1 rm,
INFERIOR SUPERIOR S INMF= [A45R1.?? rmn9,
cm. cH. Cm. S SiiP= AS8FARAS . 75 rm~3,
0. 00 S50. Q0 0. 00
3%5.00 35,00 5L 00
++++ SECCION COMPUELZTA +:++4 AREA= RRAN ThA rwmrZ,
CUAMTAZ AREAR S0N= 7 T TOATAL= RIP7047 ., A7 r~mn*~d. .
Y INF= ad . 57 em.
BASE BASE AL TLRL Y Sue= SN.47% rFm,
IMFERIDR SUPERIOR 5 IMF= 707321 .92 pmn3,
cm. cm. . cra, S SlP= A1944 . 172 rFrm~73,
. Q0 35, 00 PRIV
75.00 ?5.06 . a0

*¥%¥ CARLES DE PRESFUFRIN. NUMERO. POSICION Y 0t ARD ¥¥
MUMERD DE CABLES = N CLARG (MT5.) = . 10,40
CEMNTROIDE, (cm.) 10,60

oy

®¥¥¥%¥ REVIZIOM DE ESFUEFRITT FERMISIBLES %¥¥

LOS ESFUERZOZ SONM: FAEA LA STAPA
1 FSti)=  234.17 Ka./em2. Fl(i)r= -P0.73 WA, frwD,
2 F3(2)=  £%.92 Ka./cw2., FI(2)= -E1.P7 Ko, feme -
z FS(3)=  ®R.75 Ka./em2. Flt= -A7. 48 ¥a. lrew
4 FE(4)= 77,13 Ka./cm2. FIl(ar= -7%. 83 Wn. lrme



LOS TOTALES FS ¥ = 150,96 Kg./cm2. FI T =
PRESFUERZDO FS P = =34.9% Kg,/cm2. FI P =
PERMISIBLE 1a ETAPA FC= 120.00 Ka,/cm2.
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.30 Ka./cm?.
LA COMBINACION BE ESFUERZQS ES @ PARA LA ETAPA

| F3(l)= =~-10.783 Ka./cm2. FItt)=

2 FS{2)= 50.14 Kaq./cm2. FIiz2)=

3 F3(32)= 88.89 Kaq./cm2. FI{a)=

4 FS{4d)= 1156.02 Kq. /cm2. Flita)=

¥¥¥ REVISION DE FLECHAZ ¥¥¥

¥¥¥%¥ REVISION A LA RUPTURA ¥¥¥

AREA DE ACERO DE REFUERZD @

"LA SUMA DE FLECHAS ES H 2.025 cm.
LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO E= -1,023 cm.
¥ ¥ ¥ LA FLECHA PEFMISIBLE ES : Z2.580 cw.
PARA LA ETAPA: FLECHAS: COMBINMACTOM:

1 D = 4.314 cm. Ch =
z D = 0,796 cm, CD =
3 D = 0.506 Ccm, cn =
4 D = (. 404 cm. CD =

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERQ DE REFUERZO !

CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO :

FLUYE EL ACERO DE PREZFUERZIO ( SI=]. NO=0
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO t 3I=1. NO=O
EL MOMENTD RESISTENTE
EL MOMEMTD ACTUANTE
EL FACTOR NE SEGURIDAD
i VALOR DE

)
)

-134.26 Kq /e 2
o m?,

85,47 Ko, /cm2,
FT= =10,12
FT= -%9 g7

AS.04 Ko, /cm2,
1R.4& Vo, /tm?7,
-19.01 Vo, /rm?2.
-4aR . RS '~ frem?P,

-0.7N2 r~m,
0,082 ~m
0,594 ~m.
N,992 rwn,

.94 w7,
A200, 00 Vo, Jrw?,
4.0 rm

1

1
{22.11C0 TAn am,
77.907 Tmn —-m,

1.52N

74, NAS rm
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Deduct defiection caused by weight of member:

5 w*
837 FgaE, 1

(0.418
5\ 12 {70 x 12)*

384 (3587) (20,985)

Net camber at release = 4.41% ~ 3.004
=1.41in.t

=3.00in.}

3.4.2 Elastic Defiections

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 defiection is calculated using the uncracked
moment of inertia of the section. The modulus of
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the
Code as:

f, = 750/ 1,

{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|
! i | '

v er

Deflection

1. Moment which results in botiom tension of f,
2. Moment corresponding to final bottom tension

{Note: Prestress etfects not included in illustration. )
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3.4.2.1 Bilinear Behavior

Section 18.4.2 of the Code requires that *'bi-
linear moment-deflection relationships” be used
to caliculate instantaneous deflections when the
bottom tension exceeds 6 \/ ', . This means that
the defiection before the member has cracked is
calculated using the gross (uncracked) moment of
inertia (1) and the additiona! deflection after
cracking is calculated using the moment of inertia
of the cracked section. This is illustrated graphi-
cally in Fig. 3.4.1.

{n lieu of a more exact analysis, the empirical re-
lationship:

I, = nA,d* (1-vp, ) {Eg. 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-
finear moment-deflection relationships

Given:
80724 of Examples 3.2.8B and 3.4.1

Problem:

Determine the tota! instantaneous deflection
caused by the specified uniform live ioad.

Solution.
Determine f, = 7.5+/ f, =530 psi

From Example 3.2.8, the final tensile stress is
782 psi. which is more than 530 psi, so the bi-
linear benavior must be considered.

Determine [, from Table 3.9.19

A, = 2142 sqin. (See Ex. 3.2.8)

L8]
d at midspan =¢, +vy, = 13.65+6.85
= 20.5in.?

Ag 2.142

Po = s = 96205 - 000108

0.0067

Cbd® = 0.0067 {96}{20.5)
5541 in.4

c
]

n

cr

nh

*“*Aliowable Tensile Siresses lor Prestressed Concrete,” PC/ Jowr-
nal, Fely, 1970.

11t is within the precision of the calculation method and obser
Lehavior to use Midspan d and 10 calculate the deflecion st mn
$0an, glthough the maximum tensile stress 10 this case s sssumed
040
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Determine the portion of the live load that
would result in a bottom tension of 530 psi.
782 - 530 = 252 psi

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:

1614 - 252
1614

and 0.236
swgt 5\ 12 /) (70x12)*

8" FBAE,], 384 (4287)(20,985!
= 1.42in.

(0.280) = 0.236 kips/ft

(0.044)
- 5 12 {70 X 12" = 1_00 in.
e 384 (4287)(5541)

Total deflection = 142+ 1.00=2.42 in.
3.4.2.2 Effective Moment of Inertia

The Code allows an alternative to the method
of calculation described in the previous section.
An etfective moment of inertia, 1, can be deter-
mined and the deflection then calculated by sub-
stituting 1, for [ in the deflection calculation.

The equation for effective moment of inertia
is:

- MC" ? : Mcr 3
i = M, 19 +]1= - I,
. (Eg. 3.4-3)

The difference between the bilinear method
and the [, method is illustrated in Fig. 3.4.2.

The use of [, with prestressed concrete mem-
bers is described in 2 paper by Branson.* The
value of M_ /M, for use in determining hive load
deflections can be expressed as:

Mcr le- fr
M, =1- fe

where f‘ ¢

{(Eqg. 3.4-4)

fina!l calculated total stress in the
member

fy
Example 3.4.3 — Deflection calculation using
eftective moment of inertia
Given:
Same section and lpading conditions of Exam
ple3.4.2

*Branson, D. E., "Tne Detormaton of Nencomposie and Com.-
posite Presiressed Conerele Members” Deliecrions of Concreie
Structures, SP-43. Amenican Concrete inshituie,

“ "Fig. 3.4.2 Etfective moment of inertia

calcuiated stress due to live load

2
1
19
Moment
7 /Nole: Eftects of prestress
not included
l Calculated using I,
Deflection
Problemn:

Determine the deflection caused by live
using the 1, method.
Solution:
From the table of stresses in Example 3.2.8
{ 0= 782 psi (tension)
fo = 1614 psi (tension) 2
f = 75V 1, =530 psi (tension) _

Mg, 782 - 530)
M, "(“‘ﬁﬁ‘— = 0844

M., 3
e {0.844})* = 0.601

M 3
1-1==1 = 1-0.601 = 0.399
M L3 .

0.601 (20,985} + 0.399 (5541}
14,823 in*

I, can also be found using Fig. 3.9,20
f,= 782 - 530 = 252 psi

—

fe 252

i - 614 - 016
le 554

1, = 20985 - 026

Foliow arrows on the chart

PC) Design Handbook 3 3



1'

T = 0.70

g

I, = 0.70(20,985) -= 14,690 in.*

s(0.2:30)
5 wi! _ 5\ 12 / (710x12)*

3B4E 1, ~ 3Ba (4287) (14,823)

AQ"

3.4.3 LongTime Camber/Deflection

AC! 318.77 provides a convenient equation for
estimating the additional long-time deflection of
non-prestressed reinforced concrete members
{Section 9.5.2.5):

[2- 1.2(A/A)) 2 0.6, where

A', is the compressive reinforcement and A is
the 1tensile 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 detlec-
tion is important not only at the "initial” and
*final’’ stages, but also at erection, which occurs
at some interrnediate 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 muttiplying the
initial calculated camber by some factor, usually

= 2.38in.

based on the experience of the designer. To prop-
erly use these 'multipliers,” the upward and
downward components of the initia! calculated
camber should be separated in order to take inte
account the effects of loss of prestress, whic
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 defiections 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
3.4.1 as follows:
C, = _..__.__...__._.C‘ * AR,

2

1+ A/A,,
where C, = multiplier from Table 3.4.1
C, = revised multiplier
A, = area of non-prestressed reinforce-
ment

A, = area of prestressed steel

*Martin, L. D. "A Rationa! Method for Estimaung Camber »
Defiection of Precast, Presiressed Concrete Members™ PCY Jo.
nal, Jan-Feb, 1977,

tShaikh, A, F., and Branson, D. E “Non-Tensioned Sigel in Pre-
strassect Conarsre Besms,” PCI Journal, Feb, 1970,

Table 3.4.1 Suggested multipllers to be used as a guide in estimating long-time cambers
and deflections tor typical members

34

Without With
Composite Composlte
Topping Topping
At erection: .
N Defiection (downward) component — apply 10 the elastic 1.85 1.85
daflection due 10 the member weignt al release of prestress )
{2) Camber (upward) compoenent — apply to the elasiic camber 1.80 1.80
due to prestress at the time of reisase of presiress
Final:
(3) Detlection ({downward) component — apply to the elastic 2.70 2.40
detlection due to the member weight at release of prestress
@ Camber {upward) compoenent — apply 1o the elaslic camber 2.45 220
due to prestress at the time ¢! release of prestress
{5} Detiection {downward) — apply 1o elastic defiection due 3.00 .00 ~
1o superimposed dead load oniy
{6) Detiection (downward) — apply 1o elastic deliection caused —_ . 230
by the composite 1opping 4'
g -t

PC) Design Handbook



I e

5-10-

Alternately using Table 5.20.4, for b= 16 in. and
Ayt A =4- #86, read:

A, = 037sqgin.

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 Lr—t-.n Fr o

Design of connections which are recessed, or
-dapped into the end of the member, requires the
investigation of several potential failure modecs.
These are illustrated in Fig. 5.9.1 and listed below
with the reinforcement required for each consi-
deratjon,.

1} Fiexure (cantilever bending) and axial tension
in the extended end. Provide flexurai 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_. .

@

Diagona! tension emanating from the reen-
trant corner. Provide shear reinforcement,
A .

sh

shear reinforcement'composed of A, and A,.

. Bearing on the extended end. [f plainconcrete
bearing strength is exceeded, use A_ as shear-
friction reinforcement.

Each of these potential failure modes shouid
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,y i5 the greater of that required by 2 or 4.

5.9.1 Flexure and Axial Tension in the Extes dest
End ‘

The flexural and axial tension horizontal rein-
forcement can be determined by:

1 [Vea+N, th-a)
At A= - +N,

{Eq. 5.9-1)
where:
¢ = 0.85*
a = shear span, in. {can be assumed = 3/4 ¢}
QD = dap projection, in.

PC1 Design Handbook
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Diagonal tension in the extended end. Provide -

=

h = depth of the member above the dap, in.

= distance from top to center of the rein-

forcement, A,, in.

<"
il

ment, psi

For design convenience, Egq. 6.8-1 can be re-
arranged as follows:

1 a h
L) )]
- {Eq. 5.9-1a)

Table 5.20.5 may be used to determine the steel
reguirements.

AI+A0=

5.9.2 Direct Shear

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9.1
is resisted by a combinationof (A + A _)andA,,.
This reinforcement can be calculated by Eqs.

5.9.2 through 5.9.4: \
2v, / .l;'
A, = m \ | o {Eqg. 5.9-2}
] P M
A = Vo (Eg. 5.9-3)
" ey i ,
V, /
Avh = m !Eq. 5.9-4)
where
¢ = 085 -
fy, = vyieldstrength of A, and A, ',i,;psi
f, = yieldstrength of A, psi

1000 »? bh g
Pe - vV '

(Eq. 5.9-5)

{See Sect. 5.6 for definition of A)

The recommended minimum reinforcement re-
quirements are:

0 bh

A, (min) = S22 (Eq. 5.96)
Y

- aobh - :

A, {min} = i b {Eg. 5.9-7)
yv

uniess one-third more than that required by either
Eq. 5.9-2 or 5.8-4 is provided.

Reinforcement A, should be uniformly dis-
tributed within 2/3 d of reinforcement A, + A,,.

* To be theoretically correct, Eq. 5.9-1 should have jy¢ in the

denominator. The use of ¢ = 0.85 insiesd of 0.90 lliexure)
compensates for this spproximstion, :

35

yield strength of the flexural reinforce-

34



Fig. 5.9.1 Required reinforcement in dapped-end connections

1.751d
© A, W4 A—5)
|
1%" \] / 1 !
h max. /
V,a+ N, (h=d}l” / e }&“ 2/3 d (max.)
1k [
¥ VJ
N, - ’ \
welded @ As + Al'l
anchor Vo A,,
1%" max. —
"_'_ED_H
1.74, -

{a) Note: Fiexure and shear
reinforcement omited
for clarity

Av “\x
welded >——Au +
anchor \
\)(/Of
-———
L A -+ A

{b} Alternate reinforcement placement (see Sect. 5.9.8)
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For design convenience, Eg. 5.9-5 can be com-

bined with Egs. 5.8-2 and 5.9 to yield:
v, 2

Ac = 7787, M bn (Eq. 5.9-2a)
Vu2
Am = TE71, % on (Eq. 5.9-43)
where
u=14
V, isin kips

f, and { , arein 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
A, = ?f';' (Eg. 5.9-8)
where
¢ =085
V, = applied factored load, b
A,, = vertical or diagonal bars across poten-

tial diagonal tension crack, sq in.
{

v

V, /¢bd should not exceed BAV f, .

yield strength of A, , psi

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, =0 lAf +A, Ty T22bdVE )
Ff YT (Eq.5.99)

-3 !
where

f = yield strength of A,

v

Tests on dapped-end beams® indicate thal at
least one half of the reiniorcement required in
this area should be placed vertically. Thus:

1 vy
min A, = ———( - 22 bd VT )
21, | o ¢
(Eg. 5.9-10}

5.8.5 Bearing on the Extended End
The bearing on the extended end should be
checked against the plain concrete bearing limita-

* Test periormed by Raths, Raths and Johnson, Hwsdale, L
{results unpuLhished),

tion of Eq. 5.7.1. If the limits are exceeded, then
the capacity should be checked for reinforced
concrete bearing as described in Sect. 5.8:

A+ A 1 V, cosl N
= +
n ¢ f\f v

Hy
A f {Eq. 5.9-11)
Ayt +A,f, = —— (Eq. 5.9-12)

€
5.9.6 Anchorage of Reinforcement

Horizontal bars A, + A, should be extended a
minimum of 1.78, 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
beam by hooks or other suitable means. Vertical
or diagonal bars A, and A, should be property
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 shouid not be less than one-half the
depth of the beam, uniess 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 10 other shear reinforcement reguirements.

Reinforcement reguirements may be met with
welded headed studs, deformed bar anchors or
welded wire {abric.

If the flexural stress, calculated for the full
depth of section using factored loads and gross
section properties, exceeds 6V f. 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 Reinforcement

- 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 tor re-
inforcement placed in this manner can be deter-

mined by:
v, v, \/a? + g2
Am = 5 f, cosa ¢ 1,.d
N,h (Eq. 5.9-13)
A+ A, = o f\r d {Eq. 5.9-14)
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Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example 5.9.1

d= 15"

r
h = 160'
5"
' -
2"4 51_! ﬂ]ﬁ
-‘—‘ 3
N, = 15 kips
4.5
V, = 100 kips
1 ]
I
6

1.7¢, =.2-2"

but not less than that determined in sections

5.9.2 or 5.9.5.

1f the diagonal bars can be adequately anchored
into the extended end, they may also be used as
at least partia! replacement for A, and A,, re

qguirements shown in Sect. 5.9.4,

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped-end
beam

Given: The 16RB2B beam with a dapped end as

shown tn Fig, 5.9.2,

V, = 100 kips (includes all load factors;
N, = 15kips
f° = 5000 psi (normal weight)

f, tor all reinforcement = 60 ksi (weldable)

Problem: Determine the requirements for rein-
forcement A, + A, A . A, and A,

shown.in Fig. 5.9.1.

Solution:

Assume: Shear span, a = 3/4 (6) = 4.5 in.
d = 15in.

1) Flexure in extended end: .

By Eq. 5.9 1a:

1 a h
A+ A= T |:Vu (d) + N, (dﬂ
1 4.5
0.85 x 60 EOO (15)
16
+ 15(1—5):|=0.90 $q in.

Use3- =5, A, = 0.93sqin.
This could also be obtained from Table 5.20.5

« 2} Direct shear:

By Eq. 5.9-2a: _ )
V,? (100)?
A 7781, M bh | 1.78(60)(1)(16)16)
= 0.37sqin. ’
By Eq. 5.9-6:
A, (min) = BObh _ 80(16)(16)

f, 60,000
0.34 sq in. < 0.37

PC| Design Handbook
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By Eq. 5.9-3:
N, _ 15,000
An T o, (0.85)(60,000)

A +A, =037+029=066sqin. < 0.93

Therefore, flexure governs.

*
“
n

4.5/2 {(worst case) ’./
4.5 {4.5/2) = 10.1, use 9 max
0.5

—-—-‘—sw NUIVU
r T\200

=(0.29sqin.,

siw =

' C = {9/200)° " =0.63

= f 17
BY Eq- 5.9_43: ¢Vh ¢Cr 70 R fC (SIW) bw
v,? ¢V, = 0.7 {0.63)(70)(1) /5000 (0.5)'7
Am = 3571, % bh (161{4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK
(100)2 . Reinforcement is not required for bearing
3.57 (80} 1}(16}{16) = 0.18sqn. {Could also be determined from Tabie 5.20.1)
6} Check anchorage requirements:
From Eq. 5.8-7: )
. 40bh _ 40 (16){16) -t AgHA, bars:
Ay (min) = "% 60,000 From Table 8.2.7:

Y
0.17sqin. < 0.18sqg in.

Try 2- #3 U-bars, A, = 0.44sqin.

3) Diagona! tension at reentrant corner:

By Eg. 5.9-8: .

A 100 .
A, = ) "= 0.85(60] " 1.96 sqg in.
Use 5 - 24 closed ties = 2.00sq in.

Check V, /obd = 100/(0.85 x 16 x 15)
= 0.490 ksi < 8T, =0.566 ksi OK

4) Diagonal tension in the extended end:
Concrete capacity = 2?\x/¢ bd
=2 {1)v/5000 ({16){15)/1000 = 33.9 kips
By Eq. 5.8-10:

1 v, =
= _—— - $
A, 21 (° AV T bd)

1 100 _
2 (60) (0.85 i} 33'9) = 0.70sq

Try 2~ =4 = 0.80sq in.
Check Eq. 5.9-9
OV, = (AT, + A, T, + 221, ba)
=0.85 {0.80 (60} + 0.44 (6Q) + 33.9]
=821 kips <100
Change A,, 102 - =4
oV, = 110.4 kips > 100 OK
5) Check concrete bearing by Eg. 5.7-1:

n

[3

w = 45in.

f, = 60,000 psi, t', = 5000 psi, #5 bars
1.7%, = 26 in. beyond dap

A, bars:

From Table 8.2.7, for #4 bars.~

.78, = 20in. 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 les-
ser of Eq. 5.10-1 and 5.179-2:

r

fors>b+h 7 :
6V, = 36h Wf, (20, +b+h)’ (Eq. 5.10-1)
oV, = ohWT, (22, +b+h+2d,) 7

(Eq. 5.10-2)

for s <b + h, and equal concentrated loads, use
the lesser of Eqs. 5.10-1a, 5.10-2a or 5.10-3

n.

6V, = 1.56h W1, (20, +b+h+s)
{Eq. 5.10-1a)
oV, = sh T, (g, + b;h +d, +3)
- - - (Eq. 5.10-2a)
where:
h = depth of the beam ledge, in.
{, = ledge projection, in.
b = width of bearing area, in.
s = spacing of concentrated loads, in.
d, = distance from center of Joad 10 the end

of the beam, in. :
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APUNTES DI CIMINTACIONES

5. CIMINTACIONIS SOMZIRAS

Agustin Decz=¢negnl Collinae

Héctor Sanginés Garcia

Zn un cimiento somero, como en toda cimentacidn, se debe revisar su
estabilidad tanto para los estados limite da falla come para los
estados linite da servicio. Es decir, se debe verlficar gue se tenga
una seguridad razonable para evitar que se presente una falla por

Tesistenciaz al corte del terreno da cizentacldén, y que lag
deferzaciones gue sufra éste no afecten el comportaziento de'les
elezentos cde clnentacidn y de la propla estructura.

Cabs aclarar gue en la revisién de una clmentacidén existen otros

factores que deben tomarse en cuenta adicionalmente, pero la falla
TS Tesi cia al corcte Y las deforsacliones del terreno de
Tén entre los wmds lxzportantes.

S.1 Profuntidad ,(1_‘.:; gosg\ :lD"cn
Zn una clzmentacidn somera el estrato de a2poyo se encuentra a poca
orofundidacd, per lo que la profurndidad de dasplante detbe ser tal gue
el cizlentec cuede desplantade satisfactorlianente en dicho estrato de
atovo.
Caze aclarar cue en el estudio cda mecdnicz ce suelics sz define el
@sIr2To c¢2 230v0 ds la clmentacidn, por 1o gue todos lcs elementos de
.23z dazerdn cuedar desplantades en el. Durante la coastruccidn de
103 cimlentcss se cdebera yerificar gue sa cumpla con esta disposicién,
evizanio gue los cimientos gueden scbre sualo con sustancia organica,
Dzsura o material en estado suelto. Il proceso constructivo debera
ser tal gue no se afecte el terreno de cimentacidn, es decir, no se
cezerdn alterar ni lo estructura ni la humedad originales del terreno
e cizmentacidn, salvo cue el estudio de mecanica de suelos establezca
ciras eszeclflcaciones. En muchas ocasiones conviens colar una
plantillz de concreto pobre de f; - &0 }:g/cz2 de 3 cz de espesor,
LToellatanente después de llegar al fondo del cocte.

Lz prefundidad de desplante deberd ser tal que se cuzpla con los.
Tezulsitos d2 seguridad de la cimentacién. En este sentido, se
Drepone una profundidad de decplante y pe revisa que con ella se
cunmplan los rezuisites de seguridad de la cimentacldn; el proceso se
replte nasta determinar la profundidad de desplante gue cumpla con lo
anzerlicrs

ante gue los cinientos guecden desplantados sobre 404
se

—
ooz ratc, ve, que si apoyan en nateriales diferentes se
* D-ofc nartanc

~to de Grmutecnia. Division de JIngenieria
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pueden presantar asentamlentos cdiferenciales en la estructura de
cizmentacidn.

£l desplante de los cimientcs deberd quedar abajo del suelo sujeto a
erssiodn suparficial o interna. Por ejemplo, en puentes el desplante
de los cimientos deberda cuedar por abajo de la profundidad de
socavacion de los materiales del lecho del rio. Ademdas, en cualquier
cimentacidn somera existen suelos especialmente susceptibles a 1a
erosidén por agua o por viento, come son las arenas o los limos no
plésticos, los gue deberin protegerse para evitar que se descubran
los cizientos.

ter:
desplante de los cimientos deberd gquedar por abajo de esta arcilla,
para evitar cus los movimientos por cambios de voluzmen de ella dafen
la estructura d= cimentacidn. Si los cimlentos quedan por arriba de
la arcilla expansiva, deberan tomarse las precauciones
ccrrespondientes para gue L2 estabdilidad de la cimentacidn no resulte
afactada,

Cuzndo el terreno de cimentacidn es una arcilla de tipo expansivo, el

No existe unma profundidad minima de desplante aceptada de nanera
ca2neral per Los ingenieros de mecinica de suelos, pero a zanera &
- ~

s
ejezplo, el Faclamento d2 Cecnstrucclicnes para el Distrito federal de
1566 dice cues M i <

vy los cimientos deberadn desplantarse, por lo zmenos, 59
I Dbajo la supariicie del <terreno (...) Se exceptuan de ests
reguisito las consiruccilonas cimentadas directamasnte sobre roca". Por
ctra parte, s=2 vece considerar en una cimentacidn somara  unz
——— S s - ]
crociundid da

r].
fw (0

n

w ol

lante maxizma ‘cde 2.5 m, & partir de la cual. sz
imentacicn lntermedila o profunda.

‘: b '— .—.-: - = - - - - : - a-' A
2.2 Determina Sn g2+ garesx e lo gimentacisn

D

Z. drea de un circiento scmero es aguella para la cual la cisentacién
cumple ceon los regulisitos de seguridad correspondientes. Por lo
TanTo, en la practica se supone una clerta &drea Vv se revisa gue 'con
ella se cumplen los regquisitcs c2 seguridad; se procede pcr tanteos,
hasta hallar el ar-ea cue hag u2e el cimliento cumpla con tocdos y cada
uno de lgs rezZulsites de sacuriZad, al z=inizo costo.

-

Csn el prepdsito dz2 reducir 21 nunero cdo tanteos, se pusde estimar en
fcrma eaprowximada la capacidad de carga admisible del terreno de
Clzentacilcén, v hallar un 2rez preliminar para 1iniciar los célculos.

L2 capacidad de carga admisible del terreno de cimentacién es aquella
Dresidn vertical medla c& contacto entre la subestructura y el
Terreno, gue garantiza un comportamiento adecuado de la cimentaciodn.
Se entiende por ceomportamiento adecuado gque exista un factor de
ceguridad raconable contre una falla por resistencia al corte del
suelo, y cgue el asentamiento del cimiento no produzca danos a la

estuctura, ni afecte su buen funclonaniento. Usualmente la capacidad ..

t
i

ce carga adz

isible se halla dividiendo la capacidad de carga ultima
del sueloc entrsz

un clerto factor de seguridad. Sin embargo, se debe



verificar gque la capacidad de carga admisible © presién media: de
contacto no produzca asentarientos excesivos del cimiento. En 1a
tabla 4.1 se nuestran valores de asentamientos permisibles para
diferentes clases de ciplientos someros. :

Por lo anterior, la capacldad de carga adzisible © presion media ge
ccntacto vale '

g =IQ/A (5.1)
donde Z Q = sunatoria de cargas al nivel de desplante del
cimiento
A = area de contacto entre cimiento y suelo

A=XQ/ g (5.2)

define la capacidad de carga admisible neta o
idn como la diferencia de 1la crresidn ce

c T otal previamente existente 2al nivel de
cdesplante de -la subestructura, es decir

d
'
m
tn Ht
',‘.
s LY
-y ’_l
.

g =g -7370D (5.3)

donde g = cagacidad c2 carga admisible neta o incremento

neto de presiodn

¢ = presicén de contacto o capacidad de carga admisible
a8

¥ = pesc velum3trico natural del suelo

D= profundidad de dasplante

tazla 5.1 se prgsantan valores aproximados de la capacidad ée
s 1] 1 terreno, para diferentes tipos de suelo. '

TASLY 5.1
CAPACIDAD DZ CARGA ADMT*SHIE"_E :;‘JQ-A APROXIMADA DIL SUELO
qon' t/m‘
Tiog d= sus2lo Zapatas Losa de cimentacisn
~/rcrlle blanda, arena suzltea 3.5-6.0 1.5-2.0 ‘
Arcilla cde consistencia media 5.0-8.0 2.0-3.0
Arena medianamente compacta,
arcilla firre 7.0-10.0 3.0-5.0
Arena compacta, toba cermentada $.0-13.0 5.0-7.0
Arena muy compacta, roca sana 12.0-20.0 8.0-12.0 ’



Cabe aclarar gue el area A no se puede calcular directazerte ce la .
5.2, pues T Q no se conoce a priori, ya gue depende del area do}
cimiento, por lo que para estimar en forma aproximada esta area Re
procede de la siguiente forma:

La resultante de cargas XL Q = I Q' + W . ¢ ©h que L Q' es la carga

2l nivel de la superficie del terreno o al nivel de piso terminado y
W es el peso del cimiento (incluyendo el peso del relleno gque estji

Clm
sobre él),
TQ/A=ZQ /JA+W /A .

clm
=\
paro kcm/Azgva Y q..'q,,,"TD.—‘EQ/A PR
=N = w
= 5 . - 2_ _ _ o L 1 o -
leuj + 7 [)r Q" /S A+ 7T [)r - = = Ez-a. == T =
A< i ~ ~
v 1 z ’ A _ \
b, qan Q / o, :_‘_C “:".szr
"y ’ ~ )
A [~ Q / c‘nn \o‘-D d,‘-‘\_, :f__,-)’.:; -_.'_.-_: . (s—'j)

. —
la ez 3.4 permite estizar en forwme aproximada el &rea del ciziento.

- -, .
= - -
e — ] -~
- — e e
’ -

5.3 Zepetas corridas -

5.3.1 Mecédnica de suslos

izar una reticula a base de zapatas
so total gue se trasoite en un
e reparte en las cuatro zapatas

Para 1ilustrar esta situacioén,
.12 ¥y sea ZQ la carga gque trasmits
entacidén. Se pueden calcular les
atas corridas de la fig 5.1b

Zn ocaslones se tiens cue util
corridas, e -tal feorzmz cue el
tablere a2l nivel de g_ﬁer:aCLO
corridas cue limitan’ al "tabl
considerenos el tablero de la £i
la estructura al nivel de la

sexianchos b vk ce las

'J

‘'
X e

t 0N

-
L}

ta toma una carga propaorcional al A&rea
c¢e2l teblers. Estableciendo el eguilibrio
1

2
considerando gue cada za
nt 1
lazando ¢ a la capacidad de carga
a

tritutaria correspondisen

adnisible d2l terrenc de cimentacidn y w al peso unitario de la

w=IQ/a a (5.3)
el ancho b se cohtiene resolviendo la siguiente ecuacidn cuadratica
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5.2.2 Disefio estructural

Las alas de una capata corrida se deben revisar por los siguientes
conceptes: (a) tensidn diagonal, (b) flexidn, y (c) temperatura. A
continvacion se detalla la revisidén de cada uno de ellos. Czba
aclarar que lo que rige en general en el diseno de una zapata de
concreto es la tension diagonal.

a) Tensicn diagonal

En una zona cercana al pano de la columna o muro gue lliega a la
zapata se puede presentar una falla por tension diagonal, ocasionada
esta a su ver por esfuerzo cortante (£fig 5.5). Esta revision se lleva
a cabo verificando gue la fuerza cortante tltima a una distancia “d"
del pafoc de la ceolumna o muro sea wmencr gue la fuerza ccrtante
resistente.

Para la fuverzz cort-ante resistente, las Normas de Concretc estabdlecen
lo sigulenkte

Sip < 0.01 V =TF bd (0.2 +300p) Vv £ (5.5)
cR R c
Si p =z 0.0z V_=10.5F bcdy fx (5.6)
- R R . c
cdonde b = ancho del elexzanto
d = peralte efectivo del elexento
p = cuantiia o porcentaje de acero
£+ = 0.8 &’
=4 [=
T = factor d2 resistencia
n -

i

In elementes anchos, cgmo-losas, zapatas y muros, en los gue el ancho
b no sea ma2necr gue cuatro veces el peralte efectivo & (b z 4d), con
espescr hasta de 60 cm v donde la relacion M / V d no exceda de

2.0, la fuer:z resistente v . buede tomarse igual a
[
0.5 F, b & £*, indeperdientemente de la cuantia de refuerzo.
" <

La seccion critica por fiexidén en el ale de la zapata depende del
material cue forme la columna © muro gue llega a la zapata. En la fig
5.6 se presenta la seccion critica por flexion para tres diferentes

tipos da zaterial.

La revisioén por flexion se realiza verificando que el momento ultimo
en la seccicn critica sea menor que el momento resistente en dicha
seccldn. A continuacién se presenta un resumen de las expresiones
necesarias para la revisidn por flexidén de las Hormas ‘de Concreto.

El momento resistente dadeo por las Normas de concreto es el
sigulente: 5
HR;= T b ad g (- 0.5 q ) {(5.7)



El acero minimo por flexion esta dado por

P - 0.7 V f: / f)r (5.8)

aln

mientras gque el méximo es 0.75p, conds p es el POTCeRI a4,
balanceado gue vale
p, = (fg/fy) [4800/(f + 6000) ] (5.9)
donde 2
£ = 0,85 f=x si f£* s 250 kg/C:l . (5.]0)
< [ c
f' = (1.05 - £* / 1250) f* si £x >.250 kg/cm’ (5.3
: : 1
El porcentaje de acero necesarlo para resistir un momento ultii., y
. - 13 u
estd dado por las sigulentes expresionhes
. .2 .
c =1 - V/l -2 M / F bad" v (5.12)
y R < ]
= £n £ 5 > =vp b d 5.14
o] < I 7/ £, (5.13) S pbd {5.13)

La separacldn de las varillas se determina ccn la expresicn

s=a ¢/ a (5.13)

s '
conde s = separaciodn entre varillas
a2 = drez de la wvar:illo cue se emplea
L]
& = digtancia para la gue se reguiere el &rea A -
L ]

A = 2rea d= acero reguarida

Z1 acerc longitudinzl en la capata se proporciona solo  por
temperatira, para lo gue se enmplea la siguisnte expresidn (Normas gae
Concreto):
A = 66000 (h/2) / £ (h/2 + 100) (5.1g)
. Y
en cue A = &rea de acero reguerida por temperatura, para yn

c
[ 3
2
espesor h/2 de la losa de la zapata, en co/ .
h/2 = senlespesor de la losa de la zapata, en ca

Cuando el elemento estructural estd en centacto con el suelo, ge
reconienda emplear por temperatura un areaz de acero igual a 1.5 A .

Erpleando 1.5 A en vez de A en la ec 5.16, dado gque los cimiey
. . .



estdn ciempre en contacto con el terreno, obtenezcs la sigulente
expresidén

A, = 65000 (1.5) (n/2) / £ (R/2 + 100) (3.17

Ejermplo 5.3. Zapata corrida sometida a carga vertical

Hacer el disefio por mecanica de suelos y el disefio estructural e 1a
zapata corrida de concreto reforzado de la filg 5.7. La longitud de 1a
Zapata L = 6 nr.

Considerar en el copcrato reforzado .

f; = 200 Xg/ca fy = 4200 kg/cm

Utilizar varillas del No 4. Considerar gue se cold una plantilia
de concreto pobre sobre el terreno de cimentacion.

Tozar un factor de carga :C = 1.4,

In el terrene de cimentacidon F_ = 0.45

n
Sglucion
a} Mecéinica de suelcs
2.1) Estado limite de falla
En un suvelc cchesive, la revisidn de la seguridad por resistencia al
corte c=1 suelo es satisiactoria uando se cuaple la
desigualdéad 2.1:
= r A < ¢c. N F_ -+ 0p 2.1
Q c / o = u ‘c R Ty ( )
Sez c =IZI QT /A (2.2
(=34 = N
c. =¢c N F_-=p ) (2.3)
“Pc u LG v
Per lo tansto c < g {2.3)
. “cu "Rz
Zn las exzresicones anteriores:
L QT = suma de las accliones verticales a tomar en cuenta en
[~
la combinacidn considerada, afectada por su respectlvo
factor ce carge
A = grea cel cizmiento, m°
D = presicon vertical total a la profundidad de dasplante por
A
2
céso propic del suelo, t/m
7 = Deso c‘L:atrlco del suelo, ©/=z
c = conesidn aparente, t/m, detcrminada en ensave triaxial uy
B = ancho de la cimentacidén, m
Nc es el coeficiente de capacidad cde carga, dado por
N = 5.14 (1+ 0.25 Dr/B + 0.25 B/L ) (2.8)
c
para Dr/B < 2 vy B/L < 1 , donde Dr es la profundicdad de desplante

&n nmetros. En caso de que D /B v B/L no cumplan las desiqualdades
1



nteriores, dichas relacionas s& considerardn iguales a 2 y 1,
respectivanente.

La desigualdad 2.2 se aplica al nivel de desplante del cizlenteo, por

lo gue hay cue valuar el peso del relleno y de la zapata
W o= (1.3-0.2)(0.4)(1.5) = 0.66 ¢t

W= [(1.3)(0.2)+(0.2)(0.4)](2.4) = 0.816 t

Ia sunma de cargas al nivel de desplante del ciniento vale 0.66+0.816
+10.4 = 11.876 t, es decir, EQ2= 11.876 t (por cada metro de longitud
ce zapata). A = 1.3(6) = 7.8 m.

. 2
Sustiltuyendo en la ec 2.2 g, = ZQ F / A =12.79 t/m
Sustituyendo en la ec 2.8, con B =1.3 m, L=6 =, D_ = C.6m

N = 6.011
<
. 2
iscltuyend a2l 2. - Foo+ - .52 t/=
Sustituyendo en la ec 3 ch cu Nc a pv 13.5 /
Se o©bserva que g < €.+ Dbor lp tanto se cumple 1la
=35 = -

1 asentaniento instantédneo de la zapata se pusde calcular ecpleands
2 siguiente expresidén, gque proporciona el asentamiento bajo 1la
szuine de un racténgulo cargado apovado sobre un medio sealinfinite

-~ 3 + v 3%+ L° L + v 1%+ B°_

& = [g(1-v")/(=Z)) (T im + B 1n )
L B
' (3.19)
donde g = incremento neto de presidn = 8.18 t/m2
B = ancho del rectangulo = 1.3/2 = 0.65 m
L = longltud del rectangulo = 6/2 = 3 m
T = noculo de elasticidad del medio = 1600 t/m’
v = relacidn de Poisson del medio = 0.25

Notese gque el area cargada se divide entre cuatro. Sustituyendq
valores en la ec 2.1 6 = 0.0032 =
El asentamiento debide a toda el &rea se obtiene multiplicanda
Por cuatro el calculado cen la ec 3.19, por lo tanto
6_ = & & = (0.0128 m = 1.28 co

que resulta menor cue el asentamiento permisible de 2 cm.
b) Disedfo estructural
b.1) Revision peor cortante (tensidn diagonal)

Ia revisidn por cortante se lleva a cabo a una distancia d del paio

8-



el muro (fig 5.6). Para esto se calcula el cortante uUltizo en esta
secclén y se compara con el cortante resistente del conopesg

La fuerza cortante que tomz el concreto estd dada por (Normgg ge
Concreto) .

Si p < 0.0 V =TF bd (0.2 4 30 p) ¥V £* (5.5)
cR R c
Sipz 0.01 v, = 0.5 F bdv £ (5.6)
deonde Zx = (0.8 £’
c [

Zn elementos anchos, come losas, zapatas Yy muros, en los gque el ancho
b no sea mencr gue cuatrc veces el peralte electivo d (b z 4d), con
espesor hasta de 60 cz y donde la relacidon M / V d no exceJda de
2.0, la fuerza resistente Voo puede <tomarse igual a

.5 F_ b d v £*, independientemente de la cuantia de refuerzo.
[+

Como trabajanmos por metro de longitud de zapata b = 100 cz. pago
cue se cuela una plantilla de concreto pebre sobre el terrepo ds
imentacién, el recubrizmjento del acero puede ser de 3 cm, Y cdado que
el didmetro de la wvarilla del No 4 es de 1.27 cn, su nitad vale g.g:s
=, por lo cue el peralte electivo del acero de la zapata es d = 20 -
3.5 = 16.4 co.

-~ este caso se cumple acplianmente que el ancho es mayor que Cuatro
veces el peralte efective., M / V. d = 0.645/3.341(0.164) = 1.177 < 2,
rpor lo tanto cunmple cozc elemesnto ancho. Sustituvendo en la ec 5.6 se
cotiene V _ = §298 kg. “

Cozo se mencionc antes, el cortants uUltizmo se halla a2 una distanpcia
"a" del pado cel muro (5ig 5.8)

V. = £.66{(0.3586) = 5.34 © V = F V= 4.63 t = 4680 kg

u c
Se observa cus v, > v Cunple
Cr =

D.2) Flexién
Zl mczmento flewionante en la segcion critvica vale (€ig 5.8)

M o= < - 2 = §.65 (0.55)" / 2 = 1.21 t.no
Y el peoento Ultino M =F M= {1.4) (1.31} = 1.83 t.n

El acero minizo por flexion estd dado por

O SOV (5.8)

maxizo es O.7Spb, donde p, es el porcentaje

“min



£ = 0.85 £* si f£* = 250 xg/ca’
£7 = (1.05 - £* / 1250) f* si f£* > 250 kg/coe

Zl porcentaje de acero necesaﬁlo para resistir un momento ultinc M
L]

estd dado por las sigulentes expresiones

- _ 2 4y =
1 v/l. 2 ¥ / Fa b d fc (5.12)
- <1 - . '-. &
P q £l / f, (5.13) As p bd {5.14)
Sustituyendo valores se cbtienen los siguientes resultados
P = 0.00236 p = 0.0114
aia _ nax -
D = 0.00186 - rice <2 A =pb d = 3.87 c=

12 scparacidn de las varillas sc determina con la expresidn
s =a d/ A (5.15)
» ' L]
conde a = &rea de la varilla gque se explea

»
¢ = distancla para lz gue se regulere el &rez A

A = Area de acero reguerida
1

- . 2 .
Sustituyende valores (a = 1.27 co’, varilla Ho &), s = 32 c2. Ppor
3

lc tanto, s2 necesitan varillas cdel No 4 8 32 co.

Z1l acero lcngitudinal se proporciona solo por temperatura, parz lg
ue se exzplea la siguiente expresion ]
A =[63000(hfYy £ (ho+ 100)i{-3) (5.16)
b Y
: 2
en cue A = &rea de acero reque rid2 por temperatura, en ca’/ p
| }
h = ‘éspesgor del elemento (dizensién miniwd del miembro
= rmedida pe:pe“dlcularmeq;e a2l refuerco), en ca
Sustituvenioc valores A = Si«- cz/ D
L ]
b + z
Azlicando la ec 5.16, con varillas del No 3 (2 = 0.71 ca’}, 5 = 23

e reguleren por <temperatur
atz, varillas del No 3 g 22 cmo.

In la flg 5.9 se muestra un croguils con las caracteristieas
es-ructurales cde la zapata.

L2 reaccicn del suvelo en una zapata corrida sometida a fuerza
vertical y zczento puede ser de tipo trape_ial o de tipo triangular,
tal ccmo ge indica en la £Lg S5.10 (en el inclso 3.5 se indica }]a
forma de hallar est reacc*onea). El caliculo del cortante y del
monmento en las secciones cr tlcas se realiza con alguno de estc

diagramas de reaccién. Sin moargo, este procedimiento result

laberiese, por 1lo gue en ocasiones se sustituyen, para fines de

10



cdlculo, los diagrazas <trapecial o <triangular por una reaccidn
uniforme equivalente, la cual se cbtlene dividiendo la carga Q entre
el ancho reducido B’ (Meli 1985):

B'=B -2 e (5.17) e=H4/Q (5.18)

g, = Q/ B (5.19)

En la fig 5.11 se muestra la reaccidn q: . la cual, repetizmos, no

corresponde a la reaccion r2al del terreno, sino gue unicanente se
emplea para fines de cdlculo. Con esta reaccicn g' se determinan el
a

cortante vy el momento en las secciones criticas correspondientes.

Ejemplo 5.4 Zapata corrida sozetida a carga vertical y momento

Hacer el disefo por mecanica de suelos y el diseno estructural de la

Zzapata corrida de ccncretc refgrzade de la £ig 5.12. La longitud de
ia zapata L = 3 m.

Considerar en el copcreto refor

/= 250 kg/c= £ = 4200 xg/ca®

(L

Utilizar varilles del No 4. Considerar cus se colo una plantilla
de concreto pobre sobre el terrenc de cimentacidn.
Tozar un factcer dés carga T

= 1.1.
<
Zn el terreno de c¢lzmentaclon F_ = 0.45
129
Giro permisible = 0.82 %
Zsentamlientc perz=isibls = 5 ¢z
Solucidn ~ .-

(5.4}

~
W

Cuando existe momento se tiene cus trebajar con el ancho reducido B’
(ec 2.15, 1incisc 2.2)

B = B - 2e
donde B = ancho del cimiento

_ e= M/ T Q

Consideremos inicialmente gue no existe momento, entonces el ancho B'
= B ; trabajando por unidad de longitud del cimiento A = B(l1) = B;
de la-ec 5.4

B « T Q" / q_ = 15 / 13 = 1.15

~

Si existe momento 3= 3" + 2e
e s M/ 1.2 (Z Q") (considerand. un 15 % de incremento
debido al peso del cimiento)
e s 0.30

11
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Secci16n critica

FIG 5.5 SECCION CRITICA POR CORTANTE
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I jb Muro o columna de concrezo

i

~
<

Seccidn critica por flexidn

a} Muro ¢ columna de concreco reforzado

|

|

— — Muro de mamposteria

]/_ o J

b/ Seccicn critica por flexion

X
1 1
!
Ny —y) l
— I . Muro o columna
] Placa de acero
p—

Secclilon critica por flexion

C) Muro o columna con pedestal de placa de acero

FIG 5.6 SZCCIONES CRITICAS POR FLEXION
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10.4 t/m
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0.4 2 2 7 = 1.5 t/m’
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c =5 g2t ; = 1.6 v/3° Toba parcialmente csmentada
Tep= 1800 t/3° v = 0.253
FIS 5.7 ZAPATA COPRIDA SOMITIDA A CARGA VERTICAL
(EFZMPLO 5.3)
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w
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r——/
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/ 1 T
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0
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FIG 5.8 PRIACCION DEL TIRRENO Y SZCCIONES CRITICAS POR CORTANTE
Y POR FLIXION (ZJZMPLO 5.3)
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TIG 5.¢ CARACTERISTICAS ESTRUCTURALES
DZ LA ZAPATA (EJZMPLQO 5.3)
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a} Resczian trapecial

b} Reaczion t-langulars
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EJEMPLO DE DISENQ ESTRUCTURAL DE UNA
ZAPATA RECTANGULAR

Hacer el disefio estructural de ia zapata rectangular
de concrato reforzado de la fig ! ~
Columna de 235 por 30 cmn. Zapata de 1.7 por 2 m
espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de
desplante = 60 cm Considerar en ¢l concreto
reforzado f.” = 200 kg/am®, f, = 4200 kg'em®

IQ =20 M=420rm M, =68 tm

Solucion

La sumatona de cargas al nivel de desplanie vale
Q=26 ~ L.7(2)(0.3)2.4 ~0.25(0.3)(0.3)(2.4)
+((1.7)(2)-0.23(0.3))(0.3)(1.6) = 30 098 ¢

& =MJ/IQ=42/530098=0.13953m

e, =MJEQ=6.8/30098=02239m

B '=B-2e,=142Im L' =L-2e =135482m

La presion de comtacto mediy entre cimcato v
lerreno vale

q = 30.098/1.7(2) = $ 832 Um"

El incremento neto de presion en el contacto
CHNMENIO-tCITENO €5

G. = $.852 - L.6(0.6) = 7.892vm"

a) Penetracion

De acuerdo con las Normas de Concrete. la seccidn
crinca forma una figura semejante 2 la definida por
la penfenia dei drea cargada. a una disiancia de ésta
1gual 2 d2. sicndo o el peralte efecuvo de la losa {fig

B
-t

Revisaremos la penetracion de 1a columna cn la
dircccion del eje v
Cuando hava rtransferencia de momenio s
supondra que ung fraccion de momento dada por
1
w=1- {H
1 =067 N g ~d)ic.~ d}

1

a=1-

U067 (0.5 -0 264)/(0.25 + 0 264)
a=0412

s¢ transmute por excentncidad de la fuerza conante

total, con respecto al centrode de la seccion critica

defimnda antzs, El esfuerie conante maume de

dissfio v, se obtendra tomando =n cuenta el efecto de

la carga awai y del momsnto, suponiendo que los

esfuerzos comantes varian lincalmente (fig 2). es
acir

vap = VAL +aMeap/], (2)

Ao = 2d(5wc-2d) &Y
Ac=0.5692 m’ _
J.=d(e.~d)76 - (6, +d)d¥6 + d{c.+dye, +dy72

' ()
J.=0.051206 m”
En columnas rectangulares ¢, = 03 m es la
dumension paraiela al momento traninutido Vo=
0.25 m es la duncasion perpendicutarac, .

En las expres:ones antenores. Vo es la fuerza
cortante que actua en toda el arca de la sscowon
critica. la cual 1a obtencmos a parur de la reaccion
neta g, estande a4 la reaccron det otermzno las
presiones debidns a peso propio de zapata y relleno
Qv = 8.832-0.3(2.4) - 0.3(1.6) = 7.652 ym”

Vo= 7632 {1.7¢(2) - (0.23+0.264)0.5+0.2064)]
=23.7991

c.o=(0.3-0260/2=0.282

Sustiusendo 2nfaec 2

Vap = 23 79905692

O 41206 8)D 28240 021206 = 67 13 vm®

Ve = Fov e = 1 307 13) = 93985 va”

El esfucreo conante de diseno v, (cstucrzo comants
ultimo) obtenido con los criterios anteriores no debe
exceder ninguno ds 10s dos stguientas vatorss

ver =Fe (D 3= Vi (3)
Vet T08 (D5 =172y 160 = 13 66 keem®
Veas = Fa v i” {6)
vers = 0.8 % Tou = 10.12 kgfem”

=081 (7.

A Mmenos que seosuiimistre refuerzo v = 1 W2 =085
¢s k1 relacion del lado corte ai lado largo deltaren
dondz actua (3 carga o reagcion.

Se obsernva que ;
Vage = Y 40 kefom® € vg- = 1012 k;’:m: .. Cumple

b) Tension dizzonal

La seccion crinca por tension diagonal sc presenta 2
una distancia & del padde de 1o columna. Harcmos la
revision <n 1a dirzccion del gje v, Para esto se calcula
el cortante Gliumo en esta seccion v s¢ comnpara <on 2l
cortante resisiente del concreto (fig 30

Calculo del cortante tltimo

Las fuecrzas se calcutan con la rcaccion neta del
terreno (tomando en cuenta ¢l efecto de los dos
momentos M, » M,) La reaccidn vale

q = SQ/B'L' =30 098/1 421(1.5482) = 13.681 vm’
La reaccion neta g,” = 13.681-0.3(2.4)-0.3(1.6)

= 12481 Uym”

Hallemos e] cortante y ¢l momento ¢n la szccion
critica por tension diagonal (en un ancho unitario de
zapata, b= 1 m}

V=12481{0 386)=T3514t

M =12.481(0.536)7/2 = 2.143 1m
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Vo= L4(7.5314) = 10.24 1

La fuerza cortante que toma el concreto estd dada por
(Normas de Concreto) .

Sip<00l V. =Fabd(0.2-30p)V i.* (%)
Si1p200l V.z=03Fnavi- 9
donde f.* = 0.8f."

En elementos anchos, como son- las-zapatas, en los
que ¢i ancho B no sca menor que cuatio veices el
peralte efective d (B 2 4d), con espesor hasta de 60
cm v donde la relacion M/Vd no excada de 2.0, 1a
fucrza resistente Vg pueds tomarse igual a
0.5F,,bd\'E:. independicatement: de la cuantia de
refuerze (Normias de Conerzto).

Como trabajamos por metro d2 ancho de zapata
b=1rm =100 ¢m. Dado que s2 cuela una plantilla d2
concreio pobre score ¢l terreno. el recubrumente del
aczro pueds ser de 3 cin, v puesto que 24 diimatio d2
la varilla del N° 4 es de 1.27 cm, ¢! peralte efectivo
delacerode in zapataesd =30 - 3.6 cm = 26.4 cmn.

En este caso se cumpie que =f ancho @5 mayor que
cuairo vecss ¢l peralte efecuvo
B>4d, B=170cm>4d=1036cm
M/Vd = 111 <2 “.cumple como slemenlo ancho
Ve = 0.3EdVE" = 0 5(0 8)(100)(26.4)+180
Ve = 13337 kg » V= 10240 kg .. Cumric

c} Flexion

Harzmos el disenc por flexidn en la dirsccion del eje
. El momento flexionantz en la ssccion criticn sale
M= 12 481(0 85)72 = 4509 tm

M,= 144 309=65121m

Elacero mumimo por flenidnes

P = 0.7 /A, (10)

P = 0 7YV30U/$200 = 0 00236

micnlras que la cuantda masima €3 0 75 p.. donde py
es ¢! porcentaje balanceado

L 13860
ptl - -— ([ “)
L £ -6000

["=0836" sif" <250 kewem

£ =(1.03-£71230) f,*  s1f," > 250 kgem®

Powr = 001143

La fraccion de acero necesano pary sopomar un
momento resisiente Mg estd dada por la siguiente
CXpresion

dondz
p=qf.7/f, . {12
p=0002492

20

A=pbd (13)
A, =6378 cm”
St hacemos M, = Mz

1M,
q=l«f 1o (14)
Fabd'f,"

26312 x 107
q=1-f 1- =007693
0 9{100)(26.3) 136)

La separacion dg varillas es

s = ad/A, {13

donde

a, = area de ia vanlia que se emplea = 1.27 em® (N°
4

d = distancia para la que sz requiere ¢l droa de acero
A, .d=100c¢cm

A, = arca de aczro requerida = 6,378 cm”
Susttuvende valorss 5 = 19 emi. En consecusncia, se
nzcesitan varillas N° 4 3 cada 19 em en el lecho
inferior. Procedizndo en forma sumilar, se obtiene
que se requigrzn vanilas det N° 3 a cada 20 en 2
direccion del g x (nge ol porcentye de acero
minunoe por flexién).

d) Temperatura

El acero del lecho superior s¢ proporcion: por
temperatura. pamt lo que se emplea 13 siguiente
expresion (Normas de Concreto)

66000(1.3)(h/2)
A= (i6)
£, (W2 - 100)
20 que
A, = drca de acsro necesana por lemperatura, en
em~n, para el semiespesor de losa b2
W2 = senmuespesor de la losa de la zapata = 50/2 = |35
cm
Sustituvendo valores A, =3.075em”
Aplicando la ec [3, con vanllas del N° 5 (a, = 0.71
cm®). s = 23 ¢m. Por lo tanto. se necesian por
temperatura varillas del N° 3 a cada 23 cm en el
lecho supenor.
En la fig 4 s¢ muestra un croquis con las
caracterisiicas estructurales de la zapata.

(ACDEZAP)
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APUNTES DE CIMENTACIONES
ZAPATAS DE COLINDANCIA

Agustin Demeneghi Colina®

La zapaia do colindancia que recibe un muro de carga exhibe un momento de desequilibrio debide a 1a faiia de
coincidencia entre fa linea de accion de la carga del mwure v del diagrauna de reaccion del terreno de cimentacion

Estc momznlc de desequilibrio lo toma ta estructura de la zapata medante torsion a lo largo de 1z longiwd de la
zapala Esta sorsion ocurre cu bu zopala v en da trabe de enrase de 1a zapata.

Supongamos quc los eatremos de la zapata penmaaceen fjos. En el centro del claro ¢ moricnto de torston vale

cero. por lo que la mitad de da zapata se puede considerar como empotrada cn un eatramo v libre en ¢l oiro Una
viga de longliud x, capotrada cn un extremo v hbreen ¢l otro, somedda 2 wi momienio de lorsion M, ¢n su extremo

hibre, suite un wiro que vale
8, = (G 1) M,

Llamando M7 al momwnto de desequilibrio por unidud de longitud de 1o zapata (lig 1), ol momento en una distancia
devale Mdw oy ol giro debido a A esla dade por

av = (/G M dy
El ziro en ¢l centro del claro sale
L2
Qo= (MNIG) AT LS G ()
@

Sin embarge, debido al giro B. ¢l suclo recacciona con un momento que s¢ puede valuar ¢n forma aproximada
haciende 1a lupdiesis gue ¢s 1guat a 1o mitad del qudo por la formula de Frohilich. cs decir

A L1
MU E
3T -}
Sca
b =N = g E, :.’.‘Z\E-\':) {(2)
¢s dearr
ST N (%
El arecz muenio 80 es weual al moniznto el M, menos M, Con oste nucvo valer se aplican repetidaneule

las ecs L2 s 3. husta gque Lu saracion de M sea desprociabie,

Enuna viga de seccion sectungular de dimensiones 2 por i el momento polar Jde inerew debido a 10rs1on s puede
valuar oo forma aprosimada (Beaulun e al 197

Lzilb' /3 [ 1-0063W0 - 0032 (i) heh "

*Profesor dob Drepartiimento de Geatesnie Divastdn de bngemacriz O, Topogrificn v Geodésica, Faculiad de

o

Ingemena LNAM



Disefig estructural due la lusa de le zopata

El momento de descquilibrio en ki zapata es de M, = 0 925 vn/m. La trabe por torsion toma M= 0.7371 tuvin
nuentras que el suclo toma M, = ¢ L7539 o/, Por lo tanto. cl momento sebre ¢f suclo es M, = 01739 L v/
=M ZQ=01739/5,134 =0.05420 m '
"=B-2c=05313m q = TQ/B = 9.66 Uni”

Enla fig 2 sc cnhiben L geometrin y Las fuerzas que actaan sobre Ly zapata

Disciie por fleaion
d=013-0030=0.114m
M =0.5288 tm/m M, = 0.7403 tavm
p=000134 Daw = 0 00236 Ayn = 2.687 cni’/m

Agrern = 3.075 cm:fn'l. por lo tanto, rige armado por temperiura
Se emplearan varillas del N* 5 a cada 23 e, en ¢l lecho inferior

Revision por cortante
V=72006Um V,= 2809 Um
M= 02435 v M/Vd =109 <2 Cumple como elzmiento snche

Via=3708 kg > V, = 2809 ke © . Cumple

Eu da fig-r so muestra el armado de Ja zapsita

Referencias

Beaufan, F W.-Rowan, W H. Hoadlev, P G » Hackett, B M. Computer Methods of Structura! cinalvsis, Prontize-
Halt. 1970

Normas Téemcus Complementaras para ¢l Diseiio v Construccidn de Estructuras de Concreto. Depitrtamento dal

Distmto Federal 1990

(ACZAPCOL)
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APUNTES DE CIMENTACIONES
CIMIENTOS DE MAMPOSTERIA

El anche de un cimiento de mamposteria se obtieoe de mancra andloga a lo visto para ¢imienlos de concreto
reforzado. “En cimienlos de piedra braza ia pendiente de las caras inclinadas, medida desde 1a arista de la dala o

mure, no sera menor que 1.5 (vertical) ; 1 (horizontal).

“En cimizatos de mamposteria de forma trapecial con un talud verucal ¥ el otro inclinado, tales como cimicntos de
bindero, deberz verificarse la estabilidad del cirsento a torsion. De no efectuarss esw verificacion, debemn exastr
cimientos perpendiculares a ellos a scparaciones no mayores de las que sefiala la siguiente wabla:

Claro miximo, en metros

Presion de  contacto con el Casol Caso 2

lerreno, p, vm

ps20 3.0 10.0

20<psgls 4.5 5.0

15<psgi30 40 7.5

JO<ps40 3.0 6.0

40<pgs0 235 4.5 .

“En tode cumiento deberan colocarse dalas de concretos reforzado, tanto sobre los cimicntos sujetos a momento de
volleo como sobre los perpendiculares a ellos. Los castillos deben empotrrse 2n los cimientos no menos de 40 o

L

“En la wbia anterior, el claro mixime permisible se refiere a 13 distancia eatre los cjes de los ci;m'cmos
perpendiculares, menos ¢l promedio de los anchos medias de €s10s. Los casos | y 2 corresponden respectvaments a:
marmpasteria ligada con mortero de ! v con moriero de cemento. No deberan exisuir planos definidos de falla

transversales al cimiento™.

“Las piedras que s2 emplezn en elementos estructurales deberin sausfacer los requisitos sigwientes:
Resistencia minima a compreston en direccion normal ‘
a los planos de formacion 150 kg/em”

Resistencia minima 3 compresion en direstion paradela
a los pianos de formacion 100 kg/cm”

Absorcion maxima <
Rrsisizncz al inlempenisme: macma perdda de peso
despucs de 5 ciclos ¢n solucion saturaca deo sulfato

dz sodio 10%

“L.as predras oo deberan ser tabradas, pero so ovitars en lo posible ¢l empleo de piedras de formas redondeadas v de
canios rocados. Por lo menos ¢f 70% del volumen del elemento estard consunido por piedras con un pese minimo
de 30 ke cada una,

“Los monzros quz st empleen gars mamposicna de piedras naturales deberdn cumplir con los requusitos siguientas:

2) La relaidn volumctnea enut la arens » 12 suma de cementantes sc encontrara enwrg 2.25 v 5,

b) La resisiencia minima b compresion sera de 15 kgfem®,

29



“[a mamposteria se desplantard sobre una plantilia de mortero o concreto que permita obtencr und
superfiac plana, En las primeras hiladas s2 colocarin ias piedras de mayores dimensiones. Cuando las
picdras scan dz origen sedimentario se colocaran de mancra que Jos Jechos de estratificacion queden
normales a Ia direccién de las compresiones. Las piedras deberin humedecerse antes de colocarlas v-s2
acomodardn de manera de lenar lo mejor posible el hueco formado por las otras piedras. Los vadios s¢

rellenardn compietamente con piedra chica y mortero”.

(Normas de Mamposteria, ¢ap 6).
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TORSION

7.1 INTRODUCCION

En las construcciones monoliticas de concreto, la torsién ocurre
principalmente cuando la carga actia a cierta distancia del eje
longitudinal del elemento estructural. Una viga en el extremo de un
tablero de piso, una viga de borde gque recibe la carga de un solo
lado, una marguesina, o una cubierta para parada de autobuses gue
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 torsidn. Ocasionalmente, "~estos momentos provecan
esfuerzos cortantes excesivos. Come resultado, puede desarrcllarse
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad
admisibles, a menos gue 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 torsidn. Muestran el planc 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 torsién como se aprecia en
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribucién de esfuerzos en
la estructura. Sin embargec, deberd siempre evitarse la pérdida de
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un disefic
apropiado del refuerzo necesario para torsidn. .

La introduccién al temc de la distribucién de los esfuerzos de
torsion debe iniciarse con el comportamiento eldstico bisico de las
secciones sencillas, tales comeo las circulares y las rectangulares.
La mayoria de 1las vigas de concreto sujetas a torsidén son
componentes de rectangulos. Estas son normalmente, secciones con
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuande las secciones
circulares rara vez se consideran en la construccién normal de
concreto, un comentario breve respecto de estas secciones
circulares constituye una buena introduccién al comportamiento
torsiconal de otros tipos de secciones. .

En las secciones circulares, al nivel elastico, el esfuerzo
cortante es igual a la deformacién unitaria de cortante
multiplicada por el médulo de cortante. Igual -ue en el caso de la
flexidn, el esfuerzo es proporcional a su discancia al eje neutro
(esto es: el centro de la seccién circular) y es méximo en las
fibras extremas. S1 r es el radio del element., J =xr%/2, su
momento polar de inercia, vy Vee €l esfuerzo cortante elastico
debido a un momento de torsién elastico Te:

Vee = -TIe- (a)



cuando tiene lugar la deformacién en la barra circular, se
supone gque el eje del cilindro circular permanece recto.
Todos los radios de una seccidén transversal también permanecen
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo &ngulo respecto al
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento
plastico, el esfuerzo en el anillo pléstico exterior se conserva
constante, en tanto gque el esfuerzo en el niclec interior permanece
elastico, come se muestra en la Fig. 7.1. Cuando toda la seccién
transversal se plastifica, b = 0 y el esfuerzo cortante

= ~-=E_ S (b)

donde v, s es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de
torsién , donde el indice f denota falla.

En f%s secciones rectangulares, el problema de la torsién es
considerablemente mas complicado. lLas 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 esquinas de la seccién y
el centroide del recténgulo, y valeores méximos en la periferia al
centro de los lados, como se aprecia en la Fig. 7.2. El esfuerzo
cortante torsional mdximo ocurrird en los puntos medios A y B de la
mayer dimensidn de la seccidén transversal. Estas complicaciones,
ademds del hecho de gque las secciones de concreto reforzado no son
ni homogéneas ni isdétropas, hacen dificil desarrollar formulaciones
matemdticas exactas basadas en modelos fisicos tales como las.
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares.

Por mds de 60 afios, el andlisis torsional de los elementos de
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teoria clasica de 1la
elasticidad desarrollada a través de formulacicnes matemidticas
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana (St.

Venant), o (2) la teoria de la plasticidad representada por la
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 sotisfactoria para la prediccién precisa del estado de
esfuerzos del concreto en torsién pura. Se encontrd gque el
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el enfogque
plastico. Consecuentemente, casi todos los desarrollos de la
torsién aplicados al concreto ¥ 1 concreto reforzado han tenido
lugar en esta Gltima direccién. .
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7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO EIMPLE
7.2.1 Torsién en los Materiales Elasticos

En 1853 St. Venant presentd su solucidédn al problema torsional
elidstico con alabeo debido a la torsién pura que se desarrolla en
las secciones ne circulares. En 1903, Prandtl demos+trd el
significado fisico de las formulaciones matematicas mediante su
modelo de la analogia con 1la membrana. El modelo establece
relaciones particulares entre la superficie deformada de 1la
memprana cargada y la distribucién de los esfuerzos torsionantes en
una barra sujeta a momentos de torsién. La Fig. 7.3 mnuestra el
comportamiento de la analeogia con la membrana para formas
rectangulares y en L.

Para pequefias deformaciones, puede demostrarse gue la ecuacién
diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la
misma forma gque la ecuacién que determina 1la distribucién de
esfuerzos en la seccidén transversal de la barra sujeta a esfuerzos
de torsidén. En forma similar, se puede demostrar gque (1} la
tangente a la linea de contorno en un punto cualguiera de la
membrana deformada proporcicna la direccién del esfuerzo cortante
en la correspondiente seccién transversal de la membrana real
sujeta a torsiodn; (2) la pendiente maxima de la membrana ““en
cualguier punto es proporcicnal a la magnitud del esfuerzo cortante
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de
torsién al gue estda sujeto el miembro real es proporcicnal al doble
del volumen bajo la membrana deformada.

Puede verse en.las Figs. 7.2 y 7.3b gue el esfuerzo cortante
torsional es 1inversamente proporcional a la distancia entre “las
lineas de contorno. Mientras mds proximas entre si{ se encuentren
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusién antes
expresada que el esfuerzo maximo de torsién ocurre al centro del
lado mayor del rectangulo. De la analogia con la membrana, el
esfuerzo maximo tiene gque ser proporcional a 1la pendlente mas
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B.

Si & = desplazamientc mdximo de la membrana a partir de la
tangente en el punto A, entonces de los principios bidsicos de la
mzanica de la teoria de St. Venant,

§ = b%G 6 (7.1a)

donde G es el medulo de’ cortante .y 4§ es el qngulo de torszon. Pero
Ve (max) ©S propercicnal a la pendlente de la tangente; por tanto:

Vt(max) = K{bG § (7.1b)



donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante
Te ©S proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o

Te « 2(2/3 5 bh) =k, §bh

To = k4b°hG (7.1c)
De las Ecs. 7.1b y 7.1lc,

T Teb
Ve(max) ™ -—EE = -7 (7.14d)
kb~ h Jy
E1l denominador kb>h en la Ec. 7.1d representa el momento polar de
inercia J de la seccion. La comparaciéen de la Ec. 7.1d con la Ec.
(a) para la seccion circular muestra la similitud de las dos
expresiones, excepto que el factor k de la ecuacion para la ;ecciin
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al
alabeo. La ecuacisn 7.1d puede simplificarse m s a¢n para quedar:

Ve(max) ~ "o 2. (7.2)

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los |
planos dentro de la seccién, tal come un rectangulo concéntrico de
dimensiones x y y, donde x es el lado mads corto, de tal manera que:

Ve(max) - 3 8 (7.3)

Al usar el enfogue de la analogia con 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 anédloga, tornando largos los
cdlculos para el esfuerzo cortante torsional.

7.2.2 Torsién en los Materiales Pliasticos

Como se ha indicado antes, la analogia plastica del montén de arena
proporciona una mejor representacién del comportamiento de los
elementos fragiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsibén
pura. El momento torsicnal es también proporcional al doble del
volumen bajo el montdn y el esfuerzo cortante torsiconal méaximo es
proporcional a2 la pendiente del montdn de arena. La figura 7.4 es
una ilustracidén bi y tridimensional del montén de arena. El momento
torsionante T, en la Fi1g. 7.4d es proporcional al doble del volumen
del monton rgctangular gue se muestra en las partes (b) y {e). -
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montén
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es
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constante en el enfogque de la analogia con el mon%t®n de arena, cun
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con. la
membrana. Esta caracteristica del montén de arena simplifica las
soluciones considerablemente.

7.2.3. La Apnalogia del Montén de Arena Aplicada a las Vigas
en L

La mayoria de los elementos de concreteo sujetos a torsidén son
secciones con patines, mis comGnmente 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 enfogque del montén. de arena plastice
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerzos
cortantes a los que esta sujeta.

El montdén de arena se reparte en tres volimenes:

Vv, = La pirémide que represegta una forma cuadrada de

la seccién transversal = y,b“w/3

V, = La porcién en pabellén del alma gque representa
una forma rectangular de la seccidn transversal
= ¥1b,(h - by)/2

V4 = El pabelldn que representa el patin de la viga,

transfiriendo la parte PDI a NQM = Yohe(b-b) /2
El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los:
montones arena; por consiguiente:

Tp:2[ ----- + —m-mm—--- f e ———— (7.4)

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a la
pendiente de los montones de arena; por lo tanto:

Veby
yy = == (7.5a)
2
vehe o B
y, = —==- (7.5Db)
2

Substituyendo y, Y y, de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se
obtiene:

Ve(max) = TCTTTITSIoTTososTosooomooooooeooo (7.6)



Si tanto 51 nunerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen

por (b AN)“ y se arreglan los términos, se obtiene:
2
vt(max) - Tph(bwh) ---------- (7.7&)
[1/6(3 -b,/h)] + %(he/by)2(b/h ~b,/h)

si se supone_gue C, es el dencminader en la Ec. 7.7a y
Jg = ct(bwh)2 la Ec. 7.7a se convierte en

r

p .
Ve (max) = .77 (7.7b)

donde Jp es el momento polar de inercia equivalente y una funcién
de la forma de la seccidn transversal de la viga. Notese gue la Ec.
7.7b es similar en forma a la Ec. 7.1d de la analeogia con 1la
membrana, .excepto por los valores diferentes de los denominadores J
y Jp. La ecuacién puede de esa forma aplicarse a secciocnes
rectangulares haciendo que hgy = 0.

También debe reconocerse que el concreto no es un material
perfectamente plastico; por consiguiente, la resistencia real a la
torsién de la seccidn de concrete simple tiene un valor gue yace
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montén
de arena.

La ecuacidn 7.7b puede establecerse de nuevo designando T_ =
T. como la resistencia nominal a la torsién del concreto simplg Yy

vz(max) = Vegr enpleando la terminologia del ACI, de tal manera gue
— 2
T, = k,b°hv, (7.8a)
T. = kzxzyvtc (7.8b)

donde x es la .menor dimensidn de la seccidn rectangular.

El extenso trabajo de Hsu Yy 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 flexiédn oblicua del
concrefo simple. También se establecié gque 1.59VI’_. se puede
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsién pura
de un miembro sin refuerzo a la torsién. Utilizando un factor de
reduccidén de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, Vee
= 0.644?7;, e introduciendo k, = 1/3 en la Ec. 7.8, -Tesulta

T, = 0.21vE'. x%y - (7.9)
donde x es el lado mds corto de la seccién rectangular. El alto
factor de reduccidén de 2.5 tiene por objeto compensar algin efecto
de los momentos flexionantes gue pudiese estar presente.

§1 la seccién transversal es en T o en L, el &rea se puede
descomponer en recténgulos, como en la Fig.7.6, tal que

To = 0.21J87 x?y (7.9b)



7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsién sin estar
acompafiada por la flexién y el cortante. Los parrafos precedentes
deberan proporcionar un antecedente suficiente de la contribucién
del concreto  simple en la seccién, en lo que concierne a que
resistan parte de los esfuerzos combinados que resultan de las
fuerzas; de torsién, axiales, de cortante, o de flexién. 1La
capacidad del concreto simple para resistir la torsidn cuando esté
combinada con otras cargas podria, en muches casos, Ser menor a
cuando resiste sélo, los mismos momentos factorizades de torsién
externa. :

La inclusién de refuerze longitudinal y transversal para
resistir parte de los momentos torsionantes, introduce un nuevc
elemento en el conjunto de fuerzas y momentos gue actian en la
seccién. Si

T, = la resistencia torsicnal nominal total requerida
de la seccién incluyende el refuerzo
T, = la resistencia torsional nominal del concreto -
simple N
T, = la resistencia torsional del refuerzo
'ﬁl-i
Entonces .
] T, =T + Tg (7-10a)
T = T, = T¢ (7.10D)

Con objetc de estudiar 1la contribucién de las varillas
longitudinales de acero de tal manera dgue T pueda evaluarse, se
tiene que analizar el sistema de fuerzas gue actian en ‘las
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en el
estado limite de falla. Bisicamente, en la actualidad hay des
caminos aceptables:

1. La teoria de la flexidn cblicua, gque se basa en el enfoque C-2

la deformacidn plana para las sacciones planas sujetas a flexién y .

torsidn.

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensidn comec
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 Flexidén Oblicua

Esta teoria considera en detalle el desempefioc de deformaciér
interno de la serie de superficies transversalmente alabeadas a lc
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, na tenidc
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, Mattock,
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este cam:to. T.T.C.
Hsu hizo una contribucién experimental importante para el
desarrollo de la teoria de la flexidn oblicua tal como se encuentra
en la actualidad.

En su reciente libro ({(Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrcllo de 1laz
teoria de la torsién aplicada a las estructuras de concreto y de
cémo 1la teoria de la flexidn oblicua formdé las bases de 1las
actuales disposiciones para la torsién del reglamentc ACI. La
complejidad del problema torsional puede permitir en este libro de
texto, tan sdélco el siguiente breve comentario.

La superficie de falla de la seccidn transversal nor—al de una
viga sujeta al momento flexionante . permanece plana cespués de
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7.7a. S1 el comento de
torsién T, se aplica también, excediendo la capacidzd de la
seccidn, se desarrollan grietas en los tres lados de la 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 de
falla, debida a la combinacién de los momentos; el torsicnante T, =
el flexionante M. El eje neutro de la superficie oblicua y el arez
sombreada en la Fig. 7.7b gque dencta la zona de compra2sién, nc
contlnuaran rectos, sino que subtienden un &nguleo & variacle con el
plano original de la seccién transversal.

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudina.es ni los
estribos cerrados dan una contribucién apreciable a 1la rigidez
torsionante de 1la seccién. En la etapa de carga posterior aLl
agrietamiento se Treduce la rigidez de 1la seccifén, pero sa
incrementa . considerablemente su resistencia a la torsidén,
dependiendo de la cantidad y la distribucién, tantec de las varillas
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse que
sélc puede lograrse una poca resistencia torsional adicional a la
capacidad del concreto simple en la vigda, a menos que se empleen
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales.

La teoria de la flexién oblicua idealiza la zona de compresién
considerandola de un peralte uniforme. Supone qQue las grietas en
las restantes tres caras de la Sercidén transversal estin separadas
uniformemente, con los estribos de acero en esas caras, soportands
las fuerzas de tensién en las grietas y las varillas leongitudinales
resistiendo el cortante a través de accién de espica con el
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actdan en el plano
flexionado oblicuamente. El1 poligono de la Fig. 7.3b da 1=z
resistencia al cortante Feo del concreto, la fuerza ™1 de las
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresién,
Y el blogque de la fuerza normal de compresién C

El momento torsionante T. de la fuerza cortante resistente F_
generada por el drea sombreada del blogue de compresién en la FigL
7.8a, es por lo tanto:



T, = —=—==-- X su brazo respecto a las fuer:zas F, en la
cos 45° Fig. 7.8a

Te = V2 Fe(0.8X) _ (7.11a)

en gue X es el lado mds corto de la viga. Pruebas extensas (Refs.
7.9 vy 7.12) para evaluar F_. en términos del esfuerzo internoc en el
concreto, y las constantes torsionales geométricas de la
secciédn, kzx Y, ilevaron a la expresién

T, = -—-- x2y VI’ (7.11b)

Las fuerzas de espiga Fy se suponen proporcionales a las
dreas de la seccién transversal dg estas varillas. Si se establece
una relacidén entre 1la proporc10n de la resistencia dada por las
fuerzas de espiga F Y la resistencia torsional de.las fuerzas
F. de los anillos, fos mgmentos torsionantes seran las sumas

Las dimensiones X, Y Yy, son, respectivamente, la menor y la maybr
dimensidn centro a centro de los estribos rectangulares cerrados,’y
las dimensiones x, Y y, son las correspondientes dimensiones centro
a centro de las varlglas longitudinales en las esquinas de los

estribos. La expresién resultante para la resistencia torsional,

Tg, suministrada por 1los anillos y el acero longitudinal en 1la
seccildén rectangular, es
. x.Y Atf
1715ty
Te = dl -------- {(7.12)
s
donde Xy = 0.66 + 0.33yy/%s,- de tal manera qne el mnqgmento
torsiconante nominal de res:.stenc:la, es 'I‘ = T + T o
2.4 Yy X,Y £
1 1
Th = -——— xzny' + (0.66 + 0.33-=) ---lﬁE-Z- (7.13)
V3 x, s

7.3.2 La Teoria de la Analogia con la Armadura en el Espacio

Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y mas tarde.
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu,



Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento. posterior fue
introducido por Cellins 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 disefic de los estribos que
resisten cortante, en la que las grietas de tensidn diagonal, una
vez gue empiezan a desarrollarse, son resistidas por los esctribes.
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida
al momento de torsién, se utiliza como miembros a tensién diagonal,
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fajas
idealizadas de concreto a 45° entre las grietas se utilizan come
los miembros a compresidn, como se muestra enm la Fig. 7.9.

En esta teoria se supone gque la viga de concreto se comporta
en torsiétn en forma similar a un cajén de paredes delgadas con un
flujo de cortante constante en la seccidén transversal de la pared,
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones
huecas en las paredes en vez de sdlidas, demostrd que se obtiene
esenclalmente el mismo momento torsionante dltimo, siempre que las
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusidén sale a relucir a
partir de los ensayes gque han mostrade gque la resistencia a 1la
torsién de las secciones sélidas estd compuesta de la resistencia
de la Jjaula de estribos cerrados, gque consisten de barras
longitudinales y estribos cerrados, y los idealizados puntales a
compresidn inclinados de concreto en el plano de las paredes de la
jJaula. Los puntales a compresién son las fajas inclinadas de
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9.

El reglamentoc CEB-FIP se basa en el modelo de la armadura en
el espacio. En este cédigo, el espesor efectivo de la viga hueca se
toma como 1/6 D,, donde D, es el diadmetro del circulo inscrito er
el rectangulo gue conecta las wvarillas longitudinales de las
esquinas, o sea, Dy, = X, en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia
del nidcleo no afecta la resistencia en torsién de tales miembros,
de ahl la aceptacidén del enfogue 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? es el esfuerzo cortante, Yy F es la fuerza de tensién
ern cada varilla 1longitudinal en las esquinas, 1la ecuacién del
equllibrio de fuerzas seria

4F = 2 =—-—m—m + 2 === {(7.14)

-— -

Y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian
Tn =7'ty°xo +7T XY, (7.15)
Si A., es el area de la seccién transversal del estribo, y f, es la

resistencia de fluencia del estribo con separacién a una diXtancia
S, entonces .

Atfy = 7ts tan ¢ (7.16a)
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También, si A; es el drea total de las cuatro varillas
longitudinales en las esguilnas,

F =5 AE (7.162)

Yy

Resolviendo las Ecs. {7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a

Th = 2XgY¥g Y To====—=-= (7.17)

Para el caso de volimenes iguales de aceroe longitudinal y estribos
transversales (esto es: © = 45°} el wmomento torsicnante de
resistencia T, en la falla, seria

m= 2 R gy

n (7.18)
s

o

Nétese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollacda para la
teoria de la flexidn oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrocllada por
la teoria de la analogia con la armadura espacial. ;

hid

7.4 DESEMPENO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE
TORSION, CORTANTE Y FLEXION

7.4.1 Torsidon y Cortante Combinados ' s

3
Hasta ahora, esta discusién ha presentado el mecanismo resistente
interno y las fuerzas acompahantes, mnomentos Yy esfuerzos en el
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural
unidimensional estd sujeto a momentos torsionantes. Cuando 1la
torsién externa estd acompafiada por cortante externo, la misma
seccidn esta sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecte
combinado de los dos tipos de cargas al interactuar una con otra.
La resistencia de una viga a la torsién y co.tarte combinados es
menor gue su resistencia a alguno de estos dos parametros actuando
solos. Consecuentemente, Se€ torna necesaria 'na relacién de
interaccién en una wmanera similar a 1la desa-‘rollada para la
combinacién de la flexién y Jla carga axial, discutida en el
Capitule 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresién nc
dimensional de interaccién que relaciona la torsién al cortante:

1. Miembro sin acero en el alma:

/ T 2 v, 2
-<- + ==-] £ 1.0 (7.15a)
Tco Veo

/2
1



Y

T. ¥ Vo son la torsién y el cortante nominal externos cuandc
actuan s;multaneamente Teo Y Vco son los valores noninales
para la torsién y el <cortante cuando cada un® actida
separadamente.

Miembros reforzados, para la combinacién de torsién y cortante:

2 2 '
Th Vi
e 4 ee= £ 1.0 {7.19b)
Tno Vno

T, Y V, Tepresentan las resistencias nominales de torsién ¥
cortante para resistir T, y V, cuando actdan simultéaneamente.

= T, + T, representa la resistencia torsional ncainal del
aTma reforzada cuando la torsidén pura actia so’a en la
seccidén; V = V. + Vg representa la resistencia nominal al
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actida er
la seccién. La ecuacidn 7.19a se puede anotar de nueve
utilizando el valor aproximado de T. de la Ec. 7.11> y V_ de
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar:

T 2 v 2
""""""""" + = < 1.0 {(7.20)
0. 21Jf’ Txy O.SJETC b,d

En el caso del alma reforzada sujeta a torsidén y cortante
combinados, tiene gue establecerse un limite superior para T
Yy V.5 Ppara asegurar que el refuerzo del alma fluya en e._
estado limite de falla. Con base en los resultados de ensayes,

To €& 3.2/, —==-- y V<27, b4

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en

T 2 v, 2
n
ST sl B B < 1.0 (7.21)
J]._’c zxty 2. 7Jf’ b.,d -
Al comparar las Ecs. 7.20 y 7 21 puede verse gque Th ST ES

Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerlr que
Tg £ 4T, (7.22)

pues de otra manera, la seccién deberd incrementarse.



7.4.2 Torsién y FPlexidén Combinadas

cuando la flexidén actia simultaneamente con la torsidn, la

capacidad a la flexién de la seccién se reduce drasticamente. Como
resultado, el agrietamiento debido al esfuerzo cortante torsional
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.llc muestra el
vector resultante R, para los momentos de flexién y torsidn
combinados gue provocan el alabec de la seccidén, como se muestra en
la Fig. 7.7b.

De manera similar al caso de 1la torsién Y el cortante
combinados, se establece una relacién de interaccién relacionande
la torsién con la flexién cuande ambas actian simultaneamente.
Tiene gue suponerse que la seccidén esti reforzada con acero de
compresién y de tensidn.

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables
las siguientes expresiones de interaccién:

1. Cuando fluye el acero de tensidén en la zona de tensidn,

2
Tn Mn
=r

-———3 = l = =——— (7.23a)
TnO Mho
2. Cuando ocurre la fluencia de tensidén en la zona de flexidn de:
compresieén,
Th 2 M, n
. -—— = 1+ =-—— {7.23b)
TnO MnO
donde T, = momento neminal torsional resistente egivalente a T,/®

Tno resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando
actia sola la torsidén pura
momenteo nominal resistente a flexién M,/

M =
n : : . o . p
Mno = resistencia nominal a la flexidn cuando ésta actia sola
_ Bsty
r
A sfy
7.4.3 Flexién, Cortante y Torsién.Combinadas . —_ -

Una combinacidén de estos tres pardmetros resulta en una superficie
tridimensional de interaccién. El alcance del 1libro limita la
posibilidad de una discusidén profunda. La expresién aplicable
resulta de la superposicién del efecto de la torsién y el cortante
combinados con el efecto de la flexidn y la torsién combinadas a
partir de los dos casos de interzccién de las Secciones 7.4.1 ¥
7.4.2. El ACI regquiere (i) el céd.culo del acero transversal en el
alma, para cortante; adiciondndolo al aceroc transversal en el alma
calculado para torsién; y (2) el cdlculo de acero longitudinal para
torsidn, adiciondndoloc al acero de tensién para flexién, pero
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la secciérn
transversal.

7.5 DISERO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBINACION
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE

7.5.1 Desempefioc Torsional de las Estructuras

El momento de torsidn gue actda en un cierto componente estructural
tal comc una viga de orilla se puede calcular utilizando los
procedimientos normales del andlisis estructural. El disefo de un
componente en particular necesita basarse en el estado limite de
falla. Por consiguiente, el compoertamiento no lineal de un sistema
estructural después del agrietamiento torsional se debe icentificar
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 redistribucién de los esfuerzos y momentcs
torsionantes después del agrietamientc para gue, tenga efecto 1la
compatibilidad de deformacién entre los  miembros gque s=
intersectan. '

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsién en las vigas
estidticamente determinadas se pueden evaluar de las seolas
condiciones de equilibrio. Tales condiciones regquieren un disefiz
para el momento total factorizado exterior de torsién, ya gque no es
posible 1la redistribucién de los esfuerzos torsionantes. Cco
frecuencia a este estado se le llama torsién de equilibrio. Un2
viga de orilla gue soporta una marguesina en voladizo, como en 1z
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello,

La viga de orilla tiene que diseflarse para que resista 1la
totalidad del momento externo factorizado de torsién debido a 12
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experizentarid u=
colapso. La falla seria ocasicnada por la viga al no satisfacer las
condiciones de equilibrio de 1las fuerzas y 1los momentos qusz
resultan de la gran torsidén exterior. )

En los sistemas estiaticamente indeterminados, las suposiciones
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones
en las uniones, y la redistribucion de los esfiierzos pueden afectar
los esfuerzos resultantes, llevando a una reduccién de lcs
esfuerzos resultantes de cortante torsiona’.. Se permite una
reduccién en el valer del momento factorizado que se utiliza en el
disefo del miembro, si parte de-este momento se puede redistribui=-
a los miembros gue se intersectan. El Reglamento ACI permite un
momento torsional factorizade mdximo en la seccién critica d =
partir del pafio de los apoyos:

xzy
Ty = e(ﬁ'— -Z-:---) (7.24)
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El1 hacer caso omiso del efecto total de la torsidn ex=erna
total en este caso, no conduce de hecho, a la falla de la
estructura, peroc puede tener por resultado un agrietamiento
excesivo si o(»ff'_c Ex’y/:!) es de un valor considerablemente menor
al momento real factorizado de torsién. En la Fig. 7.14 puede verse
un ejemplo de la torsidn 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, deterninan
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 trasmitiran %otalmente.como momentos de torsién
a las columnas de apoyo A Yy B. Se reducirén en forma importante ya
gue 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 B,. T, 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.

Si el momento torsicnante factorizado real debido a las vigas
B, es menor que el dado por la Ec. 7.24, la viga se tiene . que
dlsenar para un valor torsional mencr. Sin embargo, los momentos de
torsidén se desprecian, si .

T, < ©(0.13]Jf'_ Zx%y) (7.25)

u

Cuando el momento torsicnante factorizado Ty excede @(0.13
V£’_.), el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se
disene en secciones para

O".l-rch bwd
Vg = =mm=mmo=—=fofoooo (7.26a)
J1 o+ [".5C (T, /Vy)
y »
0.21{t'_ Z x%y
Tc TS e kT ——— o — - (7‘26h)

v1 + (0.4V,/C.T,) 2

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de la Ec. 7.20
suponiendo gue el cociente del momento torsionante respecto a 1la
fuerza cortante permanece constante a través de la historia de
carga. Cuando se toma en cuenta la contribucién del refuerzo para
torsidén, el ACI limita la fuerza de torsién 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 Torsiodn

Como se indica en la Seccién 7.3.1, sdlo se puede lcgrar una
importante resistencia adicional a la torsién debida al refuerzc
para torsién, si se emplean tanto estribos come varillas
longitudinales. En forma ideal, deberan colocarse volumenes iguales
de acero tanto de estribos cerrados como de varillas
longitudinales, de tal manera que ambos participen por igual para
resistir los momentos de torsidn. 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 &rea total del acero de
las varillas longitudinales de la seccién transversal, vy A, es la
seccidn transversal de una rama del estribo, donde las dizensiones
del estribo son x; en la direccién corta y y; en la direccidsn
larga, entonces:

2A’t(xl + Y1) = Als (7.27a)
de tal manera que
AlS
28, = ==-T--- (7.27b)
X117y

Por tanto, el acero torsicnal 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
Atotal = Ay * =TT-=- (7-282)
1Y
Pero, de la Ec. 7.12
Tgs '
- 5. (7.28b)
“ixlylfl

donde &, = 0.66 + 0.33y,/%x; £ 1.5 y T_ es el momento torsionante
resistente del acero torsxonante del alma. Si T. es la resistencia
torsional nominal del concreto 51mple en el alma,

-—

Tg = T, - Tc (7.29)

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresién de ACI para A, para la
torsién y el cortante combinades, donde

£ Ty * Vao/3Ce

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como



28 X s T, X; Xy,
T zat) “2e-emt (7.30)

fY Ty *+ Vu/3C
donde C, = d/z:x y El término 2A; en la Ec. 7.30 no puede ser
mencr que 3. gﬁ WS/ puesto gue este valor es el minimo 2A, para
que los estrlbos t&ésxonales sean efectivos. En la ref. 7.12 se
presenta una discusidén completa Y una derivacién detalladg de la
c. 7.30.

F Puede compensarse una reduccién en los estribos mediante un
incremento en el acero longitudinal siempre que el volumen del
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separacién s de
les estribos es pecuefia, de tal manera que 2AL sea
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5b s/ no es poco
comin gue A; de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, e%l manera gue
se invoque Ay minimo de la Ec. 7.27a2 para volumenes iguales de
estribos y varillas longitudinales; esto es:

A; = 2Ap —=---== (7.31)

El 4&area total &,, de los estribos cerrades para la torsién y
cortante combinados se convierte en .

= === = .->- ------ (7'32)

7.5.3 Procedimientoc de disefic para la Torsidén y Cortante Combinados

Lo gue sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pascs
para el disefic. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo ‘que
describe la secuencia de las operaciones en forma grafica.

1. Clasifique si 1la torsidén aplicada es torsién de
equilibrio o de compatibilidad. Determine 1la seccién
critica Y calcule el momentc tcrsionante factorizado T
La seccidén critica se toma 2 una distancia_d del pafo del
apoyo. Si T, es menor que o(0. 13J?3 Zx°y), se pueden
despreciar los efectos de la torsién.

2. Calcule la resisternzia nominal torsional T. del alma de
concreto simple:

1 + (0.4V,/C,T,)

donde C, = b d/Zx y- Los miembros sujetos a una tensién
axial lmportante se pueden diseflar para un valor de Te

17
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gque se multiplica por (1 + N_,/35 Ag), en que N, es
negativa para tension.

erifigue si T excede oT.. Si no es asi, desprecie el
efecto torszonante. Si asi ocurre, calcule el valor T_. de
esa porcidn del momento torsionante gue seré resxsgxda
por el refuerzo de acero. Para torsibén de equilibrio

Tg = Tp = Te

Para torsidén de compatibilidad

la gue sea menor. El valor de T, tiene gue ser al menos
equlvalente a Tu/m. Si T > 4Tc, incremente el tamafo de
la seccién.

Seleccione los estribos cerrados que se emplearan como
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No.
3 come minimo (9.5 mm. de diametro). Si s es una
separacidén cons:-ante de los estribos, calcule el &rea de
una rama del estribo para torsién, para la separacién
unitaria: Tg

Calcule el refuerzo A, requerldo 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:

donde Vg, =V, =V Y

J1 v [2.5C(Ty/Vy) 12

El valor de V, tiene que ser cuando menos igual a Va/@.
Obtenga el area total A+ de los estribos cerrados para
torsién y cortante, y disefie los estribos de tal manera
gque

2A, 3.5b,s
Av_t= -——+§!>¢- —————

s s £



5.

Calcule el area Al del refuerzo longitudinal requerida
para torsién, donde

X, + Y

1l 1

Ay = 2A, -T----F

S
o]
28Xs Tu xl + Yl
Al Sl e WSASSISS S —— - 2At -------
£, Ty * Vy/3C s

la gue sea mayor. A; calculada empleando la segunda
expresidén no necesita ser mayor a

—— g ) " —— ot S —— -

£, Ty +* Vy/3C, £

Arregle el refuerzo utilizando las siguientes

directrices: .
(a) La separacién s de los estribos cerrados deberé ser:.
menor a (xl + yl)/4 © 30 cm

(b) Las varillas longitudinales deberan quedar a
separaciones iguales alrededor del perimetro de los
estribos cerrados. La distancia entre las varillas
debera ser menor a 30 cm. y cuando menos una
varilla longitudinal debera colocarse en cada

esguina.

(c) La resistencia a la fluencia del rgfuerzo para
torsién no excederéa de 4,200 kg/cm” .

(d) Los estribos gue se usen para refuerzo de torsién

deberan anclarse a través de una distancia d desde
las fibras extremas en compresién. Los anillos
cerrados con ganchos en los estribos logran este
efecto.

(e) E' r>fuerzo para torsidn se suministrara al.menos
vna distancia (d + b) mas alld del puntoc requerido
tedricamente, con objeto de cubrir cualesquier
esfrerzos cortantes excesivos potenciales.

P~
— -

7.5.4 Ejemplo 7.1: Disenc del Refuerzo en el Alma para la

Torsidn y el Cortante Combinados en una seccién en T

Una viga de seccién en T tiene las dimensiones geométricas que
se muestran en la Fig. 7.16. En la seccidn critica actda una
fuerza cortante externa factorizada, gque tiene un valor de V

6,800 kg. Estd sujeta a los siguientes 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 compatibilidad factorizado, Tu = 345,000 kg.cm.

19



Dados: ) >
Refuerzo para flexidén As = 23.4 cm
f’c = 280 kg/cm“, _concreto de pesc normal
fy 4,200 kg/cm

Disefio del refuerzo en el alma necesario para esta seccian.
Solucion
(a) Torsién de eguilibrio:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dadoc el momento torsional de equilibrio = 570,000 kg-cm.
La +totalidad del momento de torsidén debe tomarse en cuenta
para el disefio. De la Fig. 7.16:

T x2y = 352 x 65 + 2(10% x 30) = 79,500 cm"

©(0.134F7 . Ix%y) =
= 0.85 x 0.13 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
n = == = —==—=-= = 670,588 kg=-cm
@ 0.85
0.21Jf7_ Zx%y
TC = ~=——cccccccmca———-

2
1+ (0.4V,/C.T,)

Supéngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5

Suponga también gque tanto T
propésitos practicos al centro del éiaro dela viga.

T. =T

¢ =Ty - T = 670,588 - 274,089 kg-cm

55 cm

c ¢omo V. son constantes para todos los

Supdngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos -cerrados del

#4.

20



28.71 cn
53.72 cm

35 - 2(2.5 + 0.54)
60 - 2(2.5 + 0.64)

t
[
nu

nn

o, = 0.66 + 0.33(53.72/28.73} = 1.28 < 1.5

A, = T 396, 499 5
S = e = 0.048 cm®/cm/1 rama
s fy«lxly1 4,200(1.28)28.73(53.72)
Diserio de los estribos para cortante (paso 3)
0.5%7 _b,d 0.5,/280(35)55
VC R A S S e e e e s R A s S e e e
/i + [2.5Ct(Tu/Vu)]2 /i + [2.5(0.024)570,000/6,800}%
= 3,141 kg
6,800
Vg =V, =V, = ===== = 3,141 = 4,859 kg
0.85
v 4,859
ff = =2 o ool = 0.021 cmzlcm/dos ramas ks
s s 4,200(55)

Estribos cerrados para torsién y cortante combinados (Paso 4)

Aye 2
—=Z = ==2 4+ -2 = 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm2/cm/ 2 ramas
s =3 1=

Pruébese con estribos cerrados del No. 3 (9.5 mm de didmetro). El
drea para las dos ramas = 1.42 cm‘. '

drea de la secién transversal del ¢st" ibo 1.42
S | o ae et m e e e —— - —— - —— LT el scetes LR
A, /s requerida 0.117
= 12.1 cm - - ‘ . _ i
X, * Yy 28.73 + 53.72
separacién maxima permisible, sp,. = = - .=
4 4

= .20.6 cm > 12.1 cm

Utilice estribos cerrados del # 3 8 12 cm c. a .

21
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3.5b,s 3.2(35)12
Area minima de estribos reguerida= A, + 2A; = -=--=- R =
fy +,200

2 < 1.42 cm2

= 0.35 cm

Area proporcionada = 1.42 > 0.35 cm?

Disefio del acero longitudinal para torsibén (Paso 5)

X + Y
Al = 2A4 _l____} = 2(0.048)(28.73 + 53.720) = 7.92 sz
s
También:
28Xxs Ty Xy + Yy
Al‘—-( ------------- "2) -------
fy Tu + Vu/3ct Y

3 5bws 5
------ = 0.35 cm® < 2A, = 2(0.048)12 = 1.15 cm
Ly
Use 2B, = 1.15 cm?. Por consiguiente:
28(35)12 570,000 28.73 + 53.72
A—( -------------------------- -115) ------------- -
4,200 6,800 /2
570,000 + —=————==-
3(0.024)
= 8.12 cm? > 7.92 cm?

Por lo tun.u, coléquese Ay = B.12 cm?

Distribucid:r. de las varillas longitudinales de torsién

El 4drea del refuerzo longktudinal a distribuir es 3.12 cm?.
Supéngase gque 3 A, se coloca en las esguinas superiores. Otro tanto
en las esqguinas inferiores, adicional a las varillas para flexiodn.
El &rea requerida en cada esquina es = 8.12/4 = 2.03 cm“. El frea
requerida en cada costado vertical es también % A, = 2.03 cm“, a
una separacién no mayor de 30 cm. ¢ a c. Colégquense 2 varillas del
No. 4 en cada zona.

A . .
Al centro del claro ZAS - + Ag = 2.03 + 23.4 = 25.43 ent. -
4
Coldéquense 5 vars. del #8 en la zona de tensién; A, = 25.35 cm®
La figura muestra la geometria de la seccidn transversal.



Solucién
(b) Torsién de compatibilidad:
Momento torsional factorizado (Paso 1)

Dado T, = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultades del caso
(a), se tlene.

o(O.lBJf’Cszy) = 0.85(0.13)/280(79,500) = 146,997 kg-cm
> T, = 86,200 kg-cm

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsién.

Bolucién
(c}) Torsidén de compatibilidad:

Momento torsional factorizado {Paso 1)

Dado que T, = 345,000 kg-cm es mayor que @(0. le?T Zx Y), se
deben sumlnlstrar estrlbos Puesto gue esta es una to*sxon de
compatibilidad, 1la__seccién se puede disefiar para un momento
torsionante de o(Vf’_Ix“y/3) si la torsién exterior excede este
valor.

o(J?7cix2y/3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm
Por consiguiente, la seccién se disefiard para Ty = 345,000 kg-cm
Diseno de los estribos cerrados para torsidn (Paso 2)

Utilizando la Ec. 7.26b,

0.21(J280)79,500

To & =oo—=—z—c—coc—o--——a-=oog = 265,407 kg=-cm
0.4(6,800)
1 + [==—r—mormme—— ]
0.024(345,000)

Te =Tp - T = 345 000/0. 85‘-_265 407 = 140,475 Kg-cm
A, T, 140,475
- = moeseses S e —— s m— e o —— e = 0.017 cmzlcm/ 1l rama
s £,% XYy 4,200(1.28)28.73(53.72)

Disefio de los estribos para cortante (Paso 3)

0.5 £/ b d 0.5/280. 35(55)

jl +[ 2.5C, (T, /Vy) 17 Jf1‘+[ 2.5(0.024) (345,000/6, 800)1¢

= 5,026 kg
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<
i
<
\
<

= 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg

s n c
v 2,974
ff S = 0.013 cmZ/cmlz ramas
s fyd 4,200 (55)

Estribos cerrrados combinados pata torsién y .cortante (Pass 4)

2
fYE = _fE + == = 2(0.017) + 0.013 = 0.047 cm?/cm/2 rznas
s . S S

Cologque estribos del #3 con un area de 2 X 0.71 = 1.42 c:2(9.5 M .
de didmetro), Yy se tiene:

drea del estribo A,
R = 1.42/ 0.047 = 30 c=
drea requerida A../s

separacion méxima permisible s = (Xy +¥;)/4 = 20 cm < 30 cm

max

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ ZJ) cm c. 2

drea minima de estribos requerida = 3.5(35)20/4,200 = .58 cm?
area suministrada = 1.42 > 0.58 cm?
Disefnio del refuerzo longitudinal para torsion (Paso 5)
X3 * Yy 2
Al = ZAt ------- = 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2.80 co

s

3.5p,s  3.5(35)20

------ = ——=-e---- = 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 = 0.63 cm?
Por consiguiente:
28(35)20 345,000 28.73 + 53.72
Ay = (===m====  memeemmee e - 0.68) =———————m—em =
4,200 6,800 ‘ 20
345,000 + —mme————

3(0.024)
= 7.10 cm2 > 2.8 cm2

Por consiguiente A, que se debe sumnistrar es igual a 7.10 cm?

Distribucién de las varillas longitudinales. Considérese el mist
riterio gque se siguid en (a).
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Photo 37 Simply supponed beam prior 1o developing diagonal 1ension crack (load .
wagz 11) {Test &y Noo, atal)

Fusto 38 Pewcipal diagonal tension crack at [ailuse of beam n ihe preceding
photograph (load stage 12).

Ba/~



Fourae e
IR X LA PN

FOTO Me 40 Viga de yeuo reforradc en 1o Fqnn de tnreianpyeg

FOTO Ng 41 Vigo de merleranimpls on version pure
lo} Yieto swpamnior, Lb) Vista intatior

L LRI e, = ¢y &

B Sl I

FOTO MNe 42 Vigo de concrelp retarzodo en torslon purn.Dupc-lr.h;n
pora sl snsoye

Y et Y T T
. o

22 e e g ;l-l.-.‘ﬂ‘l-.'lﬁ"ff‘.lh.

FOTC ke 43 A:.t;nmuuly dal agrisiameento par tonw’n de
ias vigas de lo folagrafio anmleripr

. 35



] APLASTARIENTO

= ; IS
L i S L .T_‘.,_' b
—_ = T FLUENCIA 1

(3) GRIETA DE CORTANTE EN EL ALMA (B) FALLA POR FLEXION

l { !

GRIETA OE/, + +
FLEXION v CORTANTE L e
|

T .© T'GRIETA INCIPIENTE T

GRIETA SECUNDAR 1A
(b) GRIETA OE FLEXION Y Corrantg (D) FALLA DE TENSION DIAGOWAL
Pig. 3.2

FIG. 3.1
Tipos de Grietas Inclinadas'Fallas de Vigas Esbeltas

—
___—,4//[';% l:_l

¥ perp10A DE ADHERENCIA — ‘
DEBIDA A LA GRIETA l /’/ \\
jo] SHEAR - TENSION FAILURE ;-7—-———.—-———-9‘

\ I TIPG DE FALLA
AL SN 1 FALLA DE ANCLAJE

o e b
2 FALLA DE APLASTAMIENTO

: : -
‘ ' [ 3 FALLA DE FLEXION
6] SHEAR - COMPRESSION FAILURE 4 & 5 FALLA DE COSTILLA DE ARCO
. )
s/d+1 7013 eid Q1O
Fag. 3.3 . Fig. 3.4
Fallas Tipicas de Cortanten Modelos de Falla de Vigas

en las Vigas Cortas . ds Gran Peralte



(8) Viga Agrietads en Torsién

Esfuerzos de compresion pi
que actuan 2 un déngulo al."“wl

(b) Equilibrio Longitudinal \
Componentes longtudinaies oe Compresion dyagonal
q/tan @ por unidad de longitud

!\CGI‘I‘.M!Q

(¢} Trayectoria del flujo d
T = 2A0q

(d) Equilibrie-

Flujo de cortante d ;
G por unidad de \ongitud © esquina
alregegor del perimetro po

Fig. 3. Modelc de Armadura para Torsién que muestra las fuerzas
gue actian en el elemento.
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GRIETA DEBIDA A LA
COMPRESION EXCENTRICA! — |
4

— ——= !

.7 APLASTANIENTO 3

- A S

_________ .___.___—_j

T TRAYECTORIA DE LA COMPRESION

{a} ARCH- RIB FAILURE

+
{ S n i
LI //A’/'gﬂlgfg\s IICL;HADAS
T

“ APLASTARLIERTD )

| < K
—=
l I / / g fl-upusrmleuw.
L == - —
T

—
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-

{b) WEB - CRUSHING FAILURE

FIG. 3.5 Palla Tipica de Cortante en las vigas I

o
/ L J

S &

* . . g e
oA L e s |eem—
. ] Do < .

p———
 ctipr—
|

.

Compresson
.- I congrele

Lomoresion en
el concreto

Fuera del
/ concreto

UNSPALLED SPL LLED

Fig. 4. Descascaramiento del recubrimiento del éoncreto
debido a la torsién.



Sueprficie exterior efectiva

DEFORMACIONES

B,€ay
sin 26

%
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5.
Espesor efectivo de la pared de un miembro en torsida.

Fig.



Puntos de anclaje

i uacas transvercates
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{a) Fuciones del Refuerzo en
Modelo !dealizado de La

Armadura
[::' r | o4 ! |~ |- / /"'
Acero Longitudinal re L/ e A
anclade en la region a4 7 / / /
del extremo > R » // /4 e
e ’]/ A A A

’

{b) Viga Aprpiadamente Detaliada

Falla en el
anclaje
extremo

~

Fig. 18.

v

}
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A

]
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1
/
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T

(c) Viga Deficientemente Detallads

a cortante y/o torsioén.
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shoarabe 13.4 nips 13.4 ups

IR /V}(fhjifzfjf;f_f }\7 S N

PR ' VIGA 7B1 fy = 5,260 kg/em2
lq‘Ouml 1 14.0 nips

||‘ L/FAF1/X-I\\Jt1\t.L\\}t

fy= 3,890 kgsem2

103 mmi E.J hps

= fLHn !

(1,755,508} !

ViGA 783

PROP|EDADES DE LA SECCION TRANSVERSAL
Estribos #2 fy= 3,500 kg/em2
Concreto f'cz 27D kg/em?
Recubrimiento Laterals tcm

Acerc Longitudinal 243 « 208

Resistencias de fluencia, las mrstradas
d=27cm

Pig. 20.
Tres vigas cOn peparaciones grandes de los estr bos.

- - -—
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2.

[H Y I THLCILRAS DE CONCRITT

0471 U -

0.424

€

Vi b4

0N B

0.318 - —

0265

Fig. 13.6 Variacion de ¥V ./ Jf' b Jcon la relacign Cp T/, segin la ecuacion
11.5.

1
En la figura 13.7 se ilustian divergos tipos de distribucién del refuer2o por cor-

" tante, de acuerdo con las secciones 1175 1.0y 11.5 1.2,

1
11.5.5 Refuerzo minimo por corfonte

En general, 10dos los elementos de concreto sujetos a flexién deben tener una
cantidad minima de refuerzo por cortantc, exceptlo para fosas y zapatas, nervaduras
y vigas anchas de poco peralte (seccién 11 5.5.1). Para elementos no presforzados se
calcula el refuerzo minimo por cortante requerido a partir de:

A, = 35— ecuacion 11.14
Ls esencia de 12 ecuacién 11.14 consiste en que, cuando se utiliza el refuerzo mi-

nimo por cortanie, la resistencia tolal al cortante de una seccién es Ve+35b,d.

EJEMPLO 13.1 Disefio por cortanie: Elementos sometidos sulamente a coriante y
Nexlén

Determinar ¢l 1amaflo y la separacidn de los esteibos verticales en U, pars una viga
simplemente apoyads, con un clato de 9.14 m.

by = 3cm

211 kg/em?

CORTANTE

. = f
wy, 6.7 tw/m

a,
I

- 51cn

= 3 810 kglen?

=
|

1/'——‘\"" imix. =d/2466] em

! A— L | r j

Estritios Malls de dlunibre 1oldado

45 an

L | — 2 3
% K -~ 30" min. —

= 9 Cualquiet 1ines comu ésta 9

45" m{n. — "™ debe crurar un esuibo
E«tribos Inclinados Varillss longitudinales doblldl‘l
h )
/ \ Z I' [} I 1] |' 1
{ WYAVAYAVAYAYAR
Jd
Combinacibn Esplirales

Fig. 13.7 Tipos y distribucitn del refuerzo por cortante,

Cdlculo y andlisis Referencia en el Reglamen:o
PPara este ejemplo, se supoi-e que 1a carga viva estf fija, de tal modo que el cortante
de diseilo en cl centro del claro ex fgual a cero. (Se obtiene un cortente de disenn
mnayor gue cero sk se considers uns carga viva parcial sobre el claro)

1. Determinar las Muerzes cortantes factorizades @ apoyo: V,, =6.7x4.57 =306
ton. @distancia .’ delapeyo: ¥, =306 -6.7x0.51 =27.7 ton. 11121

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionada pot el concreto.
V. =903 J17 b, d ecuacitn 1113
= 085x053J/211x33x51=11013=11.01
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DISERO ¥ TLCTURAS DE CONCRILIO

3. Deten inar!

™ soporl. 1 el cuitante total.

-
& Deldibujo (4 57 ~x.)/4.57 =9 V[V, en el 2poyo
X =457 [N = (e VeV, ) =457 1 - (11.01/306)] =293 m

4. Determinar la distancia xp,; desde e) apoyo hasta donde sea preciso ptoporciconar
refuerzo minimo por cortante (es decir, hasta Vu=v V.12). 11.55.1

Xy = 4.57[(30.6 = 5.50)/30.6] = 3.75 m

*n
Xe ) Refuerzo extendido
1un puato
! donde V,, =
2.2 ¢V2
Vy =306 ton

v, =1101

\ N E— ¢

pvir=ss0d |0 ], : A

4.57
-
3. Detenminar la separacién requerida de los estribos en U,
s (requerida) = p 4, fedf(Vy—e V) Comentarios

seccion 11.5.6

Suponiendo estribos en U del #4 (4, =2.58 em’) apéndice F @distancla d del
spoyo:

|
1 (requerida) = 0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2 - 11.01) =194 em
Pucsto que (¥, -y V) varf: linealinente entre x= ¢, x = X y la separacién
ren.;uerldn varfs inversamente con (V,, — ¢ Ve), 12 separaclén requerida en cual-
quier seccion entre esos dos puntos sc puede obtener directamente de| valor s (te-
querido), correspondiente a x =d. Por gjemplo, en I seccidn:
" xmd 4+, ~d){2)=1.72 m del spoyo

1(ve )= 194/0.f = 388 em

distancia x. desde e apu-o, més alld de la cu | ¢l concreto puede -

CORTANTE:

¢ Verificar 1a separa- ‘én v xima yermisibie de los estiibos.

s{mec)delisestiios verticales < df2 = 255 em 11.54.¢
o también < 61 cm

s fmdx) de los estribos en U de] # 4 correspondiente a o3 requerimlentos
minimos de dreas de refuerzo
s {mix ] =.4,.fyf3.5 b,,=258(2810)/3.5x33 ecuacidn 11,14

63cm

S tfmax) 255 ¢cm

Resumen .
Separacidn de los estribos utilizando estribos en U del #4:

ittt bbbl

75em | 5 @19.00em 1 @23-0? 9 @255 cm
— p—— T T

em

318em = 3.78m - ' .

6 estribos @ 19.00 em
2 estnvos @ 23.00 em

"9 estribos @25.5 ¢m

EJEMPLO 13.2 Disefle: por cortante con tensién axial

Determinar la separacién que se requiere para estriboa verticales en U, p'-3 una
viga sometide a fensidn axial,

f'e £ 253 kg/em?® (concrelo ligero con arens; no se especific 1/¢;)
fy = 28101g/em’
Mg= 601 ton-m

Mg = 4.42 ton-m &



.. LR - rp —? = ! i - T SR
q Y 'T:i'njmm (g e - crenan s - TOM . ig‘“mm! Vo +e

FACULTAD DE INGEN!ERiA U AN
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

"Tres décadas de orguliosa excelencia™ 1971 - 2001

) A ] ) & w %a@”
Unﬁ ﬁ:) ol

DIPLOMADO EN ANALISIS Y
DISENO DE ESTRUCTURAS Y
CIMENTACIONES

MODULO llI
CAO022 DISENO DE ESTRUCTURAS DE
CONCRETO REFORZADO

TEMA:
WALLS

EXPOSITOR: ING. HECTOR GUZMAN OLGUIN
PALACIO DE MINERIA
MAYO DE 2003

Polacio de Mineria, Calle de Tacuba No 5, Primer piso, Delegacion Cuguhtémoc, CP 06000, Col. Centro, México D.F.,
APDO Postal M-2285 ® Tels 5521.4021 al 24, 5623.2910 y 5623.2971 ® Fax: 5510.0573



: Code
- Example 19.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference

+119psi  -138psi

Centroid —\ - ./-'- Controid

" T=138kips
ff——

AN

9.9'

: N.A.

= T=72 kips ‘
-146 psi (max. lensile stress) +1036 psi
Al Mid-span At Support

The variation of the stresses with respect 1o the depth of the member, as shown in
the figure, can be obtained with similar calculations.

To avoid cracking at service loads, tensile stresses should not exceed the modulus of
rupture.

fp = 7.5yf; = 7.5¢3000 = 411 psi > 146 psi  O.K. Eq. (9-9)

Designers using the Alternate Design Method of Appendix A may proceed directly
with the flexural design as outlined in Reference 19.2, calculating the required
reinforcement from the tensile resultants (T) and distributing the reinforcement
appropriately. The following procedlure is in accordance with the Strength Design
Method.

b.  Detenmine required mowment strengths.
wy = 14 (10) + 1.7 (10) = 3}1.0 kips/ft ) Eq. (9-1)
@ mid-span (Ref. 19.2):

w,L? (1 -¢2)

M, =
N 24

31 2(1-0.12
- ”02;] 01D 1St fkips

@ support (Refl. 19.2):

w,L2 (1 - e)2-g) -

M, =
¢ 24




Code
Example 19.1 {(cont’d) Calculations and Discussion Reference

Refer to Reference 19.2 for design constants:

C=3fi,L=27+3=30ft
C 3 1 H 15 ]
E = — = = = w= B = e = — Z -
L 30 10 L 30 2
) 20,000 .
w = 10+ 10 = 20kips/ft = 1z = 1667 Ibs/in,
w 1667

= 111.11bs

wL = 20 X 30 = 600 kips

From Figs. 2, 3, 4, and 5 (Ref. 19.2), the service load stresses and the magnitude and
location of the resultant T of the tenstle stresses at mid-span and support are deter-
mined as follows (plus indicates compression and minus tension): -

Mid-span

Stress = cocfﬁcicnts from Fig. 2 X (w/b)
Top stress = +1.07 X 111.1 = +119psi
Bottom stress = -1.31 X 1111 = -146psi

Tensile force T = coefficient from Fig. 4 X wL

0.12 X 600 = 72 kips

coefficient from Fig. 5 X L

Location of T from bottom of girder

006%X30 =181
Suppoat
Stiess = cocllicients o Flg. 3 X {wih)
Top stress =.-1.25 X 111.1 = -139 psi
Bottom stress = +932 X 1111 = +1036 psi
Tensite force T = coefficient from Fig. 4 X wL
= 0.23 X 600 = 138 kips

-

Location of T from bottom of gitder = coeflicient from Fig. § X L

=033%30 = 99fi 37

144



Example 19.1—Design of Deep Flexural Members

This design example has been adapted from the PCA publication Design of Deep Girders'9-2 and modified in
accordance with the ACI Code and the Strength Design Method. The publication may be used dircctly to
design deep members by the Afiernate Design Mgthod, or it may be nsed to locate the tensile resultants and

cheok crnehing under the Strength Design Method.
An interior span of a continuous deep girder is shown below,
Width of beam and supppll b, =15m.
Uniform loads: Live toad = 10 kips/ft, Dead load = 10 kips/ft
;= 3000 pst

f, = 40,000 psi

NSNS EEEEE

*\]\
jl\

| = | = |
Code
Calculations and Discussion - Reference
1. Determinc if deep beam provisions apply
fﬂ = 2 = 1.8
h 15
{n
For flexure: n < 2.5 10.7.1
En
For shear: _d— <5 11.8.1
Design for flexure and shear must satisfy deep beam provisions of 10.7 and 11.8.
2. Design for Flexure - 10.7

a.  Determune moment stresses (at service loads). ~



Shear reinforcement may be varied along the length of span as for ordinary beams; however, a minimum area of

both vertical and horizontal reinforcement, Ay and Ay, in accordance with 11.8.9 and 11.8.10 must be provided
throughout the full span length, irrespective of shear force conditions. Note that the spacing s of the vertical
shear reinforcement A, must not exceed d/5 nor 18 in. (somewhat closer maximum spacing than that permitted
for ordinary beams). Note also that the horizontal shear rcinforcement A,y does not contribute to the shear
strength V for continuous deep members.

As for simply supported deep members, in continuous deep members, the shear strength V, must not be taken
greater than:

V, = 8/fib,d for%’ <2 11.8.4

,
Vv, = %(10+%Jﬁbwd forZS-(dl<5

REFERENCES

19.1  Tilr-Up Load-Bearing Walls—A Design Aid, Portland Cement Association, Skokie, IL, EB074D, 1994,
28 pp. A “column model” (a pane! considered hinged along loaded edges and free along vertical
edges) is used to compute load capacities of reinforced concrete tilt-up wall panels with both one and
two layers of reinforcement that rest on continuous footings. An approximate but rational means of
evaluating the effects of isolated footings and sustained loads on the capacity of these slender walls is
included, as well as load-moment interaction charts and tables and design applications.

19.2  Design of Deep Girders, Portland Cement Association, Skokie, IL, ISO79D, 10 pp. Presents analysis
of deep girders according to elastic theory of Franz Dischinger, including special studies and numerical
examples. Data and procedures apply to design of decp wall-like members such as in bins, hoppers,
and foundation walls.

19.3  Chow, Li., Conway, H., and Winter, G., “Strcsses in Deep Beams,” Transactions, ASCE, Vol. 118,
1953, pp. 686-708. ) .

19.4 Park, R. and Paulay, T., Reinforced Concrete Structures, John Wiley & Sons, New York, 1993.
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Code
Example 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion Reference

For L = 3.35:
d

<
1l

2 £\
w3 (10 + T;‘—) Jilb,d Eq. (11-27)

Vi

2
< (10+3.35) V2000 x 20 x I—%— = 484 kips

oV, = 0.85(484) = 411 kips> 352.5kips O.K.

n

5. Determine shear strength with minimum shear reinforcement. 11.8.9

Substituting minimum A, and Ay, into Eq. (11-30): 11.8.10
OV, = $(0.029d - 0.00i¢,) b,,f, /12

= (.85 [(0.029 X 43)-(0.001 X 12 X 12)] (20 X 60)/12 = 94 kips
P(Ve+ V) = 92,5494 = 186.5 kins <352.5kips N.G.

6 Determine shear strength ¢V, using more complex Eq. (11-29) at.critical section, 11.8.7

V. = [3.5 -2.5 .ﬂl&] [m,jﬁ +2500p,, :&dJ byd Eg. (11-29)

1 u
At ¢ritical section:

M, _ 3525x3 _ .o,

Vyd  352.5 % 3.58

= 35-(25x084) = 14 <25

A 14,
Py = —— = 0 = 0.0163

b,d 20 x 43

— 2 .
Vo= 1.4 |:1 94000 + —gﬁo(—%)‘—@il (20 x A3)/1000 = 203 kips

0.85 (203) = 173 kips

=
<
"

-
<
1

173 kips < ¢{6,/{{by,d) = 0.85 (6v/4000 X 20 x 43)/1000 = 277 kips OK. 11.8.7



Example 19.2—Design of Deep Flexural Members

Determine the required shear reinforcement for the simply supported transfer girder supporting the single
column shown below. Column loads: dead load = 200 kips, live load = 250 kips. '

1'-4"
o
:
!
iz = 4000 psi j
I, = 60,000 psi 48" | A, = 14.0in?
y ) -— - -
I
!
/‘, 6- 0- -! 11/
1-4* 12-0" 1%.4*
Code
Calculations and Discussion Reference
1. Determine if deep beam provisions apply.
d=48-3 = 43 in.
2 2 .
2 S lexiz 3.35 « 5, deep beam provisions apply 11.8.1
d 43
2. Determine critical section for shear (neglect uniform dead load since it is small compared to ‘ 11.8.5
the concentrated loads).
05 =05 X 6 =3fted = 3.581ft
3. Determine shear strength without shear reinforcement. 11.8.6
oV, = 0(24byd) Eq. (11-28)
= 0.85 (2/4000 x 20 x 43)/1000 = 92.5 kips
1.4 (200 1.7 (25
y, = 14C0 . (220) . 3525 kips > 92.5kips  N.G..
Sheur strength provided by concrele ¢V, is not adequate to cnr'ry the factored shear force
V..
4. Check maximum shear strength permitied. ’ 11.8.4

14y



P ssdb

w <18
b,, ! l A, = 0.0015b,s
o YIPYYYYVYVYYY < \F1 Ay = 0.0025b,5;
' I | Tesan
d P : | " T s18°
- o - \
. L ! ‘ ‘ 5N
L 1 N—T~_See 12.10.6 for
| Ag ? anchorage details
i — ‘0 I Critical section for sh
- , ritical section for shear
Crilical section for |
sh:ear (unitorm load)* {concentrated load)

0.15¢, 0.5a

* Use semo shoar reinlorcement throughout span.

Figure 19-6 Design Details for Simply Supported Deep Beams (z,,/d < 5)

11.8.3 Continuous Deep Flexural Members

For shear design of continuous deep members, the design procedure is the same as for ordinary beams. The
.maximum factored shear force V), is calculated at the critical section defined in 11.8.5. The factored shear force

Vy must not exceed the shear :trmglh providcd by the scction ¢V + V), where V. may be computed from . o
either the more complex Eq. (11-5), or the simpler Eq. (11-3), V¢ = Z\f_b d. Section 11.8.3 also specifies that . }.
the design of continuous deep flexural members must also satisfy 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Section 11.8.4 sets “*

an upper limitto V.. Scctions 11.8.9 and 11.8.10 specify minimum vertical and horizontal shear reinforcement,
respeetively.

- T
The {Trst step in the design is 1o check i Vs Tess than ¢V, with Ve cqual to ZJFL'. byd. IMthe shear strength,
provided by the conerete is not adeguate 1o carty the factored shear foree Vy,, caleulate ¢V, for minimum *ihcnr‘h:“_-;
reinforcement and add to ¢V, Using the minimum shear reinforcement of 11.8.9 (A, = 0. OOI 5b.s), the shear
strength Eq. (11-15) reduces to

Vs = 0.0015fybyd
= 00 byd for Grade 40 bars
= 90 bwd for Grade 60 bars

Note that the minimum shear reinforcement of 11.8.9 is greater than that required by Eq. (11-13). The shear
strength with nunimum shear reinforcement becomes

< ¢(24T7byd + 0.00156,b,d)

1f the shear steeagth with mininum shear reinforcement is stil) not adequane, the morc complex 13, (11-5) can be
used to calculate a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement A, may be ddded to increase
the shear strength of the section. Using Eq. (11-15), the required shear reinforcement is:

Av = \r“ - ¢Vc
5 ¢fyd ‘ -




increase the shear strength of the section. Shear reinforcement required at the critical section must be provided
throughout the span in all cases (11.8.11).

Ve = [3-5 _ ‘2‘5) (Mu [VudJ] x. [1 9 'c' + 250091.' ‘\%] byd

Pibtted for 3,000 psi concrete, simple span and uniform load.

400 6@7

300 2.5 max.>\"\
A in fist term i
bwd 200

- - — -

e

(=]

(=]

—

1

\

]

}

|

|

|

t

1

i
A

0.1 0.5

U

My
V,d
Figure 19-5 Shear Strength of Simply Supported Deep Flexural Members

For design convenience, the required area of shear reinforcement Ay and Ay, in terms of the factored shear force
Vy can be computed using Eq. (11-30) as follows:

£ ¢
1+ -5 -2
¢’vs‘___, Vu - $V¢ — _l}_y_ d |, Avh d
of, d- bfyd 3 12 S92 12
The shear strength V= V¢ + Vg must not be taken greater than:
V, = 8fib,d for fdi <2 11.8.4
v, = 3(10+£ﬁ) Tb,d for2s 2 <5 ' 11.8.4
3 d d

Atthe upper imitof €,/d =5V, = 10Jf_c;bwd (the same as for ordinary beams).

A strict reading of 11.8.8 would appear to suggest that no shear reinforcement is needed in a simply supported

deep beam unless Vy exceeds ¢V . which may be as high as ¢(6,[ff b,,d). However, a deep beam without shear
reinforcement is not recommended. It would be more approprinte to conform with 11.8.9 and 11.8.10 for the
design of simply supporied decp beams. . '

Design details {or simply supported deep members is illustrated in Fig, 19-6.
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7.

Code

nple 19.2 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
O(Ve+ V) = 173494 = 26T kips <352.5kips N.G.
Greater than the minimum shear reinforcement must be provided.
Determine required shear reinforcement using Eq. (11-30). 11.8.8
4 4
1+ -t
\’ju - (bv(, - i\__v_ ¥ ¢ + AVh d
ofyd s 12 $9 12 Eq. (11-30)
Yo 8V 3925113 408190 2/in.
cpfyd 0.85 x 60 x 43
71.8.10

Use minimum horizontal reinforcement;

Ay = 0.0025b,s; = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60in.2/ft

(R

d 4 . .
5255- = 23 = 1431 < 18in.

3

Use f15 @ 121n. (each face), Ay, = 0.62 in/ft

A .
v 2% 030 40617 in.2in.

Sq 12

Ay (1-1%_3—5-) +0.0517 (11_1-53-3_51) = 0.0819 in.2/in.
s

£~

Ay
Solving for T - 0.1349 in.%in.

A, = 01349 % 12 = 1.619 m.Yft

43

5 < =—5-=8.6in.<18in.

hfou

Usc #5 @ 4 1/2 in. (cach face), A, = .65 in. 31

Alternatively, decrease the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (cach face),

A 2% (1.3 -
vh = 0.0689 in.2/in,
52
1 + 3.35 - 3.35)

A, L
— L ) + 0.0689 (I—L— = 00819 in.> fin.
5 - o2 )

12

Eq. (11-30)



Code

. Ay -
Solving for = 0.1349 in.%in.

Ay, = 01349 x 12 = 1.619 in.%/ft

SSE = 4—3 = 8.6in. < 18in.
5 5

Use #5 @ 4 172 1n, (cach face), Ay = 1.65 in.2/N

Aliernatively, decrease the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (cach face),

Ag _ 2x03
52

= 0.0689 in.%/in.

-

A, (1 +3735 - 3.
SALA ) + 0.0689 (11—3-7‘3) = 0.0819 in.2/in.
PR 12 12

10

xample 19.2 (cont’d} Calculations and Discussion Reference
(Ve + V) = 173+ 94 = 267 kips <3525 kips N.G.
Greater than the minimum shear reinforcement must be provided.
Detcrmine required shear reinforcement using Eq. (11-30). 11.8.8
4 ¢
1 + -2 11 - -2
Vy - 9V, = _é_v_ i d & A : d
d)fyd 5 12 52 12 Eq. (11-30)
V, - oV, S -
w Ve _ 3925113 _ 0819 in 2/in.
¢fd 0.85 x 60 x 43
Use minimum horizontal reinforcement: 11.8.10
Ay = 0.0025b,s;, = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.%/ft
d 4
S € — = hEgy 143 in. < 18 1in.
3 3
Use #5 @ 12in. (cach face), Ay, = 0.62 in¥/ft
A o 2X031 _ 40517 in2in.
59 12
A, [1 + 3.35) (11 . 3.35)’ _ 2.
- > + 0.0517 n = 0.0819 in.“/in. Eq. (11-30)



Code

=xample 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion Reference

. Ay -
Solving for — = 0.1048 in.%/n.
§

Ay = 01048 X 12 = 1.257T in N
Usc #5 e 6in (each face), A, = 124 %00 O.K

8. Check shear strength provided using #5 @ 9 in. (each face) for horizontal and #5 @ 6 in.
(each face) for vertical shear reinforcement.

& 1n-fo

A FR Y d '
V = v [ v

s 12 59

| +3.3 -3, .
= [0.1033 [ +l§ 5) +0.0689 (L_[??_-'l)] (60 x 43) = 210.1 kips

oV, = 085 (210.1) = 1786 Kips

P(Ve+ V) = 17341786 = 516 kips =352.5kips  O.K.

Y. Both horizontal and vertical'shear reinforcement required at the critical section must be 11.8.11

provided throughout the span. Sce ieinforcement details below,

Use 15 @ 9 in. (cach ace) Tor horizontad and #5 @ 6 in. (each face) Tor verlical shear
reinforcement.

12.10.6

Note: The maim lexural reinforcement must be anchored to develop the specificd yield
) 12.11.4

strength £y in tension at the face of the support,

T H#5@9TH )

—
r
<

Gl 1 =

.
11

+
i

-
= L)

£

r

i

#5@6"

1-4" - 120" 1-4*]

- Reinlorcement Details

11



_1'1 _FJ— Only top load
. *Only top loading is
~ Top Loading err);lingd under
= oction 11.8.
P

m /AN iy

Side Loading

IP 1P P
"1 [~

Bottom Loading
Figure 19-4 Loading of Deep Flexural Members

Different shear design procedures are prescribed for simply supported and continuous deep flexural members.
Design of simply supportcd members for shear must be based on the special provisions of 11.8. Design of
continuous members for shear must be bascd on the regutar beam design procedures of 11.1 through 11.5 as well
as 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Also, when loads are applied through the sides or bottomn of the member, simply
supported or continuous, the shear design provisions of 11.1 through 11.5 must be used.

11.8.2 Simply Supported Deep Flexural Members

For shear design of simply supported decp members, the maximum factored shear force Vy, is calculated at a -
distance from the face of the support defined as 0.15 times the clear span for unilormly loaded beams or (L350 -

times the shear span a {distance between concentrated. load and face of support) for beams with concentrated
loads, but in no casc greater than'd from the face of the support (11.8.5).

The factored shear force V,, must not exceed the shear strength ¢V, = ¢(V, + V), where V. is the shear strength
provided by the concrete and V is the shear strength provided by the shear reinforcement, both horizontal and
vertical. V. may be computed from either the more compiex Eq. (11-29), which takes into account the effects of
the tensile reinforcement and M,/ ,,d at the critical section, or may be determined from the simpler Eq. (11-28),

V, = 2./i7b,,d. Equation (1i-29) is illustrated in Fig. 19-5.

The first step in the design is to check if V is less than ¢V, with V¢ cqual to ZJEbwd. If the shear strength
provided by the concrete 1s not adequate to carry the factored shear force Vy, calculate ¢V, for minimum shear

reinforcement and add to ¢V, . Using the minimum shear reinforcement requirements of 11.8.9 (A, =0.0015by,s)
and 11.8.10 (Ayp, = 0.0025b,ys7), shear strength Eq. (11-30) reduces to

V, = (0.029d - 0.001 £,) buf,/12

Substituting Ve from Eq. (11-28) and Vg from above, the shear strength with minimum shear reinforcement
becomes ‘

Vy S 0200y + (0.0299 - 0.0018,) b, £, 712]

I shear strength with minimum shear reinforcement is stifl not adequate, the more complex Eq. {11-29) can be
us. d to calculate a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement A, and Ay, may be added to

12
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depth and compressive stresses may be as high as 14 times those indicated by linear strain and stress distribu-
192 In these cases, reinforcing details require special consideration. If service load compressive stresses
roach about 0.45f;, it may be necessary to treat thc compression arca as an axially loaded member, using
,aterally tied reinforcement to carry the compressive forces as the moment strength ts approached.

-t

< A
Hh»4 .lj \/'0'5" I A=]4

L’.i’ﬁi f, = 120wk
L) ’ :-

£, = 2.0 w/b INavier}

Itha2 . C-‘E__nzu ! hilZ
- !

[ [, = 4.6 wib
- I =
[, %042 wib
[ =076 wib . h
{Naviar}
<
0.3 wik | At -
Ith=1 =l e 3
0.62A .
' 0281 [oh \ T=020wl -
m ¥ r Y :
K iy N A -
- “li =16 [Y -
— / :.—JI .‘E‘;'.
! | 1 s
] 1 I | .
1 ll i
I < c = A>
-0.4 wib
=t >0821
<o.r84
T <020 wi
0.261 E\, > 0,16 w!
L - k- ! ‘
fl'ii =16 uufla

I
¥ I

Figure 19-3 Distribution of Flexural Stresses in Flomogeneous Simply Supported Beams (Ref. 19.4)

11.8 SHEAR STRENGTH OF DEEP FLEXURAL MEMBERS

»

The speciat shear strength provisions for deep fexural members apply only to members having a clear-span-to-
“ective-depth ratio (€, /d) tess than 5. The deep members must be loaded at the top face as shown in Fig. 19-
Since the principal tensile forces in deep members are primarily horizontal (vertical cracking), horizontal

shear reinforcement is effective in resisting the tensile forces. Truss bars are, therefore, not recommended as
shear reinforcement in deep members. ) 13



Lateral buckling in a vertical direction (Fig. 19-2), particularly near concentrated ioads and at supports, can be
checked by the moment magnifier method for columns, or by numerical or energy methods. A simplified
procedure for wall-like beams (tilt-up pancls) is provided in Reference 19.1. If the height-to-thickness ratio of
a member is limited to 23, buckling should not be a problem.

Figure 19-2 Lateral Buckling of Deep Flexural Members

The design of continuous deep flexural members for shear strength must be based on the regular beam design
procedures of 11.1 through 11.5 with 11.8.5 substituted for 11.1.3, and must also satisly the provisions of 11.8.4,
£1.8.9 and 11.8.10. The special shear strength provisions of 11.8 are intended to apply only to simply supported
deep beams. Recent tests of continuous deep beams have indicated that the special shear provisions of 11.8 are
'inadequatc for continuous members.  Scetion 11.8.3 directs the engincer to base shear strength of continuous
meibers on the design provisions ol 1.1 through 11.5.. Scction 1.8 is basically limited to-simply supported
deep beams.

10.7 DEEP FLEXURAL MEMBERS

The code requires that “nonlincar distribution of strain™ be taken tnto account in flexural design of decp mem-
Lers. Phe clastic anatyses by Dischinger id others (Rels. 19.2-19.4) have shown that the shape of the clastic
siress curve can be quite diflerent from the lineyr distribution usually assumed. At midspan, the neuttal axis
moves away from the loaded face of the member as the span-to-depth ratio decreases (see Fig. 19-3). Over the
supports, the resultant clastic tensile forees can be within aithird of the member depth from the top {iber.

Nonlinear distribution of strains and stresses assumes an uncracked, homogeneous cross-section and, therefore,
does not apply te design at the ultimate moment strength (nominal moment strength M, for design), since
cracking usually occurs before the moment stiength can be developed. This would impiy that the tensile rein-
forcement required to develop the moment strength M,, could be placed near the extreme tensile fiber as is
customary for ordinary flexural members. Reference 19.3, however, recoimmends that tensile reinforcement be
distributed throughout the tensile aren and centered at or near the resultant of the tensile forces, so that, when
cracking occurs, there will not be a sudden shift in the Jocation of the resultant tensile forece. Both methods of
sizing and placing reinforcement are itlustrated in Example 19.1 and it s left to the judgiment of the designer to
choosc the more appropriate method.

Development of herizontal tensile reinforcement in single-span simply-supported dcci) members requires spe-
cial consideration. Since moments increase 1apidly from zero at the face of the support, the reinforcement may
not have sufficicnt anchorage lengih w develop the required imoment sirength near the support. Tensile bars may
be anchored by development iength (if available), standard hooks, or by special anchorage devices.

The most radical departuie from a lincar strain and stress distribulion is in compression arcas at or ncar supports
of coutinuous members. Compressive forces may be conlined to the bottom 5 or 10 percent of the member

4

14
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Deep Flexural Members

JPDATE FOR THE 's5 CODE

‘wo new scctions, 12.11.4 and 12.12 4, have been added which affect the reinforcement detailing of deep flex-
-ral members. The new sections require that at interior supports of deep flexural members, positive moment
znsion reinforcement and negative moment tension reinforcement shall be continuous with that of adjacent
pans to develop proper anchorage.

FENERAL CONSIDERATIONS

The code gives two definitions for “deep” members. For flexure, members with overall depth-to-clear-span
-atios greater than 2/5 for continuous spans or 4/5 for simple spans are defined as “deep” (10.7.1). For shear, a
“deen” member is one with an effective depth-to-span ratio of 1/5 or greater (11.8.1).

N zcific provisions for designing deep members for flexure are found in the code, but such members must be
designed “taking into account nonlincar distribution of strain and lateral buckling” (10.7.1). Appropriate refer-
ences for the design of deep beams for.flexure are given in the Commentary and at the end of Part 19.

Information on lateral buckling is more difficult 10 find. Fortunately, most walls and beams receive lateral
support from supported floor or roof members, so lateral buckling of the compression flange is rarely a problem
(see Fig. 19-1(a)). Some form of lateral Support is required at intervals not exceeding 50 times the least width of
the compression flange (10.4.1), even if the member is free-standing (see Fig. 19-1(b)). For free-standing walls,
a lateral stability check should be made and an adequate margin of safety against lateral buckling provided. As
shown in Fig. 19-1(c), lateral bracing can also be achicved by providing flanges.

(a) lateral bracing (b} minmum lateral - (c) lateral bracing
by root or floor ., bracing by flanges

Figure 19-1 Laleral Support for Deep Flexural Members

15



Example 23.4 (cont’d) Calculations and Discussion

Code
nferonce

Use 2.4 @ 14 1n,
"l.

Determine vertical shear reinforcement.

Py = 00025 + 0.5 [_.. h“’)(ph - (.0025)
lw
= 0.0025 + (0.5 (2.5 - 1.5) (0.0036 - 0.0025)
= 0.0031
f 8 pe
l“\l = x 12 = 232 in.
3 3
Maximum spacing = {3h = 3 x § = 24.0mn.

18.0 . {gaverns)

Use 2-#4 @ 14 in.
Design for flexure,
M, = Vb = 200 x 12 = 2400 ft-Kips

Using Table 10-1:

2 it
Mo 20Xy
TS 09 X 3 x 8 x 708

where d= 87, =08 296 =768 in.

L (11-34)

11.10.9.5

11.10.4

tliper vadoe of d could be nsed s detesmined by o stiain compatibility analysis)

From Table 10 gend w0 - 0209

t 0269 = 3 » K8 K
AL = phd = nl-iﬂ _ 12069 *x 8 x 708 = B2 in2

) [ o0

Use 148 bans cach side (AL = 8.69 . 3)

peenn TremmTme e "0 O e

I g_ﬁ oPE b ) —

——— e —

N NN

Cun Aty 7

| 1148 (iyp)

Yo
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Code

ple 23.4 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
96 (1.25 /3600 + 0) /g 76.8
= 0.63000 + ( ) (8 - ) = 104 kips (govcrns)
96 - 48 1000
where M, o (12 -4 Vo Y Kips =2 90V, ie-hips
Vi = 200 Kips > ¢V /2 = 085 (10402 =442 kips 11.10.8
Shear reinlorcement must be provided in accordance with 1109,
Determinge required hovizontal shear reinfareement, 11.10.9.1
Vy £ ¢V, Eq. (11-1)
S ¢{Ve+ V) £q. (11-2)
dA L, d
S QVo+ Y Eq. (11-33)
Ty
Ai — (Vu - 6Vo)
of,d
¥ - T
200 - (085 x 108] oo
(.85 % 60 x 76.8
2 . . ‘
For 2-#3: 82 = 2 x 0 = 7.7in.
0.0285
2 x (. .
2t g = 22020 a0
0.0285
-
245 53 = 2230 _ gy gin,
0.0285
Try 2-#4 @ 14 in.
% 0,
o = Do o 22020 o046 5 00025 OK. 11.10.9.2
/’\i5 B oK 14
2 -
fe L 2X12 fyaia
N 5
aximun spacing = {3 = 3x 8 = 2401n. 11.10.9.3
9

18.0in. (goveins)

23-19
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Example 23.4—Shear Design of Wall

Determine the shear and {lexural reinforcement for the wali shown.,

L3 ’w 3 0'
o e
V, =200 " .
h = 8in,
fi = 3000 psi Critical __ i
fy = 60,000 psi wecten™) hy & 12
___—L_ﬂ
4.(
- - tmmmmmmmnan -
5
Code
Calculations and Discussion Reference
1. Check maximum shear strength permitted,
V, < 610,/fZhd 11.10.3
< 0.85 x 103000 x 8 (1.8 x 9611000 = 286 kips > 200 kips  O.K. 11.10.4
2. Caleulate shear strenpth provided by conerete V.,
Critical scetion Tor shear: 11.10.7
T, 8 .
= — =~ 4t (roverns)
2 2 ‘
hy, 2
.L_\_ = ]_. = Ol
2 2
. I N,d
Ve o= 330 + 7]-”—- Eq. (11-31)
W

= 333000 (8) (76.8)+ 0 = 111 kips

(3]
0N
f“.[l._‘SJI"f | ' )
. h
Vo o= {06010 0 - —— Yt
. )‘/l 1 M i hd
v, o2

18
23-18

L. (11-37;

161
16



Code
Exampic 23.3 (cont'd) Calculations and Discussion Reference

Bearing capacity = $O.ESEIA) = 0.70 (085 X 4 % 52.5) = 125 kips > 63 kips  O.K.
-

4. Calculate design strength of wall,

o ) . 7+ A{1.58) = 37 in. {(governs)
Lifleetive horwontal kength ol wall per fee seaction = ) : 14.2.4
8 X 12 = 90in.
P = O55¢1IA,}I (ke“)z | Eq. (14-1)
hw - c g 32]‘ .
<
. 5 2
= 055 x 0.70 X 4(37 x 7.5 {1 - (03 X 1 x 12]
32x175
= 213 Kips > 63 kips QK.
The 7.5-me wall is adequate, with suflicient margin for possible clfect of load ceeentricity.
5. Determine single layer of reinforcement,
Based on !-[t width of wall and Grade 60 reinforcement (#5 and smaller): s
Vertical Ay = 0.0012 x: 12 % 7.5=0.108 in. 2/ ' ©14.3.2
Horizonlal A, = 0.0020 x 12 x 7.5 = 0.180 in.2/ft 14.3.3

oo [Bh=3x75 =250 _ eas
PACINE = 118 in. (govemns) - e

Vertical Ay use #4° @ 18 in, on center (A = 0.13 in.2/{1)
Horizonta! A,: use #4 @ 12 in. on center (A = 0.20 in. 2

Design atds such as Fig. 23-6 may be used 1o select reinforcement directly.

19
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Example 23.3—Design of Bearing Wall by Empirical Design Method (14.5)

A concrete bearmg wall supports a oor system of precast single tees spaced at 8 Mt on centers. “The stem ol ea
tce section is 8 in, wide. The tees bave {ull hearing on the wall, The height of wall s 15 11, and the wall

considered laterally restrnined at top. Desipn n_f'lhc wall is required.

-

u

. } l
Desien Dane \ J( b e

Floor beam reactions: dead load = 28 Kips
live load = 14 kips

fe = 1000 psi

fy = 60.000 psi : ¢
Neglect self-weight of wall n v
4%
Parliai
, Restraimt ™
. { | -
Code
Calculations and Discussion - - Reference
The peneral design procedure is to select i trinl wall thickness h, then check l'hc. trisl wall for the
applicd loading conditions,
1. Sclect trial wall thickness b
r . .
h > = but not less than 4 in, . 14.53.1
25 )
18 %12
- 7.2
25
Tivh = 7.5,
2. Coleulate factored loading.
Py = 14D LT oy (0-1)
= 1428+ 1.7014
= 392 + 238 = 61 kips
3. Cheek hearing sucapth on concrete. ' 10.17
Asaumie width ef stem ton bearing equal 1o 7 i, to albow Lor beveled bottom vdpres, ’
Loadedarea Ay - 7T x 7.5 = 525in° 163
18



Example 23.2 (cont’d)

Tabie 23-2 1 Bad Capacily Cocllicients of Tili-up Concrete Walls

Table A6. Load Capacity Coefficients of Tilt-up Concrete Walls *
(h = G 165 min) aew) o W = 30 0r 45 psl (1.4 or 2.2 kNIrn-'))

[ TEERNY. n= S es mm)
woz= 160 pel (400 ki fin) u """'" , T T
o ann gt G4 ME) P ‘ 1 ?" "'1 D P - (coc) iy,
J. = ol ko {aao Mil*a) _
______ bt A LT e
End b = 30 pst{1.4 kN/mY) ke th @ b = 45 psi (2.2 kKN ieh @
A2 pn | Reeentnaty, Slandormnoss raho, &8 i = cocll.f Stendarness ratio, A i = coclt.t
P o : ST = - L0001 ) —— - e T Y
' m o (mm) | 20 30 | 40 50 20 30 40 50
1.00 (25) |0.468 | 0.316 | 0.035 | — 49 | 0438 [o0.110 | — - 39
0.15 4.25 (85) |0.079 | 0.011 | — — a9 | ooe7 |. — — — 29
6.75 (170) {0.016 | 0.005 | — — 39 | 0014 [ — — — 29
1.00 {25) |0.468 | 0.316 | 0.151 | 0.030 | * 0.438 | 0.301 | 0.065| — 49--
0.25 3.25 (85) |0.101 | 0.026 { 0.006 | — 49 | 0092 | 0016 | — — 39.
6.75 (170) [0.024 | 0.014 | 0.004 | — 49 | 0.023 [0.009 | — —_ g~
1.00 (25) |0.483 | 0.316 | 0.151] 0040 | °* 0.453 | 0.301 | 0.070 | 0.010 -
050 325 {85) |0.121 | 0.016 | 0.016 | 0.004 | 0.114 [-0.036-| 0.010 | 0.003 -
G7s oy Jooaz L ooes | oo ooos | T [To0a0 [ 0024 | 0009 | 0002 -
1.00 (25) 10498 | 031G | 0.151 | 0.050 | - 0.468 | 0.301 | 0.070 ] 0.020 -
0.75 325 (85) |0.141 | 0.066 | 0.026 | 0.009 | = | 0.137 | 0.056 | 0.021 | 0.006 =
6.75 (170) |0.061 | 0.012 | 0.023| 0.007 |” "~ | 0.050 |0.039 | 0.020'| 0.005 -

*Observe the direction of uiimate ransverse foats {4 ) and note the bending moments due to ransverse loads are agditve lo those
causcu by the axial louds (Sec. 2 4). A dash indicales that tho wall panol cannol sustain any load.

Waolis wilh slenderness ratios. &AL grealer than 50 aro not recommended.
tThis colurnn gives the value 10 1he slenderness ralos above which the walis have neghgible ipad-caerying copacity

21
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Example 23.2 (cont'd)

Table 23-1 Load Capacity Coellicients of Tilt-up Concrele Wails
; V.

-

Table A5, Load Capacity Coeflicients of Tilt-up Concrete Walls
(= G {165 mm) and ¢ =0 or 1D pst (O ot 0.7 kNAR))

" ' '{r- " = G'2" (165 mm)
w = 150 pef {2400 ko/m"*) tby -l _._:'“_f———-,—,-
4. %4000 psi (28 MPa) . li:j_.x P id = (coetl) inhy
| =60 ks1 {400 MPa) : R -
Sechon
End o J = O pst (0 kN/m’): ki @ _lp = 15 psi (0.7 kN/M?) itih @
|~ {op | eeeentricily, Sienderness ratio. ¢ i = coefl.t Stenderness ratio, it #i = coeit.t
P p N ' < 0.001 £ 0.001
' n.  (mm) 20 f 30 40 50 20 30 40 50
1.00 (25) |0.498 | 0.347 | 0227 | 0.155 | - 0.468 | 0.331 | 0.191 | 0.085 -
0.15 3.25 (85 {0.094 | 0042 | 0.018{ 0013 | ~ | 0087 | 0.021 | 0.005 — 49
“675 (170) 0.018 | 0.014 | 0.005 | 0.003 170017 | 0009 | 0.003] — 49
100 (25) |0.498 | 0347 | 0.227 | 0.155 | 0.468 | 0.331 | 0.191 | 0.080 -
0.25 | 325 (85) |0.110 | 0.050 | 0.026 | 0.018 | - 0.105 | 0.037 [ 0.011 | 0.003 -
6.75 (/) (0029 | 005 | D010 ] 0006 | -+ | 0025 | 0015 | 0.006| vooz | T ot |
100 (70 [oaon | 047 {0907 Toaas 1 | 0403 | 0331 | 0,194 | 0100
0 e arn s boaoea foocs | oo {ooea 75T 00 o055 | oo oo L -
) Boh (1AM OO | 0001 DALt | 0.0 1} )15 0.0} 0G| 0009
- P oo @m o400 | 0.7 | 0227 [ 0155 0498 | 0.33t | 0191} 0.110 r
05 3oy @ (oG {oonr faoar loogs |- T 042 0073 ) 0,035 oo | T T
G5 170y {0069 | 0046 | 0.000 | 0018 | 0.065 | 0.044 |0.026 | 001G | T

4
‘Observe the direchon ol umale transverse loads {4 ) and nole the bending moments due to transversa loads are additive 10 those
caused by the axal loads (Sec. 2.4). A dash indicisles that the wall pang] cannot sustain any load.
“"Walls vath slenderness raios &6 /A, grealer than 50 are nol recommiended.
tThe colomn gives the value Lo the slenderncess ratios above which the walls have neqghegible ioad-careyinig copiealy
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Example 23.2—Design of Tilt-up Wall of Example 23.1 Using Design Aid EB074D

1. Summary of factored loads

Load case 12 Py = 1.4 (1.6) + 1.700.64)
= 2.2+ 1.t = T3 kips

Load case 2: Py = 0.75(2.2+ 1.1) = 2.5kips
Qu =075(17 % 20) = 25.5 psf

Load case 32 Py =09 X 1.6 = 1.4 kips
Gu = 1.3 %20 = 26.0 psl’

From Lix, 23.1, ¢ = 0.87
-4

2. Sclect tria) seclion
Use sume trial sections as in Example 23.1.
h = 6.5m.

p = 0.0025

' : 6% -;:1
ke, _ | x| ),,' i2 = 295 = 130 . ~'.§‘,~
h 6.5 o
3. Check strength using‘ljﬂ()?tll) design aid <
Lol case 1: chu??jéd Pold =38 kips, q, /¢ =0 7 :
) Use Table AS (sce "table 23-1) from 1iB074D e
For p =0.0025, k¢,/h=30,c=06.75 in., and "

q, /¢ =0, coclficient = 0.022
Pha=0.022 X 12X 65%x4=069kips> P, /¢ OK.

Load'case 2: Required P, /¢ =29 kips, q, /¢ = 29.3 psf, say 30 psf
Use Table A6 (see Table 23-2) from EB074D .
For p =0.0025, k¢,/h=30,e¢=6.75 in., and
gy /¢ = 30 psf, cocfficient = 0.014
Pao=0014 x 12 x65%x4=44kips> P, /¢ OK

By inspection, the strength requirements for load case 3 are satisfied,

Therefore, the 6.5-in. wall reinforced with #4 @ 12 in. is adequate for all of the load com-
binations investigated.
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Example 23.1 (cont’d)} Calculations and Discussion Reference
0.2,
¢ = 09- ——20.70
0.1[cA,
. -
2 x4,
= - U 5 = 087
0.1 x4x12x06.5
Although slight variations from this valuc will accur for different load cases, this single
vitlue is considered adequate.
Determine masnilicd moment M for each load case.
Load | Py My By | P=0.862+ 8 265 C M, = 8,cM,,
Case} (kips) (in.-ki 2 El=§9_x_1'2_ Pos— | 8ps = '; 21.0 ¢~ Ons
~Kips) 0.5084°>1.0 p p K (in.-kips)
(I-in. 2) {kips) 0.75F
4.5 224 ] 076 116 85 x 10° 228 1.36 30.5
2 3.4 266 | 0.76 1.16 85 x 100 228 1.25 33.3
22 197 | 1.00 1.37 72 % 10° 19.3 1.18 23.2
5. Cheek design strength v, required strength
For cach load case, the required nominal strength will be compared to the design:strengih
using the load-moment interaction dingram in Fig. 23-4(h). The results are tabulated below,
based on the moment strengths for the piven axial loads.
{ Lond Case | Required Nominal Strenglh Design Strenglh
Mg (in.-kips) ,
Po= Pl My=Mc/ ¢ -
{(kips) {in.-kips)
52 351 50.0
2 3.9 30.3 15.0
2.5 26.7 10.0

The wall is adequate with the #4 @ 12 in. since the design strength is greatcr than the
resiuired noonaai strenath Yor all tuee hooad cases.,
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ample 23.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
8ps = —Cn 21 Eq. {10-10)
I _ PU :".
0.75P,
_ 2;;
P, = L le Eq. (10-11)
{ke,)
Pl . B,
o= el (o.s . i) > (.1 S8 . (1)
3 h B
Jdy
E.l
< 04 =L
B
5
e 675 = 1.04
'k 6.5 _
E.l,
Thus, El = 0.1 (—f—b—)
B
E. = 57,000+4000 = 3.605 x 10° psi 8.5.1
5 ‘ -
IB = -1-2—)(—9—- = 2746w ’
12
B = 09+ 0582 -12p 210
= 0.9 + 05842 - 12 (0.00256)
= 0.869 + 0.5B42 2 1.0
0.1 x 3,605 x 106 x274.6 _ 99%10°
El = = Ib-in.
B
. n? x 99 x 10° 265 .
P = 5 = Kips
B(l6 x 12)* x 1000 B
Cl;] = 1.0 tor members with transverse loads between supports
Caleulate ¢ factor for largest P, = 4.5 %ips 9.3.2.2(b)
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Example 23.1 (cont’d) Calculations and Discussion Reference
h. Roof loading per foot of wall
4 I
dead load = 50 x 20 (-—) = 1600 it
2.5
. 4
live load = 20 x 20 [2—5-) = (40 10/Mt
) . 6.5 .
wall dead Joad at and-height = 1508 + 2) (-E) = B131b/1t
Factored load combinations. '”A
Loadcase I: U = 14D+ 1.7L Eq. (9-1)
P, = 1.4(1.6+081)+1.7(0.64)
=34+ 1.1 = 45Kkips
My = 14 (1.6 x 6.75) + 1.7(0.64 X 6.75)
= 151 +73 = 224 in.-kips
iy = 3445 = 076
Loandcease2: U = 073504D+17L+ 1.7W) Eq. (9-2)
Py =075@4+1.0+0)
- = 2.0 +0.B = 34 kips
My = 0751514 7.3+ 1.7(0.02 x 162 x 12/8)]
= 113 +550-98 = 26.0 in.-kips
Bg = 2.6/3.4 = .76
Loadcase3: U = 09D+ 1.3W Ec‘;. (9-3)
P, =09(.6+081)+0 = 2.2kips
M, = 0.9(1.6 x 6.75) + 1.3(0.02 x 162 x 12/8) -
= 9.7+ 100 = 19.7 in-kips
g = 241/241 = 1.0
S0 Cheek wall sleadewess:
N, 106 x 1)
-2 LU o NS
v (.3 X 0.0)
< TOO approsimate evaluation of slendemess effects by 10,11, may be used.
4o Cadvulite moment masnilicatuon 10.12
M¢ = 8,M3 Eq. (10-9)
24
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Example 23.1—Design of Tilt-up Wall Panel by Chapter 10 (14.4)

Design of the wall shown is required. The walls arc spaced at 40 ft on center and restrained at the top edge. The
roof Joad is supported through 4 in. tee stems spaced at 4 ft on center.

Pu
e |.—440-0 span |

il T

1

i

4 Qu

L1 1

1

Design data:

Roof dead load = 50 psf

Roof five load =20 psl

Wind load = 20 ps{

Unsupported length of wall £ =16 ft

Effective length factor k = 1.0 (pinned-pinned end condition)

Concrete ) = 4000 pst (we = 150 pef)

Steel fy = 60,000 psi ] .

Assume non-sway condition.

Code
Calculations and Discussion Reference

1. Trial wall sclection (design for 1 ft wall section)
Try h = 6.5 in. withassumed c=6.75in.

Try #4 @ 12 in. (Ag = 0.20 in.2/f1)

o= Moo 920 400256

bh (12 x 6.5)
2. a. Elfective wall length for rool reaction . 14.2.4
(1) bearing width + 4 (wall thickiiess) = 4 +4 (6.5) = 30in. = 2.5 i (governs)

(1) center-to-center distance between stems = 4 11 27
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Figure 23-5 Design Chart for 6.5-in. Wall
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design aids to fit the range of conditions usually encountered in practice. For example, strenglh intcraction
diagrams such as those plotted in Fig. 23-4(a) (p = 0.0015) and Fig. 23-4(b) (p = 0.0025) can be helpful design
aids for evaluation of wall strength. “Blow-ups™ of the tower portions of the strength interaction diagrims are
shown for specific walls (h= 6.5 in.). Load charts, such as the one shown in Fig. 23-5 can also be devetoped for
speeific walls, Destgn aids such as the one shown in Fig. 23-6 may facilitate selection of wall reinforcement.

.

-
nl
Lo - S PV AN :.';LI..
. Y, b
b &,
&0 S
s 1T -1
°° p = 00015 GRS R _l.""“"'
J;', = 4000 psl © [ { bei2® -
= §0.000 psl I
oot 4 P p = 00015 e
U?h kips ;'c = 4000 p3l
- 20——— - m.
oaL i’/}iﬂl/
sh+03 0
o1} L ® W W e m o
M, I = kips
0 L i N — J
o 00 0.10
My
icbh .
(a)
10 R
L o
L_- s
o6 b
£ = 00025 €0 A
I'e = 4000 p= S T e .“ - -
P o fy = £0,000 psl "'.‘:'.‘.' el ol -‘-‘E"ES R4
— %0 ber2” | s
fébh Pn. 13 ] - /
oal " p = 00025
kips f'e = 4000 psl //
2 Iy = 60,000 ps! —
02 — afh =03 J/
o I I
wb - s r Bl a0 (14 w L4 u o A}
0 00 [+ X4
M,,.In, - kips
M, .
Ly

Figure 23-4 Load Moment Interaction Diagram for Wall with (a) Reinforcement p = 0.0015, and
() Reinforcement p = 0.0025
Presticssed walls e nok covered specificatly in Part 23, Prestiessing of walls is advantageons for handling
(precast pancls) wnd Tor mercased buckling resistance. For design ol prestressed waltls the designer should
consult Ref. 23.4.
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2. Walls must contain both horizontal and vertical reinforcement. The arca of horizontal retnforcement must
not be less than 0.0025 times the gross concrete area, and that of the vertical remforcement not less than
0.0015 imes the gross concrele arca. These ratios may be reduced to 0.0020 and 0.0012 respectively, when
#5 or smaller bars having f, 2 60,000 psi, or welded wire fabric with W31 or D31 or smailer wires are used.
In walls greater than 10 in. thick (gxcept basement walls) the reinforcement in each direction must be placed
in two layers (14.3). < . |

3. Length of wall to be considered as effective for each beam reaction must not exceed center-to-center dis-
lunce between reactions, nor width of bearing plus 4h (14.2.4),

4. The wall must be anchored to the floors or to columins and other structural elements of the building (14.2.6).

Note that the minimum wall reinforcement required by 14.3.2 does not substantiadly increase the strength of o
wall above that of a plain concrete wall. The minimum wall reinforcement required by 14.3 is provided prima-
rily for control of cricking due to shrinkage and temperature siresses.

2
With the publication of ACI 318-83, the canpirical wall design Eq. (14-1) was modilicd to rellect the general
range of end conditions encountered in wall design, and to altow tor a wider range of design applications. The
wall strength cquation in previous codes was based on the assumption that the top and bottom ends of the wall
are restrained against fateral movement, and that rotation restraint exists at one end, so as to have an effective
lengih factor between 0.8 and 0.9. Axial foad strength values could be unconservative for pinned-pinned end
conditions, which can exist in certain walls, particularly of precast tilt-up construction. Axial strength could also
be overestinuuaed where the top end of the wall is [ree and not braced against innslaton. 1o these cases, itis
neeessary Loaclleet the proper elicetive fength i the desipn caquation. Bquaion (14-1) allows the use of difter
ent effective length factors k Lo address this sination. The values of k have been specilied i 14.5.2 for com-
nonly oecurring wall end conditions. Equation (14-1) will give the same results as the 1977 Code Lq. (14-1) Tor
walls braced against translation.of both ends and with reasonuble base restraint against rotation.

Reasonable base restraint against rotation implics attachiment to a member having a fexural stilfness EI/ € a
least cqual o that of the wall. Sclection of the praper k for a particular set of support end conditions iy lefi tothe

judgment of the engineer. o

Example 23.3 illustrates application of the Empirical Design Method to a bearing wall supporting precast floor
beams. It should be noted that the reinforcement and minimum thickness requirements of 14.3 and 14.5.3 may
be waived where struciural analysis shows adequate strength and wall stability (14.2.7). This required condition
may be satisfied by a design using the structura! plain concrete provisions in Chapter 22.

11.10 SPECIAL SHEAR PROVISIONS FOR WALLS

For most.low-risc byidings, horizontal shear forces acling in the plane of walls arc small, and can usually be
neglected in design: Bhch in-planc forees, however, become o design consideration in major structures where a
timited number of willis resist the total lateral load, such as in high-rise buildings. Flexural strength must also be
considered when in-planc loads are significant. Example 23.4 iliustrates in-plane shear design of walls, includ-
ing desipgn for Mexural strength,

DESIGN SUMMARY ’

A trial procedune for wall design is suggested: first assume a wall thickness h and a reinforcementratio p, then
cheek the trial wall for the applicd loading conditions., '

It1s not within the scope of Part 23 to inchude design aids for a broad range of wall and loading conditions. The
inent is o present examples of design options and.aids. The designer can, with reasonable elfort, pfdduce

£
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only to walls of solid rectangular cross-section. The empirical method is a simple design procedure for these
limited cases, requiring only a single strength calculation to determine the design axial load strength of a wall.

Primary application of the Empirical Design Method is for relatively short walls spanning vertically, and subjecct
1o vertical loads only, such as those resuiting from floor or roof reactions. Application becomes cxtremely
limited when lateral loads need to be consideredbecause the “ellcctive” load eccentricity is limited to WG,
Walls not falling in this category must be desipned as compression members for axial load and flexure by the
provisions of Chapter 10 (14.4).

When the cecentriciiy ¢ of the “effective” luad does not exceed W6, the design is performed considering Py, as a
concentric load. The lactored axial load P, must be less than the design axial load strength ¢, computed by
Fi. (14-1):

Py & P,

[Fa

ke \? g
0.55¢fiA, |1 - (Tzf?) Eq. (14-1)

The single strength cquation for ¢B,,, considers both load eccentricity and slenderncss cffects. The eceentricity
Factor .55 was originally selected lo give strengths compitrable with those given by Chapter 10 for mmembers
with axial ioad applied at an eccentricity of h/6. Figure 23-3 shows typical load-moment strength curves for
§-110-. and 12-in. walls with {{ = 4000 psi and fy = 60,000 psi.23-3 The curves yicld eccentricity factors (ratios

of strength under eceentie oading to that under concentric foading) ol 0.562, 0.568, and 0.563 for the 8-, 10-,
and 12-in walls with ¢ = W6 and p = 0.0015.

fo=4ksi; f, =60ksi; ¢=1.00; p=A—5~; g=0.75
¢ A

340

m -
12}
.g' 400
X T [ S
- . - 4[ 12
D.c 420 {.__._l s
- 26
"E v}
g’ A0a
w —peQ O0%
— 140 LR RLTS
w P*LOO%
o
& 180
[&]
- 120
8
é 60
[+] '
80 100

Momen! strength, M,,, It-kips

Figure 23-3 Typical Load-Moment Strength Curves for 8-, 10-, and 12-in. Walls

Use of Eq. (13-1) is fl_n'lhcr limited to the Tollowing design conditions:
Pl thickness bonmst not be Jess than 1/25 times the supported length or height, whichever is shornter,”

not Jess than b (15531, Exterior basement walls-and loundation walls must be at least 7- 172 in. thick
(14.5.3.2).
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The ratio of EI/E. I, is plotted as a fupction of eccentricity e/h for several values of B, with the reinforcement
ralio p constant at 0.0015. Note that Code Eq. (10-13) assumes Ll o be independent ol oflv and appears 1o

rerestimate wall stiffness for higher load cccentricity. For walls designed by Chapter 10 with slenderness
evaluation by 10.11, Eq. (1) is recommended in lieu of Code Eq. (10-13) for determining wall stiffness. Ex-
ample 23.1 illustrates application ofxi.Q.l kusing Eq. (1) for wall stiffness.

0.4
pg=02
0.3f Byo04 ]
o =06
El e _Pe=08
Edy 0.2l b < 0.5
Py=0.56
Bu‘= 0.0
l]r;il.lﬂil!:]
01
Eg. (1) Tk
Eq. {10-13) — — — — —. 2

0.0 - 1 - ! L

—-la

. Figure 23-2 Stifiness E! of Walls

4

When wall slenderness exceeds the limit for application of the approximate slenderness evaluation method of
1011 (k€ /M 2 30), a more detailed evaluation of wall sienderness effects is required, as delined in 10,101, The
stender Toad-bearing conerete wall pancls currently used in some building systems, especially in tilt-up wall
construction, Ll in this high slendermess category. The more detailed slenderness analysis should account for
the influence of variable wall stiffness, the ¢lfects of deflections on the moments and forces, and the etlects of
toad duration. Such an analysis is presented in PCA design aid EBO74D Tilt-up Load-Bearing Walls. 232 1t
presents load capacities of slender wall pancls (20 € k€, /b £ 50) with thicknesses varying from 5-1/2109-1/2 in,
and having single or doublce layers of reinforcement. The design process involves the use of load capacity
coclhicient abies, which are simple W use, requiring only a minimum amount ol caleubiions. A detailed de-
scripuon of how the design tables were developed is included in the publication. Example 23.2 illustrates
application of EB074D.

145 EMPIRICAL DESIGN METHOD

The Empirical Design Method may be used for design of Toad-bearing walls i the resubtan of-all apphicable

loads falls within the middle one-third of the-wall thickness (cccentricity ¢ < K/6), and the thickness is at least the

minimum prescribed in 14.5.3. Note that n addition to any eccentric axial loads, the effect of any lateral loads

on the wall imust be included to determine the “ellective” cecentricity of the resultant load. The method applics
33



Shear forces must be considered in the design of walls. Section 14.2.3 requires the design for shear to be in
accordance with 11,10, the special shear provisians for walls. The required shear reinforcement may exceed the

mimimu wall reinforeement given in 14.3,

The provisions of 15.8 specifically address force transfer between a wall and footing, with 15.8.2.2 requiring a
minimum amount of reinforcement, not less thap-the minimum vertical reinforcement given in 14.3.2, to be

provided across the interface beiween a wall anda supporting fooling.

14.4 WALLS DESIGNED AS COMPRESSION MEMBERS

Where wall geometry and loading conditions do not satis{y the limitations of 14.5 (usually where lateral loads
are present), walls must be designed as compression members by the strength design provisions in Chapter 10
for flexure and axial loads. Minimum reinforcement requirements of 14.3 apply to walls designed by sirength
design provisions of Chapter 10. The vertical wall reinforcement need not be enclosed by lateral ties (as for
columns) if the conditions of 14.3.6 are satisfied. All 3§hcr code provisions for compression members apply to

walls destgned by Chapter {0.

As with columns, the design of walls is usually difficult without the use of design aids, Wall design is further
complicated by the fact that slendetness is a consideration in practically all cases. Two meihads for slendemess
consideration are specilicd in the code. A second-order analysis, which takes into account variable wall stiff-
ness, as well as the effects of member curvature and lateral diift, duration of the loads, shrinkage and creep, and
teraction with the supporting foundation, is specified in 10.10.1, In licu of that procedure, the approximate
evaluanon of slenderness ellects preseribed i 10.T] may he used,

It is important to note that Tgs. (10-12) and (10-13) for Bl in the approximate stenderness method were not
orrpinally derived for members with asingle fayer of reinforcement,

For members with e single tayer ol reinforcement, the following expression for I has been suggested hy
MacGregor1d:!

ol . El,
El = _‘.L(o_s-i)zu.l cE (1)
B h B _ :
S 04 -2k
whete Po= 099 (053 -12p2 1.0
B = ratto ol dead load to total towd

p = ratio of iwrea of vertical reinforcement to gross concrele area-

For ACT318-95, the definition of the creep effect factor B, included with Eqs. (10-12) and (10-13) for BI, now
depends on the lateral stiffness of the structuie. Walls have considerable stiffness in their own planes. Addition-
ally, they are connecied by a roof and/or floor slab. The structure which is created by these walls, therefore, is
laterally stlf, i.e., lateral sway is negligible. According 1o 10.0, By for non-sway frames is the ratio of the
maximum factored axial dead load to the total factored axial load. For consistency, the same sustained load ratio
seems approprite for the Ll expressions for walls in Eq(1). :

Figure 23-2 shows the comparison of flexural stiffness (1) by Cade Fag. (10-13) and Eq. (1) in tcrms of Eclg.
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23

Walls

UPDATE FOR THE '95 CODE

The code change affecting the design of*walls is due to the revisions in the slendemess provisions of 10.10 to
10.13. Scction 14.4 makes reference to these revised scctions.

GENERAL CONSIDERATIONS

Section 14.2.2 allows the designer two options in designing walls: (1) walls may be designed as compression
members using the strength design provisions for flexure and axial loads of Chapter 10 (Fig. 23-1(a)) or (2) they
may be designed by the Empirical Design Method of 14.5 (Fig. 23-1(b)). The provisions of 14.2 and 14.3 apply
to wails designed by either method. No minimum wall thicknesses are prescribed for walls designed as com-
pression members (14.4).

!

i Y

6>= . Py h
?' PU _‘T"“‘_9<E N
! 1 J I

ht [ hl |

o e

R S ——
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T
Yk

=g
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} S—

{a) Seclion 14.4 (b) Section 14.5
Figure 23-1 Design of Walls by ACI'Code

Note that the Empirical Design Method applies to load bearing walls, and only to wails of solid rectangular
cross-section. Minimum thicknesses are prescribed for walls designed by this method (14.5.3).° Load bearing
walls of nonrectangular cross-section, such.as ribbed wall panels, must be des.gned by the provisions in 14.4,
Cantilever retaining :.valls are designed by the fiexural design provisions of Chapter 10 (sec 14.1.2).
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CONSIDERACIONES GENERALES

Escnciaimente el disefio de columnas consiste en seleccionar una seccion transversal

v un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soporiar una compinacion

requerida de la carga axial factorada P, ¥ un momento factorado (primario) M,. ademas
de tomar en consideracion la esbeltez de la columna (momentos secundarios).

La esbeltez de la columna se expresa en términos de su relacion de esbeltez
A,
r

en la que:

i es una factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones latcrales v
rotactonaies en los extremos de la columna,

|, es la longitud entre los apoyos de dicha columna, y,

rvs cl radio de giro de {a seccion transversal de la misma columna.

Para propositos ‘de disefio. el término columna corta. se utilizavpara. designar una
columnz que tienc una resistencia igual a la calculada para su seccion iransversal,
cmpicando las fuerzas v momentos obtenidos de un analisis para la combimnacion de
fiexion v carga axial.

La columna esbelia se define como la columna cuya resistencia se reducc a causa de
las dcrormaciones de segundo orden (momentos secundarios).

Med:ante estas definiciones, puede considerarse que una columna con una relacion
de csbeltez dada, para un cierto conjunto de restricciones, puede disefiarsc como columna
corta. «»1 como columna larga para otro upo.

Mediante el uso de concretos v refuerzos con mavores resistencias, asi como con los
miclovos de disefio mas precisos. es posible obtener secciones transversales de menor
taman.. dande por resultado elementos estruciurales mas esbeltos.

Por io tanto. en el disefio de columnas. una consideracion de gran importancia, es la
de contar con procedimientos de diseno confiables v racionales para tomar cn cuenta la
csbelies Je estos ciementos estructurales,
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Ejemplo de aplicacion del disefio de elementos cortos sujetos a flexo-
compresion, en los cuales no es necesario tomar en consideracion los
efectos de esbeltez.

Diséfiese una columna rectangular armada con estribos. Definase el refuerzo
vertical para una carga muerta de 160 ton y una carga viva de 110 ton. Los momentos de
carca muerta v viva aplicados en el extremo superior de la columna tienen un valor de
13.00 v 10.00 ton-m, respectivamente, respecto al eje fuerte. Supongase que los
momentos en el extremo inferior son la mitad de los aplicados en el extremo supernior.
Respecio del eje débil los momentos son insignificantes.

La columna uene una altura libre entre apoyos, de 2.30 m, en ambas direcciones, ¥
respecto del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje débil
lo hace en curvatura sencilla. Utilicese un concreto f, =300 kgicm® v un acero de
refucrzo, con f, =4,000 kg/icm?. El marco del cual forma parte la columna sc encuentra

atizsado (no experimenta ladeo).

El proceso de disefio se desarrolia de conformidad con las N.T.C. para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto. del Reglamento de Construcciones del D.F.-

Las cargas para disefio vaien:

P =1.4(160+110)=378.00 ton

- : R.C.D.F. Ar. 194
M, =1.4(15.00+10.00) = 32.2 ton-m

Esbeltez de la columna. Seccion de la misma

Verifiquese la esbeltez de la columna. Supéngase una columna con dimensiones de
33 por 60 cm.

La seccion 1.3.2b) de las NTC, establece que en miembros con extremos
restningidos lateralmente (que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos
dc esbeliez cuando la reiacion entre la longnud efecuva y el radio de giro r dc la seccion

(M . ~
consigcrada, sea menor que 34— PL J El cociente es negativo cuando el elemento
2

;&gguona en curvatura doble v posiuvo cuando lo hace en curvatura sencilla. M, es el

mIyo
#wee— de l0s momentos ¥ A, cs ¢l meener de los que actuan en los extremos de la
coiumna

El concepto de los efectos de esbeltez se tratara con mayor amplitud mas adelante,
€N una sesion especial sobre ¢l tema



a. Esbeltez respecto al eje débil (35 cm)
k = 1.0 por tatarse de un elemento a compresion que no experimenta ladeo

(ACI 10.12.1)

r=030(35)=10.5cm .

ﬂ 1.0(230) =21.90
r 10.5

Con momentos respecto al eje débil insignificantes. supdngase Af,/Af, =1.0
Para considerar.la esbeltez:

K. . 34-12(1.0)=22 en curvatura sencilia

r
Por lo tanto: respecto al eje débil no es necesario tomar en cuenta la esbeltez

b. Esbeltez respecto al eje fuerte {60 cm)

k=1.0
»=0.30(60) =18
M/M,=-05"
K, _1.0(230) -

r

?

=12.78 <34-12(-0 5) =40

at
L

Por lo tanto: pueden despreciarse los efectos de esbeltez respecto al cjc fuerte

3. Caiculo del acero de refuerzo
a. Porcentaje de refuerzo minimo y maximo

En la scccion 4.22 de las NTC para concreto, se establece quc el porcentaje de
refuerzo no debe ser menor a 20//, m mayor al 6 por ciento. El numero mintmo de

varillas es de 6 en columnas circulares v de 4 en columnas cuadradas o
rectanpulares.

b. Esfuerzos y modulo de elasticidad de los materiales para el diseno

Para el disefio se utiliza. .
S =08/ Ec. 1.7 de la seccion 1.4.1.b de las NTC
Para usos estructurales, el concreto ¢lase | debera tener una resistencia minima:
S =250 kgiem* seccion 1.4.1.b de las NTC



E! module de elasticidad del concreto clase 1, se estpula 1gual a

'14,000,[}: (1.4.1.d de las NTC), en tanto que el modulo de elasticidad del acero es
casi siempre igual a:
E, =2,000,000 kg/cm?

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia:
 f. =4.000 kg/cm? (Seccion 1.4.2 de las NTCO)

¢c. Factores de reduccidn de la resistencia
De conformidad con la seccién 1.6 de las NTC, los factores de reduccion de

la resistencia que se deben emplear, son:

e Paraflexion: F, =0.9
« Para cortante vy torsion: F, =0.8

Para flexocompresion, el factor de reduccion de la resistencia vale 0.8, si ¢l
nucleo estd confinado por un zunche, y 0.7 si se colocan estribos v la talla de la
columna es en compresion.

4. Utilizacion dei diagrama de interaccion del D.F,
Supongase que se utilizan varillas del #10 (1.25 pulgadas)

a. Calculo del parametro d/h. Para el peralte de 60 cm.

d = peralte total — recubrimicnto libre - el diametro del estribo - ' del
diametro de {a varilla =60~ 1.5-0.95-1.59=3596cm

El cociente d/h = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza e! diagrama de interaccién para
dih=0095 '

5. Diagrama de interaccion

Hay varias formas de ingresar al diagrama de interaccion. Una dc ellas es la de
calcutar ios valores da:

P M
= — . ¥ Re—=—r
Fobh f Fobh?f

expresiones en las cuales b v 4 son los lados menor y mayor de la columna; para
columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reduccion F, = 0.7;y

/. =0.85(0.8)f, = 0.85(0.8)300 = 204 kg/cm?

10



Reemplazando valores, se obtiene que K = 1.26 ¥ R = 0.18, en cuya interseccion s¢
encuentra ¢ =0.71.

Ahora,
/. A4
A q - .p j’; ) y P - bh 5
donds A, es el area de acero de la seccidn de concreto.
Reemplazando: si g= pfl. =0.71
204 -
entonces: p=07] 2000 =0.0362 =3.62%

Lo anterior significa que el area de acero necesaria es el 3.62% del area del
concreto:

4 = p(bh) = 0.0362(35)60 = 76.04 cm?

Ocho varillas del #10 (1% de pulgada) tienen un area de 63.52 cm®. en 1anto que 0
variilas dcl No. 10, tienen un area de 79.40 cm?®. Se requiercn, por consiguicntc, 10
varilias del #10.

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de’interaccion. .es el de calcular el
parametro ¢/h, donde e, es la excentricidad de la aplicacion de la carga, la cual se obuene.

diviciendo el momento Af entre la carga axial P,. En efecto:

¢ M, 3420100

=2 o 22 0142

h Pk 3781060
En la interseccion de §=0-14 con K = 1.26, se lee nuevamente ¢ = 0.71, y

descendiendo hasta la abeisa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniéndose los
mismo valores gue va se habian determinado previamente. Con este valor de R, puede
caicuiarse M, v compararlo con el propuesto para el disefio. En caso de que este valor
calculado sea mayor que el momento Wumo de disefio, se verifica que el drea de acero

calculada resulia correcta. De otra forma. habra que incrementar la cantidad de acero o

¢l tamano de la seccion de concreto. v efectuar una nueva secuencia de diseiio con los
nucyos valores.

6. Porcentaje de refuerzo

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale:
A, 79.4

P~ 35(60)
a. Refuerzo maximo v minimo

=3.79% > 3.62% requerido

11
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El porcentaje minimo admisible de refuerzo es:

Pow =—=——=0005=0.5%<3.62% .. correcto

stc alimo porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de refucrzo que
usualmente se utilizan en la practica, pero ain asi es menor al maximo pernusibie del
6%. El numero de 10 varillas colocadas es, por supuesto, mayor al minimo de 4
necesarias en una seccion transversal cuadrada o rectangular.

b. Comportarﬁicmo de la columna segin las cargas aplicadas y la seccion dada

Por otro lado, de conformidad con la zona donde se ubica la interseccion de A con
los demas parametros calculados, incluvendo R, es factible percatarse de quc ta falla de
la columna tendria lugar en la zona de compresion, por lo cual, el valor de 0.7 adoptado

para ¢l factor de reduccion F, es correcto.

7. Refuerzo transveral

a Separacion de los estribos
La seccién 4.2.3. de las N.T.C. sehala que la separacion de los estribos no serd
mavor a;

D -8—:_3.9: veces el diametro de la varilla longitudinal;

* 48 veces el didmetro de la varilla del estribo; ni
e iamitad de la menor dimension de {a columna

Efcctuando operaciones:

30 544x381cm=5121cm:
J4.000
48 (0.95) =45.60 cm;
0.5(35) =17.5cm rige

Debera cntonces colocarse estribos del #3 @ 17.5 cm de separacion

b. Separacion en la zona de las juntas
La scparacion maxima se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una
longnud no menor que la dimension transversal maxima de columna. 1/6 de la altura
librc de esta, ni que 60 cm, arriba y debajo de cada unidn con trabes v losas, medida a
partir del respectivo plano de interseccion. En este caso:



¢ Lamayor longitud transversal de la columna es de 60 cm
e 1/6 de la altura libre =38 cm
e 60cm

Por consiguiente, la dimension que rige es la de 60 cm

c. Detalle de la colocacion de los estribos
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla jongitudinal de
esquina } una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soponc lateral
suministrado por el doblez de un estribo con un angulo interno no mavor de 135 grados.
Ademas. ninguna varilla sin soporte lateral debe distar mas de 13 cm de una varilla
soportada lateralmente.

--------
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4 varlllos 6 wvorillas 8 wvarillos
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- TIPOS D= REFUZRZO TRANSVERSAL EN COLUMNAS




Consecutive crossties
engaging the same
tongitudinal bar shall have
their 80-deg hooks on
opposite sides.of column

6d, (2 3m.) '
b % I_ Bdb extension

~

¥

4

Note X shallnot exceed 14 inches.
= maximum value of X on all column faces.

x

New Fig. R21.4.4 .- Example of transverse reinforcement in columiis
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En resumenr. se tiene que:

a)

b)

cl

d)

t

En las columnas que estan contraventeadas (sin ladeo), la longitud efectiva /, se

hay

encuentra entre = v /,, donde /, es la longitud no soportada entre jos apoyos

de la columna;

En las columnas que no estan contraventeadas, la longitud efectiva /, es siempre

mavor que la longitud real de la columna /, , y puede resultar 2/, o mas. En tal
caso. un valor de £ menor que 1.2 no se considera razonable

El uso de los nomogramas anexos, permite una determinacion grafica-de‘los
factores de longitud efectiva para los marcos atiesados (sin ladeo). o no auesados
(con ladeo), respectivamente

Si ambos extremnos estan empotrados o casi, entonces ¥ =0, y £=0.3.

St ambos extremos de una columna no atiesada {con ladeo) tiene una minima
ricidez a la rotacion. o se aproxima a ¥ =, entonces k = co.

St ambos extremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces W =0, y
K=,



3 ometda™

Medio onda Madle ondo
senoiaal uno{dul
% (Medla onda
1= sencidal)
steen
(@) n=1,kt=¢ (b) n = 2, kt = }¢
o
N Marcos centravenisados coniro sl icdeo "‘
.ﬁ -
(Media onda
senoidal)
(M.dla ondo
§ (Medio_onde ""°'d°')
unoldul)
(n=1 k=1t (@n=2.k =2
Longltuoges esfactivos de
columnos ideoiizados Marcos con libertad parc experimentor ladso
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Estados de equlllbrlo (o) Estable (b) Neutra! (e) Inestoble
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_
{a) Columna {b) Dlagramo de Cuerpc Llbre
Pondeo de ung columng n =1 n=2 n=3
bigriiculoog
(c) Nimero de medias ondas senoidales
tg?‘?;::g'oiocllvo de (a)- {b) (c)



(a)

Fig ll.Nomoaromas para determinor
ge miempros o0 flexocompresion

V4 K Ve Va k Vg
oo [ =] o
- o — == 20¢ — oo
50.0 2y - 1.0 i 50.0 100.0 — =T 100 - 100.0
10.0 -+ E"lo-o £0.0 — :F t— S0.0
5.0 — 5.0 30.0— —;— 5.0 —30.0
3.0 —T-0.8 L a0 20.0 — T 40 200
2.0 — 4 — 2.0 ] T 3
10.0 _|] — [
- I 9.0 1 3° 128
-T—08 8.0 — R — £.0
1 o— — (0 7.0~ — 7.0
8_2_ 1 p— 83 6.0 — -+ — 6.0
0.7 — — 0.7 5.0~ —+ - 5.0
0.6 —0.7 — 0.6 4.0 —+ 20 - 4.0
0.5 — — 0.5 7 -+ R
- =~ 3-0— _J. = 3-0
0.4 — — 0.4 ] " i :
i - | - *i
0.3 — — 0.3 2.0— + — 2.0
- N - 1.5
0.2 0.6 0.2 1 _
= - 1.0 — - — 1.0
0.1 4 - 0.1 ] + [
o ——0.5 _ o o 1.0 L o
¥ = cociente de (I /L) o¢ los columnas, entre S(1 /L) de los miembros de flexion
gue llegan o un extremo de unc columna,en el plono considerado
H' = kH
L y B son los extremos ge Io columno
[ a cT)

longitudes efectivas,H', r»F)



EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD CON EL
CAPITULO 10 DE ACI 318-99

10.10. Efcctos de esbeltezen los elementos a compresion

En 1993, el reglamento se modifico para especificar que en lo sucesivo los cicctos de
esbelicz se tomen en consideracion por medio de un analisis dc 2o. orden (10.10.1). 81 sc
toma ¢n cucnta que los procedimientos de computacion v muchos programas cxistentes
son ahora capaces de realizar andlisis de 20. orden, se justifica esta disposicion det ACI
518-95. la cual continua vigente en 1999.

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal y como ha ocurrido en versiones
previas del regiamento, se permiten, en 10.12 y 10.13, los métodos aproximados que
deternunan un momento de disefio amplificado mediante un factor 8. para tomar cn
cuenta la esbeltez del elemento en consideracion.

En ia presente revision del reglamento, se establece en forma mas explicita que en las
versiones anteriores. la diferencia entre los marcos no contraventeados. (que ahora se les
liamia “con ladeo™). de los contraventeados, (que ahora se les llama “sin.ladeo™). En
aimbos casos se especifican limites para los efectos de esbeltez.

Se establecen limites inferiores para la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse -
los momentos de segundo orden v solo deberan considerarse las cargas axiales ¥ los
momcitos de primer orden para el disefio como columnas “cortas.”

Cuando sc tienen relaciones de esbeltez moderadas. es permisible la determunacion de los
momentos amplificados mediante los procedimientos aproximados que sc mencionan en
10,12+ 1015,

En las columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un andlisis de segundo orden
que resulte mas preciso (seccion 10.11.5) v que tome en cuenta la nolincaridad del
matecrial v el agrietamiento. los efectos de la curvatura del elemento. la distorsion lateral
tdrii, 1o duracion dc las cargas. la contraccion v ia fluencia (flujo plastico). asi como la
interaccion con la cimentacion Los limites que se estabiceen en 10.12.2 v 10.13.2 para
marcos, sin fadeo v con ladec. respecuvamente, Se resumen 2 CONUNUACION:

Marco con ladeo Marco sin ladeo
(811 contraventear) {contraventcado}
s kitr<ll Se desprecia fa . <4 )
! . si ki /r <34 12( M,/ M,
o—
L2I<klr <100 Metodos si 100 2 &l /r > 34=12( M,/ M,)
- aproximados -
si ki /r>100 = Analisis P-4 st kil /r>100

—




Donde:

M. v M, son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos f{actorados
en los oxtremos de la columna. M, es positivo si el clemento se flexiona en curvatura
sencilia v negalivo si o hace en curvatura dobie; en tanto que M; siempre scra positivo.

h. es el factor que determina la longitud efectiva del elemento en {lexo-
compresion. El factor k se determina de conformidad con 10.12. calculando las
expresionzs que se presentan en R10.12, o por medio de los nomogramas de Jackson ¥
Moreland. que permiten calcular dicho valor de k, para columnas de seccion constante €n
un marco

i ¢s ¢l radio de giro de la scceidn del clemento en flexo-compresion
! es la longitud fuera de los apoyos. del elemento en flexo-compresién

10.10.1 E\cepto con io permitido en 10.10.2, el disefio de los elementos a comprcswn"

fas vigas dc restriccion v otros elementos de apoyo. se basard en las fuerzas v momentos;

factorados a parur de un andlisis de segundo orden, considerando la no linearidad v cl

agrietanuento de} material, asi como los efectos de la curvatura del elemento v Ia
distorsion lateral (driff), la duracién de las cargas. contraccion y flujo plastico. vy la
fnteraccior con ia- cimentacion. Las dimensiones de la seccion transversal de  cada

ey . . . + h"
clemento que sc use en el andlisis estaran dentro del 10 porciento de las dimensiones de?
ios civmentos mostrados en los planos de disefio. o deberd repetrsc ci andlisis’

proponiciidese nuevas sccciones de los elementos. .
Comentario® Las disposiciones de 1a seccion 10.10.1 para los efectos de esbeltez en los
eiementos a compresion se revisaron en 1993, para reconocer el uso de’los andlisis de
scgundo orden v para mejorar la distincion entre los marcos con ladeo v sin ladeo.

Se aclara ¢! uso de los marcos no contraventeados que experimentan ladeo v los marcos
contravencados que no experimentan ladeo.

10.11. Momentos amplificados

10.11 1 Las carpas axiales factoradas P,, los momentos factorados M, v M3 en los
extremos dc las columnas v cuando se requieran, las deflexiones laterales relativas A, en
cl cmrcpwo s¢ caicularan utilizando un analisis eidstico de primer orden donde las
propredades de la secciones se determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas
axiales. la presencia de las repiones agnietadas a lo largo del miembro, asi como los
cfectos de la duracion de las cargas. En forma alternativa sc permitira ¢l uso de las

siguicnics propiedades para los clementos de la estructura:
!

~!
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a) Ei modulo de de la seccion 8.5.1: para
elasticidad concreto de peso normal

E, =150004//,

. b) Momentos ce inercia:

Vigas 0351

Columnas 0.70 Ie

Muros - sin agrietar w70 lg
agrietados 0.35 g

Placas y losas planas 0.251g

c) Area 1.0 Ag

Los momentos de incrcia sc dividiran por (1 + By), donde Pq:

a) Para marcos sin ladeo:
_ carga sostenida axial maxima factorada
p= carga axial maxima factorada
b) Para marcos con ladeo. excepto a lo requerido en c):
_ cortante sostenido maximo factorado en un cntrepiso

ﬁ.l -

cortante maximo factorado en ese entrepiso

ctcon o verificacion de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cabo de conformidad
con 10 13.6;

carga sostenida axial maxima factorada

B

carga axial maxima factorada

10.11.4 Los marcos sin y con ladco

- En las estructuras rcaies no existen ias condiciones perfectas “con ladeo™ o “sin ladeco.™

Si mediante una inspeccion no es posible determinar con precision si ¢l marco esta o no
contraventeado. las secciones 10.11.4.1 y 10.11.4.2 proporcionan dos formas para
determunar la condicion del marco. De conformidad con 10.11.4.1, una columna quc
formia parte del marco se considera contraventeada (sin ladeo). si los momentos en los
extremos de ella, debidos a ios efeclos de segundo orden, no sobrepasan el 5 por ciento
de los correspondientes momientos de primer orden. De acucrdo con 10.11.4.2, se puede
suponer que un entrepiso del marco no experimenta ladeo, si;

Tra
Q='—'#1SO.05 * Ec. (10-7)
en la que:
Q = indice de estabilidad en un entrepiso
e, = carga vertical factorada total en el entrepiso it
\'Il =

cortantc otal en el entrepiso



B = deflexion relativa de primer orden entre los extremos superior ¢
inferior del entrepiso. debidaa V,

l = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del
marco

10.12.2. En los marcos sin ladeo se permitird despreciar los efectos de esbelter para los
cicmicntos on compresion que satisfagan: :

ki

<34 -12(M,/M,) Ec. (10-8)

r

donde el wermino [34 -12(M,/M,)] no se tomard mayor a 40. El termino M,/M; es
positivo si ia columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexiona en
curvatura doble.

10.12.3 Los elementos en compresion se disefiaran para la carga axial factorada P, v el
momento M. amplificado por los efectos de la curvatura, como sigue:

M, = 8psM3 Ec. (10-9) lf‘
en la quc:
) Bry = —2— 210 Ec. (10-10); '
" 0.75P, S
- m2El
e R T — EC. (}0‘1 1
R ) i

El sc tomard igual a:

C{02E1 +Efly)

]"'Bd
- 0.4E 1,

I+ﬁd

Ei

Ec. (10-12)

Ec. (10-13)

10.12 3.1 En los elementos sin cargas transversales entre los apoyvos. C,, se¢ tomara
como

C,,,=0.6+045-’-20.4 Ec. (10-14)

-

donde Mi/M; es posiivo si la columna se flexiona en curvatura senacilla. En los
miembros con cargas transversales entre los apoyos, C,, se tomara igual a 1.0.

i0.12.5.2. El momento factorado M; de la ec. (10-9) no se tomard menor a

M, =P(0.6+0.012k)  Ec. (10-15)
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separadamente alrededor de cada uno de los ejes, donde 0.6 v h estan en centimetros. En
los eicmentos en los que M. excede M, el valor de Cy, de ja ec. (10-14) se tomara. va

il

sea. inual a 1.0. o se basara en el cociente de los momentos calculados M, v M.

10.13. Amplificacion de momentos — marcos con ladeo
E! disciio por esbeltez de los elementos con ladeo se reviso en el Reglamento de 1092, El
procedimiento revisado consisie de tres pasos:

1} Sc calculan los momentos amplificados 8,M,. Esto puede llevarse a cabo de tres
maneras diierenies:

Primero. s¢ podra utilizar un analisis elastico de segundo orden del marco (10.13.4.1).
Segundo. podra utilizarse una aproximacion de dicho analisis (10.15.4.2).

L.a tereera allernativa es la de utilizar ¢l amplificador de ladeo &, de las cdiciones
anteriores del reglamento (10.3.4.3).

2) Los momentos amplificados de ladeo 5,M, se suman al momento no amplificado sin
iadeo BD,. en cada extremo de cada una de las columnas {10.15.3). Los momenios sin
iadeo sc podran calcular uiilizando un analisis elastico de primer orden.

10.1>.1 En los elementos a compresion no contraventeados contra el ladeo. el factor k
de longiud efectiva se determinard utilizando E e 1 de conformidad con 10.11.1 v serd
masor que 1.0

10.12.2 En ios elementos a compresion que no estén contraventeados contra ladeo, los
efectos du 12 espeltez se despreciaran si kly/r es menor que 22.

10.12.7 Los momentos M; v M en los extremos de! elemento en compresion se tomardn
como 7

M| = M, ns = My, Ec. (10-16)

Ma=Mau = &M Ec. (10-17)

donde. o.My 8.M;. sc calcularan de confornudad con 10.13.4.

1C.13 + Los momentos de ladeo amplificados 8,M, se tomaran como los momentos en
los extremos de fa columna. caiculados utilizando un andhsis clastico de scpundo orden,
basado ¢n la nigidez del miembro dada en 10.11.1.

10.1> 4.2, En forma alternativa se permitira calcular 5,M, como:

M.
52 M, Ec. (10-18)

8,M, = zM

?(1} o‘ cajculado de esta manera excede 1.5, §,M, sc calculara wtilizando 10.13.4.]1 o. °
AN S

S



10.13.4.3. Alternativamente se permitira calcular los momentos amplificados de ladco
a M, como:

8,M, = 2 M, Ec. (10-19)

-
P,
0.75Z P,
dondz TP, es la suma de todas las cargas verticales en el entrepiso ¥ ZP es la suma de
todas ias cargas de las columnas que resisten ladeo en el entrepiso. Pe sc caicula

utilizando la ecuacion (10-11). donde k se obtiene con 10.13.1 ¥ EI de la ecuacion (10-
12)ola(10-13).

10.13.5. Si en un elemento a compresion:

Ec. (10-20)

#e

el momenio maximo ocurrira entre los extremos de las columnas v cn csc caso, Mz se
debera amplificar mediante el amplificador para marcos sin ladeo:de la ecuacion (10-10).
de 1o siguiente:manera;

M, r5 A:=:———— (M, +0 M,) Ec. (10-9)

‘Entonces. la columna se disefiara para la carga axial factorada P, v ¢! momento M.

caiculado utilizando 10.12.3. en que M, v M. se calculan de conformidad con 10.13.3.

4 como se define para la combinacién de carga en consideracion, v k como sc define en
101201

Se considerard la resistencia v la estabilidad de la estructura en conjunto, ante cargas
gravitacionales. como sigue:

10.15.6. En adicion a los casos de carpa que comprenden cargas latcrales. sc considerard

la resistencia v 1a estabilidad de ia estructura en comjunto bajo cargas gravitacionales
factoradas

a) Cuando &.M, se caicula a panir de 10.13.4.1. el cociente dc las deflexiones
latcrales dz segundo orden por las deflexiones laterales de primer orden. con 1.4 veces la

carga mucria v 1.7 veces la carpa viva, mas la carga lateral aplicada a la estructura, no
excedera de 2.3.
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b) Cuando &,M, se calcula a partir de 10.13.4.2. el valor de Q calculado utilizando
TP, con 1.4 veces la carga muerta mas 1.7 veces la carga viva, no excederd de 0.60.

¢) Cuando &,M, se calcula a partir de 10.15.4.3, &, calculado utilizando IP, v
TP, correspondiente a las cargas factoradas muerta y viva, sera positiva v no excederd de

a0z

-

En los casos a), b), ¥ c). Py se tomard como el cociente de la carga axial maxima
factorada sostenida. por la carga axial maxima factorada.

10.12.%7. En los marcos con ladeo, los elementos a flexion se disefiarin para los momentos
totaics amplificados en la junta, en los extremos de los clementos a compresion.
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Ejemplo 13.1 — Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo
(Contraventeado). '

Diséfiense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio
para oficinas con 10 entrepisos, que se muesira abajo. La altura libre de
" primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos.
Supongase que los efectos de las cargas laterales en el ediﬁcio son causadas
por el viento actuando en la direccién N-S. Otros datos necesarios para el
edificio son los siguientes:

Propiedad de los materiales:

Concreto: f, = 350 kg/em? .
Refuerzo: f, = 4,200 kg/cm?
Vigas: 60 x 50 cm 2

Columnas exteriores: 50 x 50 cm
Coiumnas interiores; 60 x 60 cm
Muros de cortante: 30 cm

Peso de los largueros de piso: 420 kg/cm?
Carga muerta sobrepuesta: 156 kg/cm?®

Carga viva: 244 kg/cm?

1. Cargas gravitacionales factoradas

1] e g ST K I
Carga axxal{n _.!f'é e orréggtos ﬂe__}gggaq_tes_ faciorados, ton-m:
Columna . factorad;;;,.ﬁ&k&é&% Sl TN s T Lol
e ey Mg
ll‘f' S SR e 2’.
O - T4-x . exw. supoR|ie g T
Al 498 . | .0 '16.08.Id w821 8.21 16.08
Cz ) 916 Tler 1069 o EEenE 86 | -0.86 1.69
2. Determinese si el marco es con o sin ladeo Secc. 10.11.4.2

Los resultados de un analisis elastico de primer orden utilizando las
propicdades de la seccion 10.1.1, se resumen en la tabla que siguc:
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Nivel de 3 p* ;.— wﬁ_ A5 é&-«V .'ﬂ b Q- 2 Rs,
piso e N e isﬂﬁﬁﬁm s R V¢,
Az 1,803 | 0.036 X [R5 0:00 396 0.015
T 3.661 ;---003654,;&;:32.19‘ 396 0.010
, 9 5518 ~0.038" **fat-‘;e'ss‘.ov 396 0.010
: b [ 7.375 0.038: " 73.46 396 0.010
| 7 I 9.32 —0.036 93.25 396 0.009
1 G 11.090 0.036 ..~ 112.46 396 0.009
4 5 12.947 | --0.036 | =.131.02 . 396 0.009
a X} 14.804 | ..70.028" .1l = 148.96 396 0.007
! 5 | 16.662 1|+ -0.025-|-= 165.80 - 396 0.006
i Z | 18.631 0.028 - % =187.68 675 0.004

El indice de estabilidad 0= P,a,/V,/ para cada entrepiso es menor
que 0.05. Por consiguiente, toda la estructura se puede considerar como de
no fudeo (contraventeada).

ccion preliminar del refuerzo de la columna
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez:

0P, = 0806 0.85,(4, = 4,)+43,2004,,]
Para la columna A-3:
498 = 0.80(0.70)[ 0.8
de donde: 4 =37.29 cm®
Utilicense & varillas del #8 (4,=40.56 cm®, p_ = 1.6% )

Utilicese PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3
con:

3. Ele

Ec (10-2)

5(350)(50° - 4,)+4,2004,]

P, =498 ton.
De la figura 13.14:
© A, =2498t0n-m>16.08 CORRECTO

En Torma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del
#9: 4 = 15387 cm?
15387

=0.0427 =43¢
60x60 3%




L

4. Columna C3 — Disefio final, que incluve los efectos de esbeltez.
Determinese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilicese un
factor de longitud efectiva k= 1.0

H, LUE0) 3¢y 10.12.1
i r 0.3(60)
Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura:
-2 Mt 34-—12(‘0‘86\ =40.1> 36.1
i 169 )
No requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto
que A-.’”.-'r<3-1—12(££'- 10.12.2
\ M,

Notese que de conformidad con la disposicion de 10.12.2 de ACI
318-99. 34—12{%—‘] no debe tomarse mayor a 40.

En este caso no es necesario calcular un valor mas preciso de &;ya
que la columna no es esbelta para £ = 1.0. Las 24 vars. del #9 resultan
adecuadas.

2. Columna A3 — Disefio final, incluyendo efectos de esbeltez -
2) Determinese si es necesario considerar los efectos de esbeltez
Determinese & del nomograma en R.10.12
50*
[, = 0.7(——-
\ 12

}=364,583 cm' 10.11.1
E =15100yf =282,589 kg/cm’

Para iz columna en la pianta baja. de 6.75 m =675 cm
£ _ 282.589(364.583)
1 673

Para ia columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m = 396 cm
£_1= 282.586(364.583)
! 396

_0.35(60x50%)

h 12

=153x 10" kg—cm

260 x 10°kg—cm

) 218.750 cm’

Para ia viga de 8.53 m
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E.] _282.589(218.750) _
B 853

!
/ " 5
W, - > E1IL _ (53+26000° .,
S EI - T2x10

72 x10%kg=cm

Supongase que W, =10 (columna esencialmente empotrada en la

base). ,
Del nomograma en R10.10.12.1 (a): k= 0.84.

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en doble curvatura:

ﬂ=36<34-I2(£—2—1-)=28
r 16.08
-8
1‘-’-’*—=36<34-12[—8i)=40
r 16.08
para ia columna A3 flexionada en cuvatura sencilla:
k!

—=36 > 34-12(——8'21]=28
16.04

r

No es necesario considerar la esbeltez de la columna A3, si se
flexionza en doble curvatwura, la cual es la condicion mas comun para las
construcciones de concreto vaciado en sitio. Si embargo, con objeto de
ilustrar el procedimiento de disefio, incluidos los efectos de esbeltez en las
columnas sin ladeo, supongase una curvatura sencilla.

b. Determinese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la
combinacion de cargas para el disefio.

M =6 M, Ec (10-9)
donde.
. C.
5, =——5—210 Ec (10-10)
l — L
0.75 P
C,=06+04] —|204 Ec (10-14)
M'2
2
=0ﬁ+04[8_1]=08
16.08
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p TE Ec (10-11)

4 (]d.)l
o Q2EL +EL, .
1+ 5,
E =15100y7 =15,100+350 = 282,589kg/cm’  Secc. 8.51
1 =22 - 520833 kglem'
12
E, = 2x10° kg/em® | Secc. 8.5.2

2
=2 [(3;:5.07)(52—0- 1.11-1.9] -3.81] ]= 10,043 e’
En la exnresion anterior, ¢l dismetro de ia varilla del #7 dividido por 2 = 1.11cm; ¢l diametro del estribo del #6 = 1.91 cm. 3

¢l recubnmiento de 1.5 =381 cm i

14P,
B,

= —Tn-082
' 14P +17P,

_0.2(282.589)520.835+ 2(10°)10.043 _

08 2.72010)"° kg-cm?
+0.82

El

De ia Ec (10.-13):
£l - 04E /7, 04(282.589)520.833

=323(10")
i~ f 182

Si s¢ utiliza este ultimo valor. la carga critica P, vale:

7 (3.23)10°

P = - =1,070919 kg
(0847650)
08
- =2
0= 95000 - !
0.75(1,071,000)

Verifiquense los requisitos de momento minimo:
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M

2 i

= P (0.6 +0.03h) = 498,000(0.6 + 0.03x50) Ec (10-15)
=1,045,800 kg—em=1045<16.08 ton—-m

Por consiguiente:

M, =2.11(16.08) = 33.85 ton-m

Si se utiliza la figura 13-14, resulta evidente que la columna de 50 x
50 cim reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinacion
de cargas P, =498 ton y M, = 33.85 ton-m. En este caso se requieren & vars.
del #9, las cuales representan un p, =2.0%.

6. Para propodsitos comparativos se realizd un analisis P-A utilizando las
propiedades que aparecen en la seccidn 10.11.1 del Reglamento. Los
momentos totales que se obtuvieron de este analisis P-4 son-esencialmente
los mismos a los que se obtuvieron a partir de unz analisis de primer orden.
Lo anterior ilustra la economia total que se logra cuando para el disefio de
los elementos se utiliza un analisis P-A.
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Ejemplo 13.2 — Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo
(no contraventeado).

Disénense las columnas Cl1 y C2 en el primer entrepiso del edificio para
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del
primer.entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demas. Supongase
que jos efectos laterales en el edificio son provocados por el viento
actuando en la direccion N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los
siguientes: '

Propiedades de los materiales:
Concreto f, =420 kg/cm* para las columnas en los dos
entrepisos inferiores
/. = 280kg/cm? para todos los demas sitios
: (w, = 2,400 kg/m?)
Refuerzo f, = 4,200kg/cm?

Vigas: 60 x 50 cm . o
Columnas exteriores: 50 x 50 cm
Columnas interiores: 60 x 60 cm

Carga muerta sobrepuesta = 208 kg/m*
Carga viva =244 kg/m?
1. Combinaciones las cargas factoradas Secc. 9.2
1 U=14D~-17L Ec (9-1)
- U=0.75(14D~ 1.7L = 1.7W) Ec (9-2)
3U=09D~13W Ec (9-3)

2. Determinese si el marco es con ladeo o sin ladeo
Los resultados del analisis de primer orden utilizando las propiedades
de la seccion 10.11.1 se resumen en la tabla siguiente:



Com- Momentos ficxionanics factorages
bma. | Carpa (ton-m}
Coi cion anaa
de facto- | M, extremo superior M, extreme inierior 4
careas | raga ‘ M, M, M. M M, M.,
pons | s I wa ) ons s 1ol
<. 6l 1 7ET 1.8% 394 - 394 3.94 787 b 3N VKT I
R T TR T B.16 2.95 L3 | 2466 B.J6 | 2468 | 591 i 2.9 2o 21T
TIe 1 3.0% 1 23C | 608 { 190 { 204 | 2408 | 608 | 2403 | 5.9F - 190 - Siie
= e or 010s 1 - 01e¢ | 007 - 007 1 00, 0.1 | 00, 0i< A
7 97 1 04: . 610 § 622 | 007 | 4567 | 4574 1 627 | 4574 { 0i: & 00 . oh ' i
- EE N N 5 & 633 1+ 0.04 46,50 4654 | 633 | 68 | 010 1 00= r2 ae S0
Nivel de l ?P * A,., VH 1: 0= Y P A
Piso ! (ton) (em) (ton) (cm) n
T Azown A0 005 [ 86T 1T 365 1T 0067
AR F R R VT 025 [T 36T 0076
TR 427 04T 4265 1365 T 0115 |
T 5.704 053 [ 5901 | 365 1 0.i40 |
T | 7135 066 7527 T 3651 0.171
R TR I = 079 19098 | . 365 ... 0.203
o T_- j___ 9970 ) (_).91 ______ 1_96_..1.9 _______ :f(_ié _________ (_)._2_3_4_.__'
SO T 1N D ¥~ S 12995 ... 365 1. 0.269 |
S 1887 1 114 b 13520 [T 365 | 0.297 ]
______ Lol R0 4 LIs 14887 1 365 1 03127
e S A S S oL N B 16171 | ... 365 b 0298 .
Z ! 7.13% | 0.84 175.11 430 0.190
Tolmues oo 90s6 o aet piso. 1as cargas mucrtas sobrepuestas v das cargas vivas reducidas. Li tactor de

rosuccion ae la carga viva sclomo 1zual a 0.08 (A-150)

Ei indice de estabilidad

S ra,

Vo

es mayor a 0.05 en todos los niveles de piso. Por consiguiente, las columnas
no esian contraventeadas.

5. Eleccion preliminar del refuerzo de la columna
Uulice el programa PCACOL para determinar el area requerida del
acero longitudinal, sin tncluir los efectos de esbeltez.
Para la columna C1, utilice 8 vars. del # 8 (p,=16%)

Para la columna C2, utilice 16 vars. del # 11 (p, =43%)
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4. Columna Cl1—Disefio definitivo, incluyendo efectos de esbeltez
a. Determine k del nomograma en R10.12.1

4
I,= 0.7(5—(1—} = 364,583 cm' Secc. 10.11.1
£, =15.100,/f, =15,100/420 = 309,458 cm' Secc. §.5.1
Para la columna de 4.32 m: £l 309‘45i;3;)64'583) =262x10" kg—cm
. 4 :
Para ia columna de 3.65 m: f’;fj 230 5?523564 283 _ 309x10° kg—cm
k]
I, =035[60x5° )=218,750cm‘ 10.11.1

Para la viga de 7.30 m de longitud:
E.] _309.458(218.750)

92.5x10" kg—cm
/ 732 "

Y EIN 262+309
N EIT 935

k4 =6.17

Supéngase que ¥, =10 (columna esencialmente empotrada en la

base).
Del nomograma de la figura R.10.12.1(b), k= 1.76:

KL _176(405) _ 4o as 10.13.2

r 0.3(50) -
Por consiguiente: deberan considerarse los efectos de esbeltez

u. Determine el momento total M. (incluidos los efectos de esbeltez)
\ ias combinaciones de cargas de disefo

Mo=M, +o M, Ec (10-17)
Utilizando un analisis P — A aproximado:

R M,

M, =—> M, Ec (10-18)

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de disefio.
incluidos los efectos de esbeltez:



Combina i \

Clon 0'3 i Mllu Ml.l Q 5.! 5.1 Mzs Af[: Pa

cargas | (on-m) | (ton-m) (ton-m) (ton)
T | 7.87 R - N - 787 | 60
> 2958 21.73 0.19 1.24 26.95 2990 . 478
s 7 | 1.90 22.14 0.19 1.24 27.45 2935 1 22§

Utilizando las figura 15.17, es evidente que las tres combinaciones de
rea cazn dentro del diagrama de interaccion. Por lo tanto. las 8 varillas del
son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeliez al
utilizar un analisis P— A aproximado. :

Para propositos de comparacion, recalcilese & M, utilizando cl
método de amplificacion de momentos dado en ediciones anteriores del
Reglamento ACI.

car
#8

S M, =—F—2>M, Ec (10-19)

| — —&==
0753 P

La carga critica P se calcula a panir de la Ec (10-11). utilizando A de
10.15.1 » £7 dela Ec (10-12) 0 (10-13).

Para cada una de las doce columnas exteriores a lo largo de los ejes
de coiumnas | v 4 (esto es: las columnas que reciben solo 1 viga en la
direccion del analisis), & se determind en la parte 4(a) con un valor de 1.76.
Utlizando {a Ec (10-13). con £, = 0:

30‘ A
L/=0.4(309.458) — | =6 45(10"")

\

La carca criuca vale:

ZTEl 2T x 64310V
= T = “\__ 432 =L257.922kg =1.257wm Ec{10-11)
ki, .70 x 405Y

Para cada una de las columnas de orilla A2, A3, F2 y F3 (esto es: las

columnas que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la direccion del
analisis).

47
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_262+309
4 2x92.7
¥, =10

=3.08

Del nomograma correspondiente, k =1.58.

La carga critica es:
~PE] 7 x6.45(10)°
(k) (1.58x405)’

= 1.554,659 kg=1,555 ton

Para cada una de las ocho columnas interiores:

I, = 0.7(6117] = 756,000 cm’

Para ia columna de 4.32m: }‘;‘! = 309.458(756.000)

. 432
Para la columna de 3.65 m: El_ 309.458(756.000)
L 365
JEELILALIPEY:
(2x92.7)
¥ =10
Del nomograma: k= 1.8
El= 0.4(309.458)(%} =1.34x10"
~ )

_ 7 El 7 x1.34x10" _

T (KLY (1.8x408)
Por lo tanto:

N P =12(1.257) - 3(1.555) + 8(2,488) = 41.208 ton

] 1
(5 = = .
‘ r 17.139

0755 P = 0.75(41.208)

Para la combinacion 2, de cargas:

M,=295+2.24(21.73)=51.62 ton-m

Para la combinacion 3, de cargas:

=2.24

Ec (10-11)

Secc. 10.11.1

=541x10° kg—cm

=641x10° kg—cm

Ec (10-13)

= 2,488,568 kg = 2,488 1on



M. =190+2.24(22.14) =51.49 ton—m

De la figura 13.17, resulta claro que la combinacion  de cargas cae
fuera del diagrama de interaccién. Por consiguiente, es necesario
incrementar el refuerzo a 8§ varillas del #9 (p, =2.0% ). para tomar en
cuenta“ los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el método dz la -
ampiificacion de momentos de reglamentos previos de ACl.

5. Columna C2. Disefio definitivo, para incluir los efectos de esbeliez.

2. Determinese si deben considerarse los efectos de esbeltez.
En la parte 4(b), k se determin¢ igual a 1.8 para las columnas
mteriores. Por consiguiente:
ﬂ 1.8(403)

r 0.3(60)

=40.5>22 10.13.2

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez.

b) Determinese el mumento total M, (incluyendo los efectos de
esbeltez) v las.combinaciones de cargas de disefio. .
M:=M1m+5-fwz- Ec (10-17)

Utilizando un analisis P - A aproximado:
M.

oM, =

> M, Ec (10-18)

La siguiente tabla resume las combinaciones de cargas de disefo,
inciuvendo los efectos de esbeltez:

| Combanz : i

| oonde A L M, 1 Q S 5 M, M. P

| carga | (ton-m) | {ton-m) l (ton-m) {ton)

! i 0.14 - | - 1 - | - 0.14 | 1.060
- 0.07 | 4567 *+ 0.19 24 56.63 56.70 1+ 795
: 24 | 57.66 | 3770 | 314

0.0+ | 3650 ¢ 0.19

De la figura 13.18 resulta evidente que las tres combinaciones de cargas
( P .M.) caen dentro de! diagrama de interaccion. Por consiguiente, las 16
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varillas del #1) son adecuadas cuando se incluyen los efecms de esbeltez,
utilizando una analisis aproximado P-A.

e Para propositos de comparacion, recalcilese 5, M, utilizando el método
de amplificacién de momentos, e! cual aparece en ediciones anteriores
del Reglamento ACI. Utilizando los valores » P,> P ¥4, calculados

en la parte 4(b):
5. =224

Para la combinacion 2 de cargas:

M, =0.07+2.14(45.67) =102.37 ton-m
Para la combinacién 3 de cargas:

M. =0.04+2.14(46.50) = 104.20 ton—-m

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen
dentro del diagrama de interaccion y por consiguiente, las 16 varillas del
#11 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante
este metodo.

6. Determinese si el momento maximo ocurre en el extremo del elemento.
Ver la seccion 10.13.5.
En la columna Cl:
[ 405

e3P _as Ec (10-20)
\/1.060. 000

420(60)°

=27 <

5
r 03500 P
ix

Por consiguiente, para cada una de las columnas C! y C2 el momento
maximo ocurre en uno de los dos extremos, y el momento total Af, no tiene
porqu¢ amplificarse mediante & _ .

7. Verifiquese la inestabilidad debida una deflexion lateral de la estructura
(Secc. 10.13.6):

a. Cuando se utiliza 10.13.4.2 para calcular 6§ M_, el valor de O que
se evalua utilizando cargas gravitacionales factoradas, no debera exceder de
0.60. Notese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia
se deberan dividir por (1+ ), donde, para este piso (Secc. 10.11.1):



- XPR

El dividir todos los momentos de inercia por {1+ 5,) es equivalente a
incrementar las deflexiones, v consecuentemente Q, por (1+ 5,).

Por lo tanto, en el 2o. nivel:
0=189x0.19=0.36 <0.60

=089; 1+4, =189

A,

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho. si se
calcula la O modificada en cada piso, se muestra que la estructura es
estabie.

b. Al utilizar 10.13.4.3 para calcular § M, el valor de §, calculado
utilizando > Py > P correspondientes a las cargas muertas v vivas
factoradas, sera positiva y no excedera de 2.5. Para la verificacion de la
estabilidad. los valores de EI se deberan dividir por (1+/,). Por

consigulente, los valores de P_. se deberan recalcular considerando los
etectos de f,. p

Enlas columnas Bl aEl y B4 aE4, 8, = 0.89, v la carga critica es:
_ 1,297
© 1+089

= 686 10n

En las columnas A1.F1, A4 y F4, B, =091, y la carga critica es:
_ 1297
14091

=679 ton

En las columnas A2. A3, F2 v F3, B, = 0.89, y la carga critica es:

P= Lod- 869 ton
- 1-089
En cada una de las columnas interiores, 8, = 0.88, y la carga critica
es:
2,590
P= = =1,378 ton
1+0.88
Por lo tanto:

- T

Lfri -
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T P =8(686) + 4(679) + 4(869) + 8(1,378) = 22,704 ton

1
9, =1 7135 <V
0.75(22,704) _
La estructura es inestable cuando se utiliza el método de

amplificacion de momentos.

8. Para propositos de comparacion, se llevé a cabo un analisis P-A
uilizando las propiedades de la seccion, dadas en 10.11.1. En la columna
Cl. el momento total M, aumento aproximadamente 26% ¥ en la columna
C2 aumentd aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantdad de
refuerzo determinada en la etapa de disefio preliminar es adecuada para las
combinaciones de cargas a partir del analisis de segundo orden. Notese que
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron
aproximadamente 26%.

Para la revision de la estabilidad segiin 10.13.6, los valores de / se
dividieron por {1+ £4,). En todos los niveles de piso, el cociente de las
defiexiones laterales de 2o0. orden respecto de las de ler. orden, se
determiné menor a 2.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de la
estructura.

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de
las cargas de viento que actiian en la direccion S-N. Sin embargo. en aras de
simpiicidad. en este ejemplo no -2 consideran éstas.

10. Cuando las columnas estan sujetas a flexion en las direcciones x y y , el
analisis anterior debera ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La
verificacion del disefio final de la columna podra llevarse a cabo utilizando
el metodo de la carga reciproca:

Pn=

,

i

PR 0

1
PRI

g~

¥

En la cual:

Pp  carga normal resistente de disefio, aplicada con las excentricidades e,
Y g

Pro carga axial resistente de disefio, para la a5 excentricidades e=e,=0 -



P =0.80¢[ 085/ (4, - 4,)+ £, 4,

cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos.
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente
0.80 se reemplazara por 0.85.

carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad ¢,.
en uno de los planos de simetria

carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad e,,
en e! otro plano de simetria .
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Example 13.2 (cont’d) Caiculations and Discussion Reference
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Figure 13-17 Design Strength Interaction Diagram for Column C1
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Example 13.2 (cont’d) Caiculations and Discussion Retfersnce
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Figure 13-18 Design Strength Intaraction Diagram for Column C2
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17.5 RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL

EL CORTANTE HORIZONTAL EN MIEMBROS COMPUESTOS SUJETOS A FLE-
XION SE CUBRE EN EL CAP 17 DEL cOmcg. ‘

LAS FUERZAS DE CORTANTE"HORIZONTAL ACTUAN SOBRE LA SUPERFI—

CIE DE UNION ENTRE LOS ELEMENTOS DE LOS MIEMBROS COMPUESTOS
SUJETOS A FLEXION. ESTAS FUERZAS HORIZONTALES SON PRODUCIDAS

POR EL GRADIENTE DE MOMENTO DEBIDO A LAS FUERZAS CORTANTES
VERTICALES.EN LA SECCION 17.5.1,SE REQUIERE QUE SE TRANSMITA EL
TOTAL DE LAS FUERZAS CORTANTES HORIZONTALES.GENERADAS EN LA
SUPERFICIE DE CONTACTO.EL CODIGO CONSIDERA QUE LA RESISTENCIA DE
UN MIEMBRO COMPUESTO ES LA MISMA YA SEA QUE ESTE APUNTALADO O
NO.

LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL SE DEBE INVESTIGAR EN TODOS
LOS MIEMBROS COMPUESTOS. CUANDO Vu > o(35b,d ), EL DISENO SE DEBE
HACER SEGUN 11.7.4 (CRITERIO DE CORTANTE POR FRICCION). ESTE LIMITE SU
PERIOR, SE INCREMENTO DE o(24.5k,d ) CORRESPONDIENTE A LAS EDICIONES
ANTERIORES.

EL LIMITE SUPERIOR DE LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL DEPEN
DE DE LAS CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DE CONTACTO. EL REQUISITO CO
MUN DE TODOS LOS CASQOS ES QUE LA SUPERFICIE DE CONTACTO DEBE ES-----
-TAR LIMPIA.Vnh < 5.6 bd , CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO SE DEJA
INTENCIONALMENTE RUGOSA(17.5.2.1) O, CUANDO SE USA UN MINIMO DE CO-
NECTORES (17.5.2.2).

CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO ESTE INTENCIONALMENTE RUGOSA Y-
SE PROPORCIONE EL REFUERZO MINIMO DE CONECTORES*:.

Vnh < (18.2 + 0.6 pf b, d

(18.2 + 0.6 p f ) < 35kg/cm?

r. = Av/sb

SI: Vu > 0(35)bd, EL DISENO DE LA SECCION SE DEBE HACER USANDO EL CRITE
RIO DE CORTANTE POR FRICCION (SECCION 11.7.4 DEL CODIGO}

u  1.0. PARA SUPERFICIE INTENCIONALMENTE RUGOSA

i 0o, PARA SUPERFICIE LISA

LA SECCION 17.5.2.5. FUE INTRODUCIDA EN LA EDICION DE 1992,. DEFINE EL
PERALTE EFECTIVO PARA DISENO POR CORTANTE HORIZONTAL COMO LA
DISTANCIA DE LA FIBRA EXTREMA A COMPRESION AL CENTROIDE DEL
ACERO A TENSION, O (.8 DEL PERALTE TOTA DE LA SECCION COMPUESTA.
ESTO ACLARA LA DEFINICION DE d PARA SECCIONES COMPUESTAS,
HACIENDOLO CONSISTENTE CON EL DISENO POR CORTANTE DEL RESTO DEL
CODIGO. ESTA SECCION ES SIGNIFICATIVA PARA EL DISENO DE MIEMBROS
PESFORZADOS EN LOS QUE EL PERALTE VARIA A LO LARGO DEL MIEMBRO.

EL CODIGO TAMBIEN PRESENTA UN METODO ALTERNATIVO PARA EL DISENO
POR CORTANTE HORIZONTAL EN LA SECCION17.5.3. LA FUERZA CORTANTE
HORIZONTAL QUE DEBE TRANSMITIRSE A TRAVES DE LA SUPERFICIE DE
UNION DE LAS PARTES DEL ELEMENTO COMPUESTO SE TOMA COMO EL
CAMBIO EN LA FUERZA DE TENSION O COMPRESION EN UN TRAMO DE VIGA.
CUANDO SE USA ESTE METODO. LOS LIMITES DE 17.5.2.1 A 17.5.3.1, SE APLICAN,



SUSTITUYENDO Ac POR bvd EN LA EXPRESION. LA SECCION 17.5.3.1TAMBIEN
REQUIERE QUE EL ACERO ESTE DISTRIBUIDO PARA REFLEJAR EN FORMA
APROXIMADA LA VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL
ELEMENTO. ESTE REQUISITO ENFATIZA LA DIFERENCIA ENTRE EL DISENO DE
MIEMBROS COMPUESTOS SOBRE CONCRETO Y ACERO. EL DESLIZAMIENTO
CORRESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ENTRE UNA VIGA DE ACERO Y UNA
LOSA QUE FORMAN SECCION COMPUESTA ES GRANDE, LO CUAL PERMITE LA
REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL MIEMBRO. .EN
MIEMBROS DE CONCRETO QUE FORMAN SECCION COMPUETA CON LA LOSA,
EL DESLIZAMIENTO CORESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ES PEQUENO Y POR
TANTO LA REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL
ELEMENTO ES LIMITADA.POR TANTO, LA DISTRIBUCION DEL REFUEZO POR
CORTANTE HORIZONTAL DEBE BASARSE EN LA DISTRIBUCION CALCULADA
DEL CORTANTE HORIZONTALFACTORIZADO,PARA EL CASO DE MIEMBROS
COMPUESTOS DE CONCRETO.

CONECTORES PARA CORTANTE HORIZONTAL

DE ACUERDO CON 17.6.3, SE REQUIERE QUE LOS CONECTORES ESTEN
TOTALMENTE ANCLADOS EN LOS ELEMENTOS INTERCONECTADOS
CUMPLIENDO CON 12.13. LA FIGURA 1 MUESTRA ALGUNOQS DETALLES QUE

HAN USADOS CON EXITO TANTO EN ENSAYES COMO EN LA PRACTICA.
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A General Shear Design Method

oy Michael P. Collins, Denis Mitchell, Perry Adebar, and Frank J. Vecchio

A simple. unified method 1 presenied for the shear design of benh pre-
siressed concrete members and aonprestreased concrete memivin The
vt a can treat meembers sygecied 1o avial tedsion or avied eomnesaen
anted drests memdwess with ad vadhont web ceifoicenent, Hiwe devivation of
the sethond 13 saonomanesed and the predictiems af the method i compeied
with these of the catiemt ACHCogde

heywords: agpicpate mterdock, asial loads, bildimg codess Gach wadily
and spacing: reintoiced conerete; sheir sirengili structural desagn.

The shew design provisions of e 1995 ACT Code! con-

Cabout Y empincad equittions Toe diflerent types ol
! rs and difterent types of loading, some of which ate
Hewwrated in Fig. 1. In 1973, the ACI-ASCE Shear
Commuttee? expressed the hope that theses"destgn teeubi-
tions for shear sirength can be integrued, simiplified, and
given a physical sigmificance.™ As shown by the growth i
the number ol ACI sheur destgn equations (sce Fig. 2}, the
code has not met this desirable goal 10s imeresting 10 noie
that, prior e 1963, the ACT shein design procedue was so
sitmple that only four cquations were eyuired.

Mast ol the shear design cquations given in g, 1 wei in-
troduced in eaither the 1963 o 1971 edinon of the ACT Casde !
These design equations were developed in the penod tollow -
ing the 1955 air-lorce warehouse shear tailures’ and ey on
the traditional concept of adding 4 concrere contribution 1 (o
the shear reinfotcement comribution ¥, caleulated on the basis
of the 45 deg truss equation.

Since 1971 there hus been an intensive rescarch el fort aimed
atimproving design methods for shear (see Fige. 3). The re-
search has shown tiat, i general, the angle ol mchnaton ol
the conciete compression is not 45 deg, and tha cquistions
based on a vaniable angle truss provide o more realisiie Biass
Lot shear design. dnaddition, wests of resntosced concrete pan-
ly subjected o puie shear™ improved the unduerstanding ol the
s Tslrain chacactenstivs ol diagonally cracked coneety,

tressestran relaionships snade it possibde 1o develop

sytical vodel called the sodilied compession vk
thee,y, that prosed capable of nceusiely redicung the ac-
spuise of reintoreed concret: subjected o shea

The objective of this.paper is to present briefly a simple,
general shear design method based on the mudificd compes.
sion field theory. This design ticthod, tecently munoduced by
Collins and Mitchell.” has been adopted by the Ontario
Highway Bridge Design Code.™ the Canadian Standinds As-

_ sociation Conerete Design Code” and the AASHTO LRID

specifications. ' The nicthod is sumnsacized an g,

o

SHEAR RESPONSE OF CRACKED CONCRETE |

Tests of teinforeed corercie panels subyjected 1 puoie shem
(see Fig 1) desonstined than even alter cickime, weosile
stresses exist i the conerete and thist these stiosses can sig-
nificantly ioucrease the ability of 1einforeed concreie to tesin
shear stresses, .

Crached reintorced onerete tanstpits toad mn a elaive v
compiex manner involving opering or chosing ol proscesist=
ing cracks, formation of new cracks, interface shewr transder
at wouph erack surtaces, il signilicant vindaion ol abe
stiesses i acinborcinge bins due w bond, with tiwe Tuphiest
steeh stiesses ocetnomge ot crackh focitions, Lhe muditicd
compression ficld imodel atempts w capune the essennal
feamuies of tus behavior withou considering all o the de-
Lads, The crack panei s ideafized s o series o paalblel
cracks all occurming at angle 8 1o the longitudinal direction.
In licu of following the complex suess vaaons w the
crached concrete, ealy the oy erage siress state and 1w stiess
state at @ crack are considered [see Figs Hby and Hoo)- As
these two states of stress are statically equivalent, the loss ol
lenste stresses in the concrele at the crack must be replaced
by increased steel stresses ar, atter yickding of some of the
reinforeemient at the crack, by shear stiesses on (ke cawh in-
terface. The shear stress that can be transimitted across the
crack will be o function of the cruck width, Note that shear
stress on the crack implies than the direction of peincipal
stresaes i1 the concrete changes an the ek location,

A S tieced Jonrand, N U Ko |3 oy Vebuany 1YRH

Fecenend b 110 il v iewed vieden nsimute pabbicate o gt g
et S Aweric i Gt T e W bty sese el b T ah [NRINEIY
by e s wiheas ™ envetannns b oo e d T e sofa il et o Fonot e
vorstt will Be pubsdishicd e e Soveinisy Pecesiber 390 0 St e Lacegh il
vned b Judy B 199G
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The average principal tensile strin € in the cracked con-

_crele is used as a “damage indicator™ that controls the aver-
age tensile stress f; in the cracked concrete. the abihity of the
dizgonally cracked concrete to carry compressive stresses fa.

and the shear stress v,; that can be transmitted across a crar
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The principal compressive stress in the concrete o is re

ed 10 both the principa! compressive strain €, and the princi-
pal tensile sirain g, in the following manner [see Fig. 5(a))

2¢, &Y
f: =f2-ul[?-(gt_¢).] (n
where
f?mru = j:’/ (0-8 + 170E|) Sf" (‘2)

v v

and VvV, <
A fd -
= + < BJ_’; b-d

v, = (:1.5 I n.:!!“)b_d-'- v,

ACI Mathod e ]r Genaral Mathod
V=V, + ¥, 1 Vo=V, + ¥, 4V,
Non-Prestressed . ; v.d vd ;
Baams v, -(t.a JI"+ 2500p, ~M:)b,d but = x 10 V.= B/1 8,4,
V. s 35 Jf,.‘ s.d or V = ZJJ" b d LA i.'}&_d,cola
- v v =0 vss [l b.d where 8 and 6 are functions
] ' 2 3 -
- of the strain, €,, shear siress, »,
_ antt crack spacing »
Prostresged Beams : v.d ; » f
-V, -.(oejf- mo—";_.)b'd but 2ff b ds v, « 8[[ b d where Vo )
M v 2 F -
o . (] (Y .
or v, =v, =06 b,d ¢V, + u,__: but vV, 2 1.7f1 6,4 and b4,

M /d + DSIN +V,co)-A ),
F.',A‘e- I-."A'

€=
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Detailing Rules

@ Reinlorcement shall extend beyond the paint at which il is no longer required Lo resist flexure
tor a distance equal to the etfective depth of the member or 124,, which 1s graalar,..

@® Flexural reinforcement shall not be ierminated In a tension zone unless
@ shear al cutoff < 2;3 shear permitted, or

& surrup aroa, A, In cxcess of that raquired for shear and torsion, 1 provided ...
oA, 2608 xff, .5 5 4180, OF

® for #11 bars or smaller: shear at the cutol = 3/4 shear permuttad and continuing
reintorcement proviges double the area required tor fiexure at the cutof,

@ At simpie supports and points of qnfigchion, the dlameiter af the postive moment tension
reintgrcement shail be imited 0 that

M,

f‘s—"';-t[‘

Detailing Rules

Longitudinal steel must be
delalied go thal '
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HUNM-ER O1- EQUATIONS FOR SHEAR DESIGH IN ACICCODE
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1 = | : @ 2N Al craching. the prncipal tensiie stess i conerete:f) is
1 7 l 1 ] 4 / Py T \ rebated o the principal tensile suain € os Fohows [wee Fig, S())
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wiers tie craching stress /,, can be tken as 4 ff° psi
(133 ,_,fr,‘r " AP Fo luge values of £ the crachs will becoine
wode and b magatade of 7 wili be controlied by the vielding
of e e aiement ot the ciach and by wie abilisy w napsnit
shear streseos v aooss 1he crached intertace face Fig. 51b)).
The shear stress thit can be ansimitted arross the ek is a
Tunction or Bie crack width e i the apgregat, see e Isee Fig,
HLCH, un tiven by

e T S S—

(b) Caizuleied averige strecses {z) Local strusses ar crack 26 J['_'
] . . -
i L . t = ——e————— i and i, a)
Fig. 4—Reinfurced concreie pancly subjected 1o hear o 0+ 24w pat e {
) o . . . T a0l

From Eq. (1), the principat compressive stram for the haehing
uon of the stress-strun relst,onship iy

— vor B amd e wis, replace the 2006 by 0008 aud e

g, = -0W0200 = Ng, 7y, S T
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{a) Saftening of compressive strass-sirain curve due lo
transverse lensile strain

Eq.(6)

i
1
[}
]
1
|
|
]
e

T T -

o €, ot crack siip Yy

{b) Average lensile stresses In cracked concrete as a function of €,
Fig. 5—Suess-siran relationships for cracked concrete

It the sticrups have reached their yield stress and the
crack begins to slip, the average 1enside stress in the con-

crete £ s hanited
f, = v tang 6)

The previons steess-steain relationships, wyeether with equilib-
nAuntand compatibility, can be psed wo predict the load-detorma-
ton response of 1emiorced concrete beams subjected 1o shear.'!
[ addion. these relanonships can b used as the basis for non-

G N . . LA
Linedar fine clemeit formulations.

DESIGN OF STIRRUPS FOR SHEAR

In apphyang the modified compression lield theory to the de-
sign of bean. 1 is appropriate 10 make u nimber of stplitying
assumptions. As allustrated in Fig, 6, the shear stresses are
assumed o he winiorm over the eliccive shear arca b o, The
bighest Jangstidal st £ occumnmy wathin e web s
used o calenlate the principat tensibe steain vy, For design, ¢,
can be approsamated as e steam i the deaural wasion re-
ntorcement. The determinmion of ¢, lor 3 nonprestressed
bea iy silustared in Frg. 7. For a puestiessed conerete mem-
bet. the conciete surrounding the ramtoicement will reniun
i compiession unulb the applied woasion exceeds the pre-

stress taree Vo where £, 18 the stiess i the tendon when

||I-I‘
the sutroundisig concrele is at zeta stiess In licw of mose ac-
cunie calcalations, fpcan be Lhen o FAOtmes /.

Hence, tor design
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Fig. 6—Bewn subjected to shear, moment, and axial load

At - -—(
“C.‘s-v A, c = Muld'
®
[N //1 L T Ec 4
L —
Moment =M,

. LA 4 0.5V, cotd
“1 7// A €A
h 4 v iy Ag

. fl L~ L.
Ko ,C..lf./ —+ 0.5~
Shear : 0.5Y, cotl
R 0.5, € - °'5Nu
"N—“ L - r AH'A'
" e 0.5N,,
Axial Load

Fig. 7—Determination of strain € for nonprestressed beam

(M /7d)+05N,_+05V cot6- A
E = i 3 i u PJ;’"ZO (7)
! EA+EA,

atimlity, the priacipal tensile strain g) can be related o
the longatudinal strain £,, the direction of the principal
compressive siress 8, and the magniude of the principal
COMpHCssIVE IR €5 i the following munner

y
L, =¢ +{£ -¢g,) coU'd (8)

Hence. as the longidinal sirain €, becomes lurger and the
inchnaton 8 ol the principal compressive stresses becomes
somdier, the “damage indicator™ g, becomes larger. The
nomingl shear strength V, of a member can be expressed as

AS,
V,= V. +V +V = fbd cotd+ —d cotd + v,
R

n



Al‘f\
= ﬂJjT’brd‘.-l» -.\_d' cn@+ Vv, )

From the expressions lor the average lensile sitess it the
ked concrete [Eg. (43 and (0)]. the wensile stress tactor 3
. be determuned as

_ _deald 2.16 psi and m (1t
| + /SUUEI ()’;4.._..&—
T a+0.063

For MPa und mm units, replace the 4 by 0,33, the 2.16 by
0.18, and the (.63 by 16, The crack width w is taken as
the crack spacing times the principal tensile strain g,.

1t can be seen from the previous expressions for § that
as the tensile straining of the concrete increases (e, €,
increases), the shicar that can be resisted by ensile stiess-
es in the concrete V, deereases. The value ol the principal
tensile strain €, witl depend on the magnitades ol the jon-
gitudinal strinn €, the principal compressive stiain €,
and the inclination 8 ol the principal suesses [see Ly (8],
Strain €, can be found from Eg. (3). In using this eguation,
the principal compressive stress f> can be conservatively tak-
en as

f» = v(tanB + cot@}) (h
‘ere
v - )
La wl 2
' b, e

-~

From Eq. (3), (K), amd €11}, £ can be expressed as

r { | T \
€, =6 +[€ +bon2 |- [l-—,u.um+unu; 0%+ 170 ]qu utld)
i 2 [\ i o jt.' ( I]J

Table 1—Values of § and B for members with web
reinforcement

v Longiudinal sirun €, x 1004 -
’ 20 | <028 l<0s0 st | <tso]crm
<0.050 Bdeg | 270 | 285 1 290 | 360 | 410 | 130
s ary | 34w [ o280 | axmv ] v |
L qrs |80 [ 270 | 275 WO | W :lfn_n_- S
3 188 | 3m 347 | 206.] ben | 168
<0100 Bde | 235 | 265 | 305 | 360 | 3o | o
[} 3126 254 241 a1 .72 R
causojsee T 25 Tavo T an e f et oo
5 255 | zas Loz boawy | s | o
ool e | 275 [ 3r0 | w30 ] as | o3se o
[ 2415 m 2.1 1.5% 12 1
asp L | W0 | 320 | 3o {388 | ws T_;_i
6 20 2. 1.64 140 1.3 1.2%

Nate: for B vasues i MPa umits divade grven values by 12,

To use By 19) 10 detenmiie Wi reguiiea s, o v sy
needs 1o determme appropiate vadues of and 3 T livis i -
pose, Table | gives suitable values of 8 i [ as buncions ol the
Jongitudinal strain €, and the shear stress level vif, 7. While the
vihues in Table 1 were caleulated asswming a degonal crack
spacing of 12in. (305 mo} sl a maxinuun aggiesie sseol
4 in. (19 mm), itis belicved that these values me appropuciie 1ol
the full range of beams contining stirmups.

The 8 values given in Table | have been chosen L insure
that the stirrup Steain £, is at least equal 10 0002 and wansine
that, for highly stressedt members, the principal compuessive
stress f; in the concrete does not exceed the ciushing strength
Fomar. Within the range of vatues of 8 that simisty these ve-
quiremeis, the values given in Table | will tesultin close W
the smullest amount of shear reinforcement.

While the values in Table 1 can be applied 1o a range of
values of €, and v/f,’ {c.g.. 8 = 36 deg and B = 2.0% cun be
uscd provided that £, is not gieater than |~ 10 Yand vl
is not greater than 0,10}, they were calculated foethe up-
per limuts of the range. Lincar imerpolation hetween the
values given in Table | could be used, but il s uswaliy not
wanth the effor,

At a particular section of 3 member subjected o Vo AL
and N,. the required shear strength is deternined Jrom

‘)"S¢Vn ll."

where the strength reduction factor ¢ can be taken s 0.85.
The amount of stirrups required at the section can then be
found from Eq. (9) as

P ’

\>$' V.-V, (15)

While this calculation is performed for a pnrliculur:scc-
ton, a shear filue cimsed by yiclding of the stiveps in-
valves yiclding the remioreement over i bength ol heam
about d,cotd long. Hence, the calculations lor one section
can be taken as representing a length of beam. o, cot8
Jong. with the calculated section being in the middie of
this length. Thus. near @ support, the lirst section 1o be
cheched is the sechion U.54 cot8 from the face of the sup-
port, Near concemrated loads, sections closer than
0.5d,cot® 1o the load necd not be checked. As a simplifi-
cition, the term 0.54,cotd may be taken as o . Since
1963, the AC] Code has required that at least & minimum
arca of stirrups bhe provided whenever V, cxcecds one-
hall of the shear sireagth provided by the conerete, For
the design method presented in this paper, it s revom-
mended that a minimum area ol stinups be provided if

V> 050(V, + V) (16

where the minimum reguirement is

Al
1 L] > b ol .
T 2072 pi
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fon MPa ons replace the (0072 oy O/06,

DESIGN OF LONGITUDINAL REINFORCEMENT

Frg. S dladiaes the inttuence of shea onthe wnsile forces
w e dongnadinal remtoreerient. While the moment ia s¢ie
at the sanple support B there stall needs 1o be concideiable
wension i the longiudinal reinforcemem near the suppen.
Tiwe 1equired tension in the botan reiniolcemient at Suppoiy
L ean be deternuned Yrom the free body diagram in Prg. 80b)
by tehang n-wneiils about Point C and aswuming thait the ag-
grepate mterlack foree in the crack that contributes o V, has
sl wosend sthout Foint CL Fer this nonpresirensed
brean the ienvle loree veguirad a the rmer edge of the bear-

my e
‘r‘
7= (f.-ca_.ﬁt")c.,ul (n7)
. ] .

g B 7Y mves the additianal tension due to shear. Hence,

it a sesion subjeated weoa shear Vo aomoment A, and an sx--

il hovee NV, the agitsdingd renfurcement on the fizeival
et sade 0f e emPor NSt saiisfy

A N, [V A
Af 4 oLy A= 4 (—“-(‘ﬁl’ -V )Cnlﬂ (I
(L RS T 4“[ q»’ 0

AL b womaend focations, the shear foree charges
stenand benee, dis inciination of the diagonal compressive
stressey chineos, AL diveel supports and point loads, this
Shane ob i faetso e assoceited wih 2 fan-shaged p;:llrri‘l
ol Comiprreen s abesses Tariting Lo the porat ioad or thie
dacet sapooin, as soown in b 8ta) This Tanmng of the di-
aguirl stresses redces the wension i the longitudins! rein-
forcenent vised by e dhear fie . angie 8 becomes
steepers. Dug o this effeet tension in the einforcement duzs
o e czecd lhar due w e maximum mament ainae.

MEMBYRE WITHONT WEB REINFORCELIENT

fcvadeote sthe Bt given ms 'Labde 1 wan assumed
that the dgenal croc ks in wels containing stinup, would be
spaeed abone B2 O30 g swet Porsuesiheis st contain-
e wehastareecent, Hs assuipion imny e uticonseivative,
Beotice s mepprea o g loase the [ tacens b Fabte 1o eval-
Gate the wbear siiength of iembers widwnd web reloforeement.

Foamembors wibown stmmips, the abidiny of the ¢r whaad con-
CICI Ll = s sy govene Thyhe s endib of the
chagonid cras ks free Th o1y The ol Loveih can be tshen as
iz i £ mudtphed oy ibe crach spacing
Hoeco s dorwpivea v oe of v, i siear < eength wali b fan.

the prngiua! -

o of e ciack spaching vl mone sl by speceerd crechs ve-
stlionz gz ions 1 hsar copacities,

Crg st tretos o nsstntpiiones tae e s b degen mcihond

Viausintl bl ok sk Bor i watllont stinn,
the dreind ook witb inecorne aione wadely spoeed as B ap-
povchos cao Phe con b it when €0 S0y s Cdied
atmd s s pacieg s prisidtly O cien on e preanaenn dise
tnce Les e momioaeuys s oo bt cecn aemadoncig s and
I I S R T IR I
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Fie, o —dntience of shear on forces in longitmdinal rein-

i mient

Tiwe factor fi, whivh is the indicainr ol the ability of the
eracked concrete w ransmit shear, iy i fanstion of O, £,, and 5.
For pivew vilies of ¢, and x and scchosen vadae ol O, the factor
B ocan e caterdated froe L, (93, 0100, 112) s £13), Table 2
fists the values of 8 that will result in th: heshest ¢ values for
cravhed conerete. The § values in Table 2 were defved gssum-
s ah the maximue aggregate sioc o wax Y10 (19 mm).
Fiowever, the whulted values can b2 wed tor other apgregate
Slzes by using an equivaleat spacing pacieheiet s, [see Eq.
CHE such ihae

. e oo Q
Yee —j‘“.*n' 3 in, (M

For s e, replice the 138 by 35 and 1k 063 by 16, For
memhers, withont well-diziributed cracle coatrol reintoreement,
e craeh spactng patameics s, will iciease an the member size
s 10 apeient Teomm Table 2 Ui e inerease inos, re-
sult s deerzise in shear capacity.

Convmeing evidence of the redaction in shear stress
Capaariy thit ocenrs o5 members acemme larger was pro-
vided by ar extensive experiments! nrogvain conducted
in lupan by Shioya, et al."*" [ the prozram, ightly re-
mifvreed beams without stirtups and having effectivey
doptlin dranging frem 4o FIR in (109 10 3060 mm) were
urtor wly doaded eitil failwie. Fig. 0 compares the oh-
servod e shear stresses 1er one senes ol these beams
with the ailure shewrs predicied by both the 1005 ACT
Conde e apressions and the general noettiod. leean be seen
Heat the Pugest beam sn this senes Baaded al o shear siress
le o i one-half of the tuilure shea medieted by the
HER L Y I ¢ 'nd'l‘ (U IRUHINEN



sion where the ACTequations can e very unconservative,
On the other hand, for opitoemly foaded members, mem-
bers with incimed prestressing tendons, and members
subjected 1o gh axial tension, the ACY equations can he

C)\li’L‘IHL‘I)‘ COLSLIVIIVY,

CONCLUSIONS _
it s belies ed that the method presenied in this paper is “intc-
grated,” sonphified.” and gives “u physical significance™ 10 the
parameters bang caleulated. For example, the shear cammied by
tensile stresses in the concrete V. is made a function of the lon-
- pitudinal suaining in the web of the member €. As E, increases,
Vodeaieases, Teeasing the magnitade of the nxvnent or ap-
plying anial wension increases €, and henee, decreases V. Ap-
plying axial compression or prestress or increasing the area of
longuudinal reinforcement decreases €, and hence, increases V..
A key leatwe of the new procedures is that they explicitly
consider the influence of shear upon the longiwdinal rein-
forcemeni, N is believed that if enrineers understand that
shein causes wenston an the longitudingl reinforcement, they
will avaid somie of the more serious detailing ervors that are
sometiies made in current practice.
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NOTATION
A = area of prestressed longiudingl reinforcement on Aexural ten-
s side of member

A, = area ol longnudinal reinforcing hars on flexural iension side
ol member

A, = qiea of shear reintorcement within distance s

i LSRRI UL TV AU TR P

b, = elec e web width Giken as nonom web widih withim
Chive e shear depth o,

o = distaiee tiom etreme conpression ber o centeond of longi-
Stndanal oo embineeie

o, - ellecting shicn depth Bihen as o bever aom whinch need
nol e Laken Tess than G 8d For prestiessed members, daced il
he taben less than G.8R 0 deweenuiny o,

E, = mudulus of elastiony of prestressng wndons

E, = nuninbus ol ehisiwity of cemoremg bars

I = sphooied catpressine sticaeth of concrete

f. = wh b siengith ol concicie

Jro = sttess an presiressed iendon when surrounding conerete 1s at
LT SATU N

f. = chHeoive steess s presteessed windon alter gl ksses

h = tesidid tesale sttess m v kaoad congieie

I S P aal CORIPTUSTIVE MTCas 1Y oty

Jre oo = oty siecagth of diagosally cracked concrete

h = averabl el ol membwe

ML L toncd simne nl tahess s posaiing

N, - Lo anal oad ke as posiiae Bon wension, negatve lor
VORI A o)

\ = apacnitg ol shear reinfosceantn

v, b h spacing parametes lon e withouot sty e W

.. veptiarbent s doe ol 5 Lo Daaniis st B o P gl i v el 'I* m

v, S oshean stength provided by wensade siesses in ctached vnerers
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Fig. 11—Correlation of experimental und predicted failure
shears for 528 tests

v, = ool shear sliength

v, = verncal component ol prestressing

v, = shear strength provided by surmups

v, = fuciored shear force aken as positive

[’) = 1ensile stress fuctor indicating abiiny of crucked concrete 10
transnul sheay

£, = principal tensile strain in cracked concrete

€, = principal compressive sirain 1n cracked concree

£’ = strain in concrete when f. reaches f,’

f = angle Of inclination of principat compressive stress in cracked
vemwciete wish respect o doaginsdin axis of imember

& = strength reduction lactor
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Table 2—Values of 6 and [} for members without web

reinforcement
Longnudinal strwn €, x 1000
- T
‘Sj
<0 SO25 SIS0 st 150 | 520
e 00 [ 270 290 [ 300 |30 30 0 deg| 3 0 deg
=21n

B 494 378 ERL 256 2 193
< 10m 6 dep 30.0 340 RYAL 40.0 434 (45 Gdeg
- n.

i 4.608 145 2H3 2.9 L.K7 164
€1Sin 6 dep 320 RYAY 400 4540 480 (S Udep
= ]

g 447 3z 259 1.9 1 65 145

6 dey 50 4 450 1 810 |5 .
<25 g y | s1o 1 70 ey

[$ 410 QK8 2.26 1 6Y [JR11] [

Udep | 3a | axo § s SO0 | 60 |ob e
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(B 1RD AL .42 127 b [[ER)
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n. i var 0wk ST TawT Toes | oSy

Nute Far {3 vatues 1 MPa uiis divide given values by 12

18

PROPOSED SncAR otdiais ruwtwunt

The general cquanions of the modificd compression field
thcory, which arc intended to account lor the complex be-
havior of diagonally cracked concrete, are more suited for
computer solutions (¢.g.. see progrim RESPONSE) than for
hand caiculations. With the 8 and [} 1ablesthe method be-
commes simple enotigh o solve by hand. Fot design, the steps
are as follows:

Swep I—At the design section. caleulate the shear stress v
from By (12).

Step 2—Calcukate the longitudingl sirain ¢, om by (7).

Siep 3—For members with web reinfoteement. choose the
values of 8 and [} from Table 1. For members without web
remioreement, choose the vidues of O ad |3 feom Talle 2,

Step 4—Fot members without webcintocenent, use kg,
{9) 10 determine the nominal strength. For mwembers with
web reinforcement, use Eq. (9) to determine the required
amount of web reinforcement.

Step 5—Use Eq. (18} 10 check the capacity ol the longitu-
dinal reinforcement,

EXPERIMENTAL VERIFICATION

The ACI Code shear design expressions were obtained
by first categorizing beams and columns into the follow-
ing groups: nonprestressed members subjecied to shear
and Mexure only: sonprestressed members subjecied o
axial campression; nonprestressed menders subjected o
axial tension: and prestressed members.

For each of the previous groups, an cmpirical equation
was developed 1o provide o good it re the avaibable ex-
perimental data. Most of the equations were derived in the
1962 ACI/ASCE Shear Commilttee report'® using the.data
available at that time. .

In contrast. the shear design method in this paper was
derived from the modilied compression field theory that
is based on eyuilibrium, compatibility. and the stress-
strain characteristics of cracked reinforced concrete. In
this fundamental apponch, no fdting fackns were em-
ployed to mateh the predictions 1o available beam tests.
Thus, it is of considerable interest to compare the accura-
cy of the egualions resulting from this new method with
the accuracy of the tradilional ACTeqguations.

In Fig. 11 the experimentally determined tailure shears
from 528 tests were compared to tive faiture shears predict-
ed by both the ACI equations and the method presented in
this paper. These tesis encompass o wide ranpe of cross-
scctional shapes, sizes. material propertics, and types of
louding, as summarized in Table 3. The specimens selected
were those that failed primarily due to high shear siresses.
Specimens with short shear spans were excluded because
such members should be designed using either strut-and-tie
models'2'718 ar (he AC1 deep-beam equations,’ rather than
the sectional design approaches described in this paper.

As seen in Fig. Tl the proposed gencial methedd pre-
dicts the fuityre shears more aceuralely than the equations
of the current ACT Code. Table 3 indicates situations
wiere the ACH shear design method can be very inacen-
rate. These situations dnclude faege, Tightly windoreed
members and members subjected 1o high axial compres-
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Experueny pavdic o
Nunibwey auml L Coelhcient Coclbowemt
. spectmen Conerete, wi of v, al vanaten,
“Herence Daie type Loading Depth, m psi Mean)p  pereent  [Mean]  porcem
i 2 hn's on
kit PUTe et dipuaar - ‘r:::'lﬂ:_':;‘:“ [XERE j 23 5520 : 0 B My LA DT
beams : ’
Kar " 1979 | 95 T-beams | 2 F:‘i";;‘;l‘j’ﬁr‘{j:“ | 31010550 0 | us lwex] e o7
I ]
13 Liilormly ) A
Staoya 1989 | rectanpular | dissibuted load on Sto 124 2860 w 4130 9 0.86 419 0.9% AER -
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FACULTAD DE INGENIERIA UNAM
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

"Tres décadas de orgullosa excelencia™ 1971 - 2001

FURSDS ABIERTOS

DIPLOMADO EN ANALISIS Y
DISENO DE ESTRUCTURAS Y
CIMENTACIONES

MODULO il
CAO022 DISENO DE ESTRUCTURAS DE
CONCRETO REFORZADO

TEMA:
FLEXION

EXPOSITOR: ING. JOSE MANUEL SALINAS SANDOVAL
PALACIO DE MINERIA
MAYO DE 2003

Palacio de Mineria, Calle de Tacuba No. 5, Primer piso, Delegacion Cuauhtémoe, CP 06000, Col. Centro, México D.F.,

APDO Postal M-2285 ® Tels. 5521.4021 al 24, 5623.2910 y 5623.2971 & Fax: 5510.0573



III-’

fFLEXIT 0N

1.- HIPOTESIS 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.

M54

T ?
d
Y
Nauirpl aan

C) LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESION
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES:

Ecu= 0.003



D) LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN EL CONCRLIO Y EL
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN

]

|

}

[ ) i
I |
. |

| |
]

| -—E —~Es
Ecu =0.003 ¢ €y = 0.002.
CURVA TIPICA DEL CONCRETO CURVA TIPICA DEL ACERC
EN.COMPRESION. - EN TENSION,
B
I 4
a
.- B a = 0,8C
- {e
{ EQUIVALENTE
f*c = 0.8 f'c
£"c = 0.85 f*c si f£*c & 250 Kg/cm2
f"c = (1.05 - _f*c ) f*c si f*c > 250 Kg/cm2

1250



O M4
CUA L QUIERA

VEEOKNMACTONES (NS TRIBSZION
LINITARIAS DE
E5FUERZOS

FUER ZAS

e |
I e Sl S XN )
: L o Fe :.-Ac-p:
(- .
fs - _’F5=As-¢5
'psr-EsEs

f’ﬁ;’OCECH 1EN;D)  GENERAL FARA CALCULAR (A RESIETENCIA Me

Je



' GRAFJCA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -

REFUERZO.

CARGA P
N

REFUERZO

CARGA DE
AGRIETAMIENTO

FLUENCIA DEL

\APLASTAMIENT‘O

>

DEFLEXION A



CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR .
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -

1887),

1) SECCION DE CONCRETO SIMPLE

v f'e = 200 = Kg/cm? '

T f*c = 160 Kg/cm?
54 £f"c = 136 Kg/cm?2
19.80 Kg/cm? ,

€° Y *. % |
% E
4 &

113,137 Kg/cm?

T Es = 2 x 10 Kg/cme
%s = 0.9
% B = goooV]e)
AR g =14 JIT

A) CALCULO DE Mp

= f¢ 8 = f¢ bh?

£ = MR Mp = “Eg I 2hC
I C &
Mp = 19.80 (25 x 602) = 297,000 Kg - cm

6
2.97 Ton - M

=
x
]

2.97 x 0.9 = 2,67 Ton- (MOMENTO DE A&GRIETAMIEUTC!

=
o
(]

B) CALCULO DE @ (curvaTura)

E£= .Tg=19.80 = 0,00018
E 113,137

=& = & = 0.00018=0,6x 10~5

C h/2 30



&0

2) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

—2° ‘ Egurg.005 Heq
T 'L T [od_frabfe T
1 @ —f\ ..7.._ - ..a-.L- - e . ____.E.M |E
Q ij |
IR= e 7o Aty A
a 2 oy . |
. AS: 11.6 CM

( FleuRa ¢

/

A) CALCULO DE MR

SE SUPONE c=17.00

a=0.8x17 = 13.60

Es =8 fou-fcu = (55 0.003) - 0.003 = 0.0067 . -
c -

p—

~J

€s = 0.0067 >5;1 < 4‘5_:.--,5___;_/

AN,
L4 ' FALLA DUCTIL

7y
2047

.
C - abf"c = 13.60 x 25 x 136 = 46,240 Kg = 46.24 Ton.
T = Asfy = 11.60 x 4000 = 46 400 Kg=C

MR =Tz =T (d~ 2 ) = 46,400 (55-13.60) = 2'236,480 Kg-cm."
2 2 )

MR 22.36 Ton-m

Mp 22.36 x 0.9 = 20.12 Ton.m

B) CACULO DEZ (curvaTues)

O <ccu= 0.0030 = 17.65x 10-5 rod
. C 17 om




3)

B)

SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADR)

CALCULO DE Mg

As = 30.00 cm? . SEeciON 256X 60

SE SUPONES ¢ = 35.7
a=0.Bc= 0.8 x 35.70 = 28.56 cm

Es = (4 Ecu ) = Ecu= 55 0.003 - 0.003 = 0.0016 << &y
. e - '

35.70
NO FLUYE EL
ACERO

. ‘#.5:1 Esés

FALLA FRAGIL

4
0.09:2

C = abf"c = 28.56 x 25 x 136 = 97,104 Kg
As£s E= 30 x 0.00162 x 2 x 10% = 97 200 Kg

-3
]

Mg= Tz = T (4 - ) = 97,200 (55 - 2B.56) = 3'957,964 Kg-om

&
2 2
39.58 Ton-m

=
o
i

=
o
"

39.58 x 0.9 = 35.62 Ton.wmm

S -—

CALCULO DE @ ( corvaTura)

@ =¢C&ev= 0.003 = B.40 x 10-5 rc?d/
c 35.70 em

\



4) StCCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA)

Hhees A ‘
] :: Illll: T ' . I s 4 ‘-= ‘; ".’ .
‘- A|s EI /. d - - —‘— - - - - c.‘--:-4: - -E.u-
50 60 i
5‘:t . ’-z'“i'-mA 11 —_ —'T'-'-As‘g
e —— | E‘
25
DATOS:

As = 30 cm?

Rs = 10' cm?

B) CALCULO.DE Mg

SE SUPONE C = 29.4
a = 0.8c = 23.52
£g =¢c - a Ecu = (29.4-5) 0.003 = 0.00249 > £y = 0.002

c BEER FLUYE BN COMPRESION
€s =dfecu -&cu=55 0,003 - 0,003 = 0.00261) £y=0.002
¢ 0.003 24.4 - +*LUdE €N -\‘&USIO*J
' 0.0074¢4 '
e e _ _ _E.N. FALLA DUCTIL
Cy = abf"c = 23.52 x 25 x 136 = 79 968 Kg . -
C; = A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Kg
C =1C; + Cp = 79968 + 40000 = 119,968 Kg
T = Asfy = 30 x 4000 = 120 000 Kg = C



B)

x
b
L]

c, (8 - %) + Cp; (@-@")
79,968.(55 - 23.52) + 40000 {55-5)

< 4
1
]

2
5'457,816 Kg -cwm

=
b
]

54.57 Ton.w

=
]
a

54.57 x 0.9 = 49.11 Ton~wA

X
o
]

CALCULO DE @

@ =¢cu = 0.003 = 10.20 x 10-3 md/cw\
c: 29.40




01

FALLA BALANCEADA

cu=0.003
! [

-

Es=Ey=0.002

) SECCION SUBREFORZADA  As( Asb
SECCION SOBREFORZADA  As ) Asb

f"c




SALTULO DEL FORCENTALS FZAL -'?.:\155—, Z=
EN SSCCIONES FECTANSULANES

fcn=0-005 . ;E_
- =~

o =+ sl

. D - )
~ w----3b bf'e
' .t _
i Ass | 5 1 T /A |
My
t Ezz ) | e A5y fr

. 1Eg= &y
+_b_._¢ I-s—-l
) 3'456
=% i oran
=7 | ‘
08¢y bfc = Fubd Fr

Co = LB by - Lk DFy
. agé-F'é 0.830’5

o.o03 . Cé
Ey t0.003 d

0003 . % dFy
Ey 70.003 0.8 fed

- 0—8‘1:? O. 003
£6 = fy £y +o.003

& £
MULTIPLICANDO FOR &g = Tx/iO” ka /cm

. o0.8F¢ _soo0 = - [ . :)ﬁ
7 = fr froeoo0 -.FY s <y

. G800 <
74 = 'FY +BOOO .f:’,

11



5) SECCION BALANCEADA

éiu:Jfﬁii
A) CALCULC DE MR -

. - T

€ nfy = fy = 4000 = 0.002 €.
Es  2x106
. 000

DE LA FIGURA ' z'
c = d c = d Ecu
Ecu Ecu+fes £cu + £s

C =55 x 0.003 = 33,00 em.
0.003+0.002

a =0.8c=20.8 (33) = 26.40 cm

LA FUERZA DE COMPRESION ES

C = abf"c = 26.40 x 25 x 136 = 89,760 Kg
POR EQUILIBRIO
T=C = Asb fy = 89,760 :
> As (FALLA DUCTIL)
Asb = 89760 = 22.44 cm?
s000 & Rs (FALLA FRAGIL)

MR =C2Z =C (d - a) L -

=
bl
[

89760 (55 - 26.40) = 3'751,968 Kg - cm
== .
MR = 37.52 x 0.9 = 33.77 Ton-M

B) CALCULO DE @ (curvaTura)

@ = ‘%v =0.003 = 9,09 x 10~5 rad /em
c 33.00

12



. — . e ,-—-_-l-:, ;-—‘:-..
GFEA1L4 MOVZETD = CLRAT, i

vy L Lot TR Y F AR AR
"" /"*"" Y gt t"—_-;‘:.'.-"/ ;--—-.—
D/J//A f’: Lo \ lbfg N -‘—- O
Ae
M(fdr‘-’-m) 4o
4 'A
4
|ﬁ.|.._.

RESISTENCIA ¥ CURVA =
TURAS OBTENICAS EN

| LOS EJEMPLOS ANTERIO-
. ‘ ' p=0.0218 RES. .

p= 0.0054

P,

13



1) .REFUERZO |

2)

14

’

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

1.1) Mg .2 1.5 Mag

Mag = _ffI
i YMAX

Tr=l.4t'c

1,2) SECCIONES RECTANGULARES:

Asmin = 0.7 4f'c bd

fy

REFUERZO MAXIMO

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

2.2) SECCIONES RECTANGULARES -

Ash = f"c 4800 bd
fy fy + 6000




1)

2)

RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO

(R¢CDF-8%)

REFUERZO MINIMO

1.1) Mg 2 1.5 Mag

Mag = -ffI
Ymax
Ef =1.4+f'c

1.2) SECCIONES RECTANGULARES:

asmin = 0.7 9f'c g

fy

REFUERZO_MAXIMO

Asb " (NO SISMO)

2.1) Aasmax
0.75 Asb -52 SIsSMO)

= -

2.2) SECCIONES RECTANGULARES

f"c 4800 bd
ty fy + 6000

Asb =

15 -



FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE
FORMA  COMUN

A) SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COM-
PRESION, }_f' ,
- c
. _‘ l

posp |
T a L. ) afe
‘h ti%z JJ-_- | _ZZI._I_.___CMFcT

7 Asfy
= b —
)
= 55.-?..53 f Aé
POR EQUILIBRIO: | | “d
c =T

abf"c = Asfy

a = Asfy = Pdfy : q= P ty
brl!c fllc r.c

Mgp = c(d- a) = abf"c d(l-a) = pdfy bf"c a(1 - Pafy )

2 £'c 2df*"c
R = FR [bdz fc g (1-05qj
Wiy l
o fe (FR = 0.9)
0.30 o L
&0 Pe=ctfe
A
.16 4
ety -
¢ 9435 00! 0M5 0.020 P

16



— P, .~ - -~ - A -—:'
[} - N e N " -'-/l\ LR =

rr— e —

)

CZ APLICA GUZ £L

——

CONTICION
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) ZECCION T SMALEWENTE 47040k
(EYBEEFCOEAE |

—t l—g_:.‘d '

.'- - - | ‘T | (= GuTbie
) JEHEU];[[L_L_D_]T‘_‘J" ‘I 7 M { "r.fv:-r)b'(r..

b e ey = e e s

i ..
-y ' —q r‘"’y

A7) CALCULO OF Me.
2L SUPONE C: 2132 CH.
Q=082 A8« EILBE » 1706 CH.

€02 & Los-lou 1,28, 0.003 = 40017 7 Ey 0 be =1y

0.002

e &N, RLLA OUCTVL

Z

20047

1= (A=-T)E'Fe s (1106-(0) 25X /86 = 24,004 Ka.
Ces THR'= 0% 100x (88 = (96,000 Ky,

C= 24004+ (36,000 = (60,004 £y .
T=AMs fy= GExqR20= 160,000 Ko = =

Me=Ci{d-a» 2L )¢ Co (d-L )
. . e a |

Me = 77.25.0.2=70./6 FOM-M.

E-) cacciuo CE o C(cuonvatuea

C=E= 00097 o.000z2 rag
z - cm.

o|
v
®
S

18



EIRMPLO 9.1 Disefo de una viga rectangular simplewanrie mrada

Obtcner las dimensiones de una viga rectangular y la cuantfa de ucero
As para resistir los siguientes mamentos (en condiciones de servicio);
My = 7.50 ton-my M, = 5.00 ton-m. El agrietamiento por flexifin dobe
ser revisado con el refuerzo; suoanya que la viga estd expuesta a la
intemperie.

Usar fc = 280 l*{g/c:m2
= 2 .
fy =, 4200 Kg/om R

Z = 145 (exposicifn al exterior)

CALCULOS Y DISCUSION S referencias

1.- El procedimiento de disefo completo para secciones rectanqulares
simplemente armadas se presentz a partir de calcular un peralte m-
nimo, usando el porcentaje miximo que se permite para los miambros

a flexdén, 0.75 P '

Paso 1. Céalculo del porcentaje miximo de acero*

'
b - 0.85 Slfc 6000

b = = 0.0283

6000
fy 00 +fy

By 035 (£ <280 Kg/cu?)

Prgx = 0.75 p

p = 0.75_(0.0283) = 0.0212

Paso 2. Cilcule del hr:‘z2 necesario

Resistencia a la flexifin necesaria:
t=1.4D+21.7L

F\f‘ 1.4 x7.50+1.7 x 5.0

Mu= 19.00 ton-m

10.3.3

10.3.3

ec (9-1)

- 19



0.75 P, se pucden obt.enc-:: también directanco

. Los valorcs de P b y '

te da la tabla 8.1

pf
= pf (1= 0.5 ———Lmme )
R = Py 0.85 f&

0.5 x 0.0212 x 4200 ) '

- w 0,0212 % 4200 (1 -

0.85 x 280
R = 72.38 Kg/en® - - §.3.2.1
¢ = 0.90 {flexitn)
mznec' _ M, i} 19.00 x 100,000 _ 29,isv o3 |
®R, 0.9 x 72,38

Paso 3. Dimensiones del elemento

2 2
l:’ﬂnet:. f-bddisp.

Sea b= 25.0 cm {ancho de columa)

I_S.LW. = 34,16 e
a=l 25

Peralte minimo total = 34.16 + 6.25 = 40.4 cm

Para la resistencia a la flexién, resulta adecuada una viga de
25 an x 40 cm. Sin embargo, debe cbservarse que el peralte to-
tal de 40 an es un poco menor que el recuerido segln el crite-
rio de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflexiones
pueden ser importantes en las vigas disefiadas con el criterio —
de resistencia fltima,

Paso 4. Con el peralte total de 40 cm, se calcula un
valor revisado de p.
Cano n.]uqtrac.:l&l, se calcula el p con cuatro
diferentes métedos

d= 40 - 6.2 = 33.8 am
20



(1) par férmala (n:todo wrACLO):

M, ! 19.00 x 100,000 2
Rn - 3 = ) = 73.92 Kg/om
% (b disp) 0.9 (25x% 33.8°) :

1
: 0.85 £,
p = Q- - 2R )
By \ 0.85 £
. : 2 x 73.9
0.85x0.28 5. 1. )= 0.0218 & p_o
.2 \0.85 x 280 R .

(2) Con las curvas de resistencia comw las de la f1q,. 9.1
para R, = 73.92 Kg/em? (10511b/pulg’), p* 0.0214

(3) Can las tablas de resistencia caw la tabla 9.2:

19 x 100,000
" = ! =.0.2640

¢£, ba? 0.9 x 280 x 25 x 33.8°
w= 0.327
p= wE, /£, = 0.327 x 0.28/4.2 = 0.0218

(4) Con aproximacié&n lineal:

p= (porig' ]) (R, revisado
Ry original)

)

p= 0.0212 x 73.92/72.38 = (.0217 . -

Pasc 5. Calculo de As necesaria

5= {Previsags) Pdaisp,

2

As= 0,0218 x 25 x 33.8 = 18.42 om

21



2.- liwvisitn-de la curreciln de los cﬁ.'l'cu}r:s, por simnvle estStica

‘{ver la siguicnte figura):

‘ - » B M .2-7706
'I-li:d.fy A.fy 18.42 x 4 36 ton

ceérT 77.36
as =

= 13 em

Rasistencia de diseno a la flaxitn:

oM = ['tp,s% (@ - %) ] = [ 0.9 x 77.36 (33.8 - 13.00/2)}

oM = 1900.74 ton-cm = 19.01 ton-m

camo {resistencia necesaria) ¢ (resistencia disponible), o ssa que

iegputerempn ——

M, oM,
19.004 19,01 hien
' 3
2380 kS lﬂn
t o2sem + + +
: =000
o — e e o+ e 1 + . | .
1— v § ’ § Gz H2emn
L / o g
i E; -+ / + —
o ’ S
' t e ™
Ao =847 uw = - l &
=3 - : - | > ‘ - -
o €s=0.003¢ ‘ L, ' T=veTen
Seccioh, delormaciones Bloqus de | -
*.'ran:._\;gsal g -5_

22



3. Cflculo del rcfuerzo que catistaya los roqQuisites de la distri-
bucitn del armado a flexiln de la scccifn 10.6.Usar z= 145 mra

elementos a2 la intemperie,

_ 2

con3vari9,}-.s=19.23cm2

= 3, '
= fs {5.60) | dc A : «c(10.4)

= (recubrimiento necesario) + (1/2 diSmetro varilla) +

(difmetro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cm 10.0
(recubrimiento para var # 9 = 3.8 + 1.27 = 5,07 om) 7.7.1
(expuesta a la intamerie) ' -
A= 2d b/no. de var.
=2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 em /var.
10.6.4

ccmfs=0.6fy-06x42 252tm/cm

3 '
2= 2.52 % 5.60 6.5 x 108.3 = 125.5 < 145 bien

u
lt/ETrq
+ .- _
5 5
a T
T 4

23



3. Cflcule del refverzo que catisfasa Jos requisitos de la Aistri-

bucitn del armado a flexiln de la scccibn 10.6.Usar 2= 145 para
elcmentos a l1a intemperie,

24

2

As = 18.42 on

necesario

con 3var 4 9, As = 19.23 on®

- 3 -
z= £ (5.60) < lac A .

dc = (recubrimiento necesario) + (1/2 didmetro varilla) +
(difmetro estribo)e 3.8 + 1.43 + 1,27 = 6.50 am

(recubrimiento para var ¢ 9 = 3.8 + 1.27 = 5.07 en)

{expuesta a la intemnerie)

A= 2dcb/no. de var.

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

oon £, = 0.6 £, = 0.6 x 4.2 = 2.52 ton/en’

2= 2.52 % 5.60 3 6.5 X 108.3 = 125.5 < 143 hiam

10.0

ec{10.4)

10.0

7.7.1

10.6.4



4. Rovicibn dei arnhe de viga

bd.isp. >2 x (tecubrimiento) + 3 x 2.86 +2 x 2.86= 7.6.1
= 2 % 5.07 + 14.30 = 24.4 < 25 on (ancho disponible) 7.7.1
hien

25



Ehipi e, 2 -:'rL: IR Ta, LT VIR R TSI TAR IVESINNT LINUTA

Se tine wma roociln tiwisversal dooon vion, ol Jas Gaensiencs
cat, ze obsurva en la riguiente ficues, y oe pide oalonlar las
cuuntfas de acuro rara retistir un moesio fuctoliiolo M= 124 wn-m

b.w+
¢ - 280 yo/and + “
e G _

6.5 tm

2 oo |

f,, = 4200 Kg/em 4= oo}
y H]
]
z= 145 (exposicién al extarior)

60 tm

+d

CALLULOS Y DISCUSTCN

1. Revisifn cam simplemente armada (acero a tensién)
Cilculo del acero de refuerzo a tensién que se requiere, con la
ayuda de la tabla 9.2:

124 x 100,000
i ! —— = 0.2840

ofc bd® 0.9 x 280 x 30 x 76°

de la .tabla 9.2, w= 0.361

Porcentaje de aceroc a tensiftn necesario:
p= wfé/fy = 0.361 x 0.28/4.2 = 0.241
Cansiderando solo refuerzo a tensidn:
Py = 0-75 Py . 1033
de la tabla 9.1, con £ = 280 Kg/t:!n2 (40001b/pulgz) Yy
£,= 4200 Kg/an? (60000 1b/pulg?):

ptré.x = 0.0214

5 ST 0.0241 > 0.0214  se nccesita acero de campresifn



2. Cilculo del acero nooesario, As ¥y A's:

Iawrr&:quugsepamﬁteparavigassim:lmteam\adas
{acero de tensifn) es:

| w<0.75 pbfylfé = (0.0214 x 4.2/0.28 = 0,321:de la tabla
9.2, con w= 0.321: |
M /£! ba% = 0.2602
la resistencia m&xima de disefio a la flexifn camo sinmplemente
armada vale: - )

M, = 0.9 (0.2602) (0.28 x 30) (762)/100
= 113.62 ton-m |
y la resistencia necesaria tamada.con el refuerzo a ccnpresa.dn

M'u = 124 - 113.62 = 10.38 ton-m

Supaniendo ‘que.el acero a cawpresitn fluye, £} = fyz
- .

' A; u
P = g ° o, (@4 B
p' = 10.38 x 100,000 - 0.00173

0.9 x 4200 (76 - 6.3) 30 x 76

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

NOTA: para elementos doblemente armmados, el porcentaje de P, can que
contribuye el refuerzo de campresién no se necesita reducir
por el factor de 0.75 '

Ver la tabla 10.3.2 de los camentarios del Reglamento

s

27



Aé s p'bd = 0.00173 x 30 x 76 = 3.9 cnz

A = pba = 0.0231 » 40 x 76 = 52.67 c:nz

Revieifn de que se cumpla qgue el acerc de campresién esté {luyendio:

- nl
AS AB

0.85 &' &' 6000
> & ( ————
- 6000 -~ £
ba fyd v

0.85 % 0.5 X 0.26 X 6.3 6U00

0.0231 - 0.00173 >
4.2 %76 6000 - fy

0.0214 2 0.0133 ' -
.. f fluya el acero de campresitn como se supuso, bien,
3. Sa puade llevar a cabo wia revisisn ds las carrecciones a los cilculos,

segn las ecs. de resistencia que se dan en 1a seccatn 10.3 (A)(3) de
los camentarios del Reglamento. Cuando el ammado a campresidn fluye:

M= O (Ag-AL) £ d- 5 ) +AsE 1= an)]

~r

= (0.9 {(48.79 x 4.2)(76 - 2270 ) + 594 x 4.2 (76 - 6.3)3.7 .0

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

(A_ - A') 48.79 x 4.2
donce a = 5 8% _ ——— = 28.70 _
0.85 f": <] 0.85 x 0.28 x 3V

4, Distribuci6n del acero para satisfacer el criterio de agrietmniento"
(por flexi6n) de la seccién 10.6 para elementos colocados a la intem
perie. : ' -
Refuerzo a tensifn:
sean B var. & 9 (Ag = 51.28 am? & 52,67 an®)

(2% menos que lo necesario .... bien)
28



Acerc a caigresiing

span 2 var., § 5 (Aée.s.ss c.mz"=3.94 cmz, bicn)

= 3 ec(lﬁ.ﬂﬁe
z fs {5.60) ch

d = (recubrimiento) + k legit. + ﬂestn'ho ' . 10.0 .,

= 3.8] + 1.43 ¥°1.27 = 6.50 cm
(recubrimiento vara var. # § = 3.81 + 1.27 = 5.08 on) 7.7.1
(expuesta a la intsmperie) B
A= 18.36 x 30/8 = 68.85 cnl/varilla . 10.0
on £, = 0.6 £, = 2.52 ton/om® " 10.6.4
2= 2.52 X 5.60 \3|6.£’ x 68.85 =108 < 145  ————-—bien
5. Revisitn del ancho de viga = - T

b=2xgrecubrimiento)+4x2.86+3x2.86

=2x5.08+11.44 +8.58 =30 cn ——— bien

29



6. Tare @) i weie o) Lo 40 T3 UTHRIIN KR L e R T b,

umeeia se Lecasityn o rilos oo

sop, IAx < 16-x 1.09% = 25,4 am
4B x 1.27 = 60.9 om
Qimrnsifn moor de la vica = 30 on

. ousar E4 4@ 5

" Resistencia a la compresién del patin: -
C£=U.35 fé (b-bw) hf
= 0,85 x 0,28 (75-25) 6.5 = /7.45 ton
. A_¢ Nocesario con que contribuye el patfn:

C 77.35 "
£ - = 18.42 one

!y 4.2

Contribucitn, a la resistencia, del patin:

Asf'

oM. = ¢ msf fy (@ - 0.5 hf)]

= 0.9 [ 18.42 x 4.2 (49 - U.5 x 6.5))/100 = 31.45 t-m

Momemto que ocebe tomar el alma de la viga:

¢Muw =M, = ¢ Mnf = 55,0 - 31.85 = 23.15 ton-m

.
-

*
o b s

7.10.5.2

3. Con la ayuda de la tabla 9.2 se calcula el &rea de acero Asw necesario

para avbsorver 23.1% t-m
23.15 x 100
para N&J‘; = - _= 0.153
¢fé bd 0.9 x 0.28 x 25 x 49

de 1a tabla 4.2, w= 0.167

4\’ =1.18wd = 1,18 x 0.167 x 49 = 9.7 om

30

2 = —



4. rsf, el refucrzo total necesario pars tomar nl Hu= 3h tG..en
cs ' '

= = 2
Ag= Agg + Ag, = 18.42 + 13.7¢ = 32.16 cm

5. Revisitn del porcentaje m&ximo permitido segfn la scccibn
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, . ,
Prax = 0:75 [ 5= (pp + Pgll

. Pg = 0.85 (b= b, ) hel(bQ)

W P

= 0.85 %28 (35 - 25) 6.5/(25 x 49) = 0.0150

de la tabla 9.1, §b = 0.0285

Poax ® 0-75 | 33 (0.0285 + 0.015)] = 0.0109
A e, = 0.0109 x 75 x 49 = 40.06 cm® > 32,15 bien

6. Seleccibn del armado tal gque satisfaga el criterio de con-

trol de agrietamiento para exposicifn a la intemperie
(2 = 145 )

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

3

10.7
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FIEMPLO ¥.5 DIS/NO DE INA SUX" M1 TIPO “T* SIN'LDMENTE ARMDA .

Calcular el armado a tonsifn de wma secwiln “T"que Jdone rasistir
un mavento ya afectado por el factor de carqa de M, = 35 tonm

e — TS5em s |

£l = 280 Kgrcme

£, - q2u0 Ky/m? | gfé\\\sy/ %:} :

z= 145 (expuesta & la intemperie)

Ry
Q- -- -

+ '250e.m+'-

CALCULGS Y DISCUSION

1. Con la ayuwda de la tabla Y.2 se determina la orofundidad del blogque
equivalente de esiuerzos, a, cam seccién rectangular

M, 55 x 100

para = = 0,121
or! od® 0.9 x 0.28 x 75 x 49°

9.3.2.1

de tapla 4.2, w= pfy/fé = 0,132

"a* = 1,19 wd = - -

Camo el valor de "a* necesario, camo si fuera seccién rectangu-
lar, es mayor que el espesor del patfn, entonces el diseno debe
hacerse camo seccin *7*.

2. Calzulo del armado necesario Ace Y Qe la resistencia *M ¢ can que

cantribuye el patin ge la viga.

34



dc = 5.08 + 1.43 = 6.50 om
L]

drea efectiva de tensién del concreto:

A= (2d, + 2.5 + 2.86) b,/No. equivalente de var # 9
= 18.36 x 25/(33.40/6.45) = 89.71 cm?

: 3] ‘ 3 N

z=£_(5.6) XY 4A=0.6x4.2x 5.6 \F.s x 89.7

118 < 145 ~ bien

"

Revisifn del ancho del alma necesario :

b ' - * 4+ 3
W necesario

2 x5.08 +4 x 2,86 + 2.22

23.8 cm < 25 cm bien

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor

que ﬁb 6 2.5 em

= 2 (recubrimiento) + 2dbl + 2dbl b2_

35
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- S miE e w e S am = = =

?
TABLE 9-2. PFamwent Strongth l'luhp' f;hz or "n”c.h‘ of Rectangular
sections with Yenston Reinforcrrat Cnly*

——t @ e A S WY R G Emen R sl e ACHDES trs g VR B - e~ o

(X 000 .00 .002 .00 .CO4 008 005 .00 .0OB 008
0.0 0 L0010 .0020 .0030 .0040 .0050 .0060 .0070 .0080 0090
0.01 0099 .0108 .0119 .0129 .0139 0149 .0159 .0168 .0178 .0lE8
0.02 ‘0197 0200 .0217 .D2¢6 .0236 .0246 .02 .0266 .0275 .02B5
0.03 0295 .0304 .03)4 .0324 .0333 .034) ,0352 .0362 .0312 .0%8I
0.04 | .0391 .0400 .0410 .0420 0429 .0430 0345 .04571 .D46) .0426
0.05 ‘0405 _0495 .0504 .0513 .0523 .0s22 .CSA1 .055) .CS60 056
0.06 ‘0579 .05%8 .0897 .0607 .0616 .0775 0634 .06A3 0653 0562
0.0 571 .¢6B0 .0689 .0699 .UN8 .ONT .Li2s .0:35 .0744 .0753
0.c8 ‘0162 .0111 .0130 .0189 .0)9B .0e0] 0816 .0A25 .(A34 .0°43
0.09 | 0852 .0261 .0a70 0919 .09RS ' .0G9Y .CS06 .C9)S .0923 U932
0.10 | '.094) .0350 .0959 .0967 .0916 .0985 .09%94 .1002 .101) 1020
o.N 1029 .1037 .1046 1085 .1063 .l072 .l08) .iC89 .1038 1106
0.12 TIN1S L1241z L1081 J1d9 1188 LIeE L1115 L1183 L1192
0.13 J1200 .1209 1217 1226 .1234 L1243 .125) L1259 1268 1276
0.14 1284 .1293 .1301 .1309 .1318 ..1326 .1334 .1342 1331 .1359
0.15 11367 1375 01384 .1362 .1400 .1408 L1416 .)e25 1433 144}
0.6 T1449- 01457 .1465 1473 .1481 .1€39 1497 .1506 1514 .1522
c.17? -1529 .153) .1545 .1553 .1561 :.1S63 ,1577 .1585 .1593 .1601
0.18 J1609 L1817 J1624 L1632 .1640 .1648 .1656 1664 L1671 1619 °
0.18 | 1687 .1€95 .1708 .1710 .1718 .1126 .1733 .1741 1749 1156
0.20 1164 1272 41719 .1i8) L1194 .18Qg2 180 .18V .1825 .1832
0.21 .1840 ,1B4) 1855 .1gs2° .1870 .)8)7 .1g85 .lu92 L1900 .1807
0.22 183 01922 1929 L1937 1944 1951 1959 .1366 .1913 1981
¢.23 .1988° 1995 .2002 2010 .2017 .2024 .203) .203% ,2046 .2053
0.24 .2080 .2067 .2075 .2082 .2089 .2056 .2103 .2110 2111 .2124
0.2% 2131 .2138 2145 2182 2159 .2)66 2173 .2180 .2187 .2194
0.26 .1 .2201 .2208 .2215 .2222 .2229 .2236 .2243 .2249 .22%% .2263
0.27 .| .2210 .2271 2284 .2250 .229) .2304 .2311° .23]7 .2324 213
0.28 .233) 2344 .7351 2357 .2364 .237) .2377. .2384 ,239)1 .239)
0.29 .2404.. .2410° .2417 .2423 .2430 .2437 .244) .2450 .2436 2463
0.30 .2489 .2475 2682 .2683 .24%5 .2501 .2503 .28)4 .2520 .252)
0.1 2533 .253% .2546 2552 .2558 .2%¢5 2571 .2511 .2583 .2590
0.32 .2566 .2602 .2608 .2814 .262) .2627 .?7633 .2(39 .2645 2651
0.33 .265) 2664 .26]0 .2676 .2682 .2680 .2694 ,2100 .2706 2712
0.34 218 L2724 .2130 .2136 .2747 .2148 .2154 .2160 .2166 .21M
0.35 2177 .2183 2189 2195 .2801 .2807 .2812 .28)8 .2824 2830
-0.36 2838 .2841 .2847 .z853 .2858 .2864 .2870 .2875 .288) .288)
0.37 .2892 .2898 .2904 .2909 .2915 .2920 .2926 .2931 .2937 2943
0.28 .2948 .2954 .23%9 .20€5 .2970 .2075 .298) .2986 .2992 .2997
0.39 .3003 .3008 ,3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 .3051

' 2 - [] z :
“Hn/fcbd = Asfy{d-alzlfcbd = w(1-0.5%0), where w = Pfy”c

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

Design: Using factcred ratent Hu enter t&5e uith Hu/;pféch; find w and
carpute steel percentage p from p = uf;:lf'y.

-
-

Investigation: Enter table with uw fronw = pfy/f'c; find value of Hn/f;:bz

and solve for naminal moment strength, K .
n




Ejemplo: |
Disenar la ménsula mostrada en la figura con las mfnimas dimensio

nes para goportar la trabe.

L# 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.

r
TRABE _ ,
f'c = 350 kg/cm” (peso norm
' fy = 4200 *
DE APOYO
OE 172" Cargas

MENSULA C.M.= 10.9 ton.

C.V.= 17.0 ton.
T= 9.1 ton.

COLUMNA

Cdlcule y Discusién Referencia del
Reglamento

l.- Dimensifn del apoyo basado en la
resistencia al aplastamiento de-
concreto de acuerdo a la seccién
10.15.

El ancho del apoye = 35 cm.

-] |

R 3/8"

| T —

i T
. |
" 3.8 3 2.5- 6.0 ,2.5




C&lculus y discusibn.

Vo = 1.4 (10.9)+1.7(17.0)=44.2 tons.
Vu s ¥ Pnb = v(0.85 £'¢c A,)
44200=0.70 (0.85) (350) A, = 208,3 A,
R, = 44200/208.3 = 212.2 cm?

Longitud de zpoyo = 212.2/35 = 6 cm.,

Usar un apoyo de 6 X 35 cm. .

Ruc = 1.7 (9.1)=15.5 ton.(comé carga viva)

2, Determinacién de "a" con 2.54 cm, da - .

holgura al final de la trabe. Consideran
do la reaccifn a .un tercio de la placa--

‘la apoyo,

a = 2/3 (6.0)+2.54=6.54 om,

sar un a '= 7 cm.

3. Determinac:6n del peralte de la ménsu
la baséndose en ri disefio al limite por-

£ -

resistencia al cortante Vn.

Para f'c = 350 Kg/am?, Vn (max) = 56 bud
Vi £ yVn = y {56 bdd)

Se requiere un peralte:

"ad% = 44200/0.85 (56) (35)

Refercncia del
Reglumunto

10.5
9.3.2.4

11.59.3.4

11.9.3.2.1

39



Célculo y discusidn. Referencia del

Reglamento

d = 26.5 cm.
Suponiendo varillasjBmé&s la tolerancia
h=26.5+ 2.54 = 29 cm.
Usar h = 30 cm.
Para el disenc d=30=2.50%27.50 cn.
a/d = 0.26. | :
4. Determinacidn del refuerzo por cortan i
te-friccién Auf.
Auf = — 8 o 44200 =8.8 cm. 11.7.4.1

¢y fy A  0.85(4200)(1.4) 11.7.4.3
5. Determinacifn del refuerzo por momen-
to Af.
Mu=Vua + Nuc (h-d) : 11.9.3.3

=44200(6.54)+15500(30~-27.50)=327,820Kg.cm
=3.28 Ton. m.

Utilizando un mé&todo ordinﬁrio de flexién
para el cdlculo de Af o usando conservado
ramente jd = 0.9 d. = - .

0.85(4200) (0.9) {(27.50)
Nota: Para todos los .cdlculos se ha utili 11.9.3.1

zado Y= 0.85

“40



¢&lcvlos y discusibn.

6. Detarminacibn del refuerzo por tensidn

dirccta.
An
An = Nue - 15500 = 4,34 Emz
yiy 0.85(4200)

7. Determinacifin del refuerzo por tensibn

primaria.

As

(2/3) Auf = (2/3) 8.8 = 5.9 cm?

Af = 3.71 cm? & (2/3) Auf
As=(2/3)Auf + An=5.9+4.34=10.24 cm?

Dsar 2 4 B

Veéificaciﬁn del refuerzo minimo As -~
pmin = 0.04(f'c/fy)=0.04(350/4200)=0.003
Asmin=0.003(35) (27.5)=2.88 cm? ¢ 10.24

B. DeterminaciSn del refuerzo por cor--

tante Ah

F

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

Usar 3 Estribos § 3 (Ah=4.26 cm2)

Distribuir los estribos en 2/3 4 adyacen

tes a As.

‘Retcrcncia del

Roylawmcnto

11.9-30‘ )

' 11.9.3.5

11.8.5



Ejemplo de muros.

Un muro de carga soporta un sistema de piso a base de vigas “T" prg
fabricados separados 2.40 m.. ﬁl alma de la secci@n "p® es de 20 cm.
y estan apoyadag por completo en el muro. la altura del muro es de-
4.60 m, y se encuentra contraventeado lateralmente como S¢ muestra-

en la figura,

TRABE “T*
/
Datos de Diseiio . T
Reacciones:
. MURO
PcM = 12.7 ton. o K
N <
Pcv = 6.4 ton.
v _ 2
f'c = 280 kg/cm
fy = 4200 kg/cm? T ———— -
CSlculo y discusién Referencia del
' ' Reglamenteo
El orocedimiento general de disefno es de supo
ner un espesor del muro h, despugg-comprobar- - ;
lo con las condiciones de carga. -
1. Selecciones del espesor h

h > 1lu/25 pere no mcnoxr de 10 cm. 14.5.3.1
> 4.6/25 = 0.18 m. '

Se probar§ con h = 18. em.-

I
(¥ 1
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Reforeno:e

c Discusibn
dlculo y keglamente

2. C&lculo de la carga factorizada

Pu 1.4D+1;7L Ec.(9-1)

1.4(12.7)+1,.7(6.4)=28.7 ton.

3. 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 cm’

¥ (0.85 f'cA,) = 0.70(0.85) (280) (338.2)

56344 Kg. = 56.3 ton.

28.7 < 56.3 {resistencia al aplastamiento

correcto)

4. Cdlculo de la resistencia del muro
La longitud horizontal efectiva del muro- 14.2.4
poer viga "T" est§ controlada por el ancho
_de apoyo del alma de la viga mas 4 veces-
el espesor del muro. 17.8+4(19)=93.8 cm,
La'distancia entre "T" es mayor gue los -

93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso

¥Pnu = 0.55 vf'c Ag [1- (535)?) Ec. (14-1)
= ~(0.8x460,:
= 0.55(0.70) (280) (93.8) (19) [1 (32(19, 141}
= 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



Ejemplo de Zapatas:

Dr:terminar el espasor de la losa de la zapata que se iuestra cn 1s

figura:
fle = 210 kg/cm?
Pu = 435 ton,
gs = 27.9 tonlm' . 3
400
'_ "
i 1 .
b, Pore occlén en
' dos direcciones !
I 76 +d L~ ) )
r..-..a%ﬂr’:”" -
-] t b I 4
S A 31
| S — b, Parc occlon de
v ' ' trabe
4
Cédlculo y Disefio Referencia del
reglamente
Determinar el peralte para resistir el 11.11
cortante sin refuerzo. Debe investigarse
la accidn de viga y la accién en dos di-
recciones. Supondremos un espesor total-
de 84 cm. d = 70 cm. - - ) —
1. Accibn de trabe . 11.11.1.1
Vu £ ¥vVn Ec(ll~1)
Vu s ¥(0.53 /F'c  bud Ec. (11-3)

V‘-_‘. = 27.9 (4.0) {1.80-0.35) = 162 ton
buw

4.0 m.

Vu s 0.85 (0.53) v/310 (400) (70) = 345 ton 45



C&lculo y Discusibn

162 < 345 ton

2. Accifn en las dos direcciones

Vu £¥Vn

Vu s¥{(0.27) (2+4/8Bc) /YI'c bod

pero Vc no seri mayor que l.l'lf‘c bod

Vu =
bo = 2(1.50)+2(1.0) = 5 m.
8c = 75/30 = 2.5

Vo s 0.85 (0.27) (2+4/2.5) v210 {500)

405 5 419 ton,

Ve s 1.1 Y2I0 (500) (70) = 558000 Kg

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

para resistir el cortante.

46
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27.90 (16.00 ~ 1.5 x 1,0) = 405 ton

Referencia de

1¢glamento

11,11.1.2
Ec (1l1.1)

Ec (11.36)
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A~ SE CORNSIDERA GUE £M LA SEcCItA
QUE SE ARAUZA, soLo EXICTE FLEXIOH.

A- LA PELACICH DE CLAZC A ANCHO DE
LA VIGA ES 1AL QUE L¢ B PRLDUCE PALDSC
LATEFAL . -

S EL MOM