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OBJETIVO GENERAL DEL CURSO:

Al final del curso el participante disefiara estructuras de
concreto tipicas de la Comision Federal de Electricidad
(CFE), conforme a las especificaciones basadas en el disefio
por resistencia del American Concrete Institute (ACI), ultima
edicion y utilizando el programa STAAD/PRO (2004) como .
herramienta de trabajo.
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OBJETIVO GENERAL : Al términa del curso, el participanie tendrd los conocimientos necesarios para diseiiar astructuras de concreto usuales en la

CFE. conforme las especilicaciones AC| 318-02, utihzando el Programa Staad Pro 2004,
Lunes 16 de mayo . R ! y

OBJETIVO: Presentar los ccr;:epms benela!es para el diseho de elementos de coﬁcretd réforzado de acuerdo"ai ACY 31802,

EXPOSITOR TEMA HORARIO

[evatuacion niciaL ¥:00-9:30
M1 FERNANDO MONRGY MIRANDA INTRODUCCION ¥ CONCERTOS BASICOS 930 14 00
COMIDA 14,00-15 00

mmmm LG 4
M1 FERNANDO MONROY MIRANDA > e Propredades, Cargas. Combin y Pariemeiros de Draefia ds Concitlo, 15 00-19 00

Martes 17 de mayo

Objetivo: Presentar las especlficaciones para diseﬁo por resistencla de acuetdo al ACI 318-(32 y ejemplos de disefio para - -

elementos en compresién pura. i .

EXPOSITOR TEMA HORARIO
M1 FERNANDO MONROY MIRANDA Carga Axial y Flexion #n Elementos de Concreto 900 14 00
COMIDA 14.00-15 00
M {1 FERNANDO MONROY MIRANDA Comandos ds NasdPro pars Diseho de Bementos de Concrato Reforzedo 1% 00-19 00

Miércoles 18 de mayo

Objetivo: Presentar las especiflcaciones para dlseﬂo pot reslstencla de acuerdo at ACI 318-02 y e]emplos de disefio para
elementos en flexién. - : ‘ N

EXPQSITOR TEMA, HORARIO

™ | FERNANDO MONROY MIRANDA DISENO DE MIEMBROS EN COMPRESION, CONFORME ACI 310802 900 1400

COMIDA 14 00-15 00
Flareanuardo del Prablema y Ejemiplo de Modularion Geomatiies de Estnactieas ds Concreio en Staad Pro 2004

M |. FERNANDO MONROY MIRANDA Asignacion de Propledades, Cargas, C y Parimettos de Dissha de Concivlo, 15 00-19 00

Jueves 19 de mayo , : K o : N p

Objetivo: Presentar las especiﬂcaclones para resistencsa del ACI 318-02 y ejemplos de dlseﬁo para elementos en ﬂexién y

cortante,’ , . R . \

EXPOSITOR TEMA HORARIO
M. FERNANDO MONROY MIRANDA DISENQ DE MIEMBROS EN FLEXHON Y CORTANTE, CONFORME ACI 318-02 9 00 -14 00
COMIDA 14.00-15 00
M |. FERNANDO MONROY MIRANDA E;-mplo. Drssdo de un Edificio ¢ scusrdo s ACI 318.07 unkzando STAAD/Pro 2004 15.00-19 00

Viernes 20 de mayo-

Objetivo: Presentar las especrf:cacmnes para dlseno por re5|stenC|a de acuerdo al ACI y elemplos de dtseno para
elementos en flexocompresion,

EXPOSITOR um HORARIG
}JM.1. FERNANDO MONROY MIRANDA DISENG DE MIEMBROS EN FLEXIDCOMPRESION, CONFORME ACI 31802 900 -14 00
|comipa ] - 1400-15 00

M.l FERNANDC MONROY MIRANDA Ejemplo de Disefio de un Marco da Extructures Mayores en S E 15.00-18 00

EVALUACION FINAL 18 00-1830

CLAUSURA 19 30
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Diseiio de estructuras de concreto de acuerdo al ACL, utilizando ¢l programa STAAD/PRO Capitulo 1, lntroducaion v conceplos basicos

1.1 Concreto y concreto reforzado

El concreto es una mezcla de arena, grava, roca triturada u otros agregados unidos en una masa rocosa
por medio de una pasta de cemento y agua. En ocasiones, uno o mas aditivos se agrega para cambiar
ciertas caracteristicas del concreto, tales como la permeabilidad, la durabilidad y e! iempo de fraguado.

Como ia mayoria de los materiales pétreos, el concreto tiene una alta resistencia a la compresion y una
muy baja resistencia a la tension El concreto reforzado es una combinacion de concreto y acero en la
que el refuerzo de acero proporciona la resistencia a tension de que carece el concreto. El acero de
refuerzo es también capaz de resistir fuerzas de compresion y se usa tanto en vigas como en columnas
asi como en otros elementos.

1.2 Ventajus del concreto reforzadv como material estructural

E! concreto reforzado es hoy en dia, probablemente el material disponible mas importante para la
construccion. Puede usarse en una u otra forma en casi todas las estructuras, grandes o pequenas, en
edificios, puentes, pavimentos, cortinas v diversas obras de presas, muros de retencion, tuneles,
viaductos, instalaciones de drenaje € irrigacion, tanques, etc

El gran éxito de este matenal universal en la construccion puede explicarse facilmente si se consideran
sus numeronsas ventajas. Algunas de éstas son las siguientes:

1. Tiene una resistencia considerable a la compresion en comparacion con muchos otros
materiales

2

E! concreto reforzado tiene gran resistencia al fuepo v al agua vy, de hecho, es el mejor
material estructural que existe para los casos en que el agua se halle presente. Durante
incendios de intensidad media. los elementos con un recubrimiento adecuado de concreto
sobre las barras de refuerzo, sufren solo dafio superficial sin fallar,

3. Las estructuras de concreto reforzado son muy rigidas.
4. Requiere de poco mantenimiento.
5 Comparado con otros materiales, puede tener una larga vida de servicio. Bajo condiciones

apropiadas, las estructuras de concreto reforzado pueden usarse indefinidamente sin merma
en sus capacidades de carga. Esto puede explicarse por el hecho de que la resistencia del

Femando Monroy Miranda 1



Disefio de estructuras de conereto de acuerdo al ACI, utilizando el prograniu STAAINVFRO Capitule 1. Introduceion » conceptos basicos

concreto no disminuye con el tiempo sino que en realidad aumenta con los afos, debido al
largo proceso de solidificacion de la pasta de cemento.

6. Es practicamente el anico material economico disponible para zapatas, sotanos, muelles y
construcciones similares.

7. Una caracteristica especial del concreto es la posibilidad de colarlo en una variedad
extraordinaria de formas que van desde simples losas, vigas y columnas hasta grandes arcos
y cascarones

8 En muchas regiones, el concreto aprovecha para su elaboracion la existencia de materiales
locales baratos (arena, grava y agua) vy requiere cantidades relativammente pequeiias de
cemento y acero de refuerzo, las cuales puede ser necesario conseguir en otras regiones del
pais

9. Para su montaje se requiere de mano de obra poco calificada, en comparacion con otros
materiales, como el acero estructural

1.3 Desventajas del concreto reforzado como material estructural

Para usar con éxito el concreto. tanto el provectista como el constructor deben estar familiarizados con
sus puntos débiles asi como con sus puntos fuertes Algunas de sus desventajas son las siguientes.

-2

El concreto tiene una resistencia muy baja a la tension por lo que requiere la ayuda de v
refuerzo de tension.

Se requieren cimbras para mantener al concreto en posicion hasta que endurece
suficientemente. Ademas, pueden requerirse obras falsas o apuntalamiento para apoyar la
cimbra de techos, muros o estructuras similares hasta que los elementos de concreto adquieren
suficiente resistencia para soportarse por si mismos La obra falsa es muy cara, Su costo puede
ser de un tercio a dos tercios del costo total de una estructura de concreto reforzado, con un
valor promedio aproximado del 50%.

La baja resistencia por unidad de peso de concreto conduce a elementos pesados. Esto se vuelve
muy importante en estructuras de gran claro donde el gran peso muerto del concreto tiene un
fuerte efecto en tos momentos flexionantes.

De manera sunilar, la baja resistencia por unidad de volumen de concreto implica que los
elementos seran relativamente grandes. lo que es de considerable importancia en edificios altos
y en estructuras de grandes claros.

Las propiedades del concreto varian ampliamente debido a las variaciones en su dosificacion y
mezclado. Ademas. el colado y el curado del concreto no son tan cuidadosamente controlados
como la produccion de otros materiales, por ejemplo, el acero estructural y la madera laminada.

Otras dos caracteristicas que pueden causar problemas son la contraccion y el flujo plastico -
concreto.

Femando Monroy Miranda 2



Disedio de estructuras de voncreto de acuerdo al AC), utilizando ¢l programa STAAD/PRO Capitulo 1. Introduccién v conceplos basicos

1.4 Propiedades del concreto reforzado

Es necesario que el profesionista posea un amplio conocimiento de las propiedades del concreto antes
de que empiece a disefar estructuras de concreto reforzado,

1.4.1 Resistencia a la compresion

La resistencia a la compresion del concreto {f,) de determina por medio de pruebas a la falla de

cilindros de 6” = 127 de concreto de 28 dias de edad a una velocidad especificada de carga. Durante el
periodo de 28 dias los cilindros suelen mantenerse sumergidos en agua en un local con temperatura
constante y humedad de 100%. Aunque existen concretos con resistencias ultimas a los 28 dias que van
de 175 kg/em” a 1,400 kg/em’, la mayoria de los concretos usados en la practica tienen una resistencia
de entre 200 kg/cm’ y 500 kg/cm®. Para aplicaciones comunes se usan concretos de 200 kg/cm?® a 300
kg/cm?®, mientras que en la construccion preesforzada se emplean los de 350 kg/cm’ y 400 kg/cm®. Para
ciertas aplicaciones. como en columnas de pisos inferiores de edificios altos, se han utilizado concretos
con resistencia de 600 kg/cm’, o mayores que son proporcionados por empresas de concreto
premezciado.

Los valores obtenidos para la resistencia a compresion de concretos, tal como se determinaron en
pruebas. dependen en gran medida de los tamafios y formas de los especimenes de prueba y de la
manera en que éstos son cargados. En muchos paises, los especimenes de prueba son cubos de 200 mm
(7.87 pulg) por lado. Para los mismos lotes de concreto la prueba de cilindros de 6 pulg por 12 pulg
proporciona resistencias a compresion de solo aproximadamente 80% de los valores en psi obtenidos
con los cubos.

Es posible pasar de un concreto de 200 kg/cm’, a otro de 350 kg/cm?, sin que se requiera una cantidad
excesiva de trabajo o de cemento adicional El aumento en el costo aproxnmado para tal incremento de
resistencia es de 15% a 20% aproximadamente. Sin embargo, para fabricar un concreto con resistencia
superior a 350 kg/cm’. se requiere un disefio muy cuidadoso de la mezcla y prestar considerable
atencion al mezclado. colado y curado. Estos requisitos ocasionan un incremento relativamente mayor
en el costo

Se observa que las condiciones de campo no son las mismas que en el local de curado y que las
resistencias a los 28 dias descritas aqui no pueden alcanzarse en las obras a menos que se tengan
condiciones casi perfectas en la dosificacion, mezclado, vibrado v curade. Es muy probable que no se
obtenga la misma resistencia en el campo con la misma dosificacién Por ello, la seccion 5.3 del codigo
ACI requiere que las resistencias a compresion del concreto usadas como base para seleccionar la
dosificacion del concreto excedan las resistencias especificadas a 28 dias en valores que van de unos
cuantos kg/cm® hasta 84 kg/cm® aproximadamente, estos valores dependen de! control de calidad
alcanzado en la planta de concreto.

Las curvas esfuerzo-detormacion unitaria de la Figura 1.1 representan los resultados obtenidos en
pruebas de compresion en cilindros estandar de resistencias variables a los 28 dias. Deben estudiarse
cuidadosamente estas curvas ya que muestran varios puntos importantes.

Femando Monroy Miranda 3
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Disefio de estructuras dz concreto de acuerdo al ACI, utilizando ¢l programa STAAIYTRO Capitulo 1. Introduccion v concepros hasjvos
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Figura 1.1 Curva csfuerzo-deformacion unutana tipica. con carga axaal de corto plazo

(a) Las curvas son aproximadamente rectas mientras la carga crece de cero a poco mas o menos de
1/3 a 1/2 de la resistencia ultima del concreto.

(b) Mas alla de este intervalo. el comportamiento del concreto es no lineal, La falta de linealidad de
las curvas esfuerzo-deformacion unitaria del concreto a esfuerzos mavores ocasiona algunos
problemas en el andlisis estructural de las estructuras de concreto porque el comportamiento /'
éstas tampoco es lineal bajo esfuerzos mayores.

(c) Es de particular impontancia el hecho de que todos los concretos, independientemente de sus
resistencias, alcanzan sus resistencias Ultimas bajo deformaciones unitarias de
aproximadamente 0.002.

(d) El concreto no tiene una resistencia a la fluencia definida; mas bien, las curvas se comportan
suavemente hasta sus puntos de ruptura bajo deformaciones unitarias de entre 0.003 y 0.004.
Para fines de calculo es comun suponer que el concreto falla a 0.003

{e) Muchas pruebas han mostrado claramente que las curvas esfuerzo-deformacion unitaria de los
cilindros de concretoc son casi identicas con las obtenidas en corazones de los lados de
compresion de vigas

(f) Debe observarse ademas que los concretos de bajo grado son menos fragiles que los de grado
alto, es decir, los concretos de bajo grado mostraran deformaciones unitarias mayores antes de
romperse

1. 4.2 Modulo estanuco de elavncidad

El concreto no tiene un modulo de elasticidad bien definido Su valor varia con las diferenb

resistencias del concreto. con la edad de éste, con el tipo de carga v con las caracteristicas del ceme
y los agregados. Ademas, hay vanas detiniciones de!l modulo.

Fernande Mouroy Mirunda
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(a) El moduio inicial es la pendiente del diagrama esfuerzo-deformacion unitaria en el origen de la
curva.

(b) El modulo tangente es la pendiente de una tangente a la curva en algun punto de ésta, por
ejemplo, en el 50% de la resistencia ultima del concreto.

(c) A la pendiente de una linea trazada del onigen a un punto sobre la curva entre el 25% y 50% de
su resistencia Ultima a compresion, se le llama modulo sccante.

{d) Otro médulo, Hamado modulo aparente o modulo a largo plazo, se determina usando los
esfuerzos y deformaciones unitarias obtenidas después de que la carga se ha aplicado durante
cierto periodo

La seccion 8.5.1 de! codigo ACI 318-02 establece que puede usarse la siguiente expresion para calcular
el modulo de elasticidad de concretos cuyo peso volumétrico esta comprendido entre 1,440 y 2,480
kg/m’

Ec:‘i'i,so,l‘i*sﬁ-

En esta expresion E. es el modulo de elasticidad en kg/cm?, w. es el peso del concreto en kg/m’ y f es
su resistencia a la compresion a los 28 dias en ke/cm® Este es, en realidad, un modulo secante con la
linea (cuya pendiente’ es igual al modulo) trazada del origen a un punto sobre la curva- esfuerzo-
deformacion unitaria que corresponde aproximadamente al esfuerzo (0.45f) que se tendria bajoilas
cargas muertas y vivas estimadas que la estructura debe soportar.

Para concretos de peso normal que pesan aproximadamente 2,320 kg,/cn13, el codigo ACI 318-02
establece que la siguiente version simplificada de la expresion anterior puede usarse para determinar el
modulo:

E, =15.100 If, (1.1)

1.4.3 Modulo de elasticidad dmamico

El moédulo de elasticidad dinamico, que comresponde a deformaciones unitarias instantaneas muy
pequeiias, se obtiene usualmente por medio de pruebas acisticas. Es entre 20% y 40% mayor que el
modulo estatico v es aproximadamente igual al médulo inicial Cuando las estructuras se analizan por
cargas de sismo o 1mpacio, el uso del modulo dinamico parece ser apropiado

Los concretos con resistencias superiores a 420 kg/cm?. se denominan concretos de alta resistencia. Las
pruebas han indicado que las ecuaciones del ACI para E, aplicadas a concretos de alta resistencia dan

valores demasiado altos Con base en estudios realizados en la Universidad de Cornell, la siguiente
expresion para calcular E; es recomendada por el Comité 36 del ACI:

E, = 40,000 Jf +1 0«10" (1.2)
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1.4.4 Modulo de Peusson

Al someter un cilindro de concreto a carga de compresion, €ste no sélo se acorta a lo largo sino que
también se expande lateralmente. La proporcion de esta expansion lateral respecto al acortamiento
longitudinal se denomina modiio de Poisson. Su valor varia de aproximadamente 0.11 para concretos
de alta resistencia hasta 0.21 para concretos de bajo grado, con un valor promedio de 0.16.

Las pruebas han mostrado que no parece haber ninguna relacion directa entre el valor de esta
proporcion vy la relacion agua-cemento, cantidad de curado, tamafio del agregado, etc.

Como se sabe el modulo elastico (E.) v la relacion de Poisson (v} estan relacionados con la otra
constante del material conocida como modulo de ngidez a cortante (G) mediante la expresion
siguiente.

G=_Ec_ (13)

2(l+v) ’

En la mayoria de los disenos de concreto reforzado, no se le da ninguna consideracion al llamado
efecto Poisson. Sin embargo, tal vez tenga que ser considerado en el analisis y diseiio de presas de arco,
de tuneles y de algunas otras estructuras estaticamente indeterminadas. por ejemplo, en vigas de gran
peralte, muros. elc.

1.4.5 Comtraccion 1

Cuando los materiales del concreto se mezclan. la pasta de cemento y agua llena los vacios entre los
agregados y une a éstos. Esta mezcla necesita ser suficientemente manejable o fluida de modo que
pueda fluir entre las barras de refuerzo v entre la cimbra. Para lograr la requerida fluidez se usa
bastante mas agua (1al vez el doble) que la necesaria para que el cemento y el agua reaccionen
guimicamente (hidratacion).

Despues de que el concreto se ha curado y empieza a secarse, el agua adicional que se usé en el
mezclado empieza a aflorar en la superficie, donde se evapora. Como resultado de esto, el concreto se
contrae y se agrieta. Las grietas resultantes pueden reducir la resistencia a cortante de los elementos y
pueden danar la apariencia y durabihidad de la estructura Ademas las grietas permiten que el refuerzo
quede expuesto a la atmosfera. con lo que puede incrementarse la corrosion. La contraccion continda
durante muchos afios pero bajo condiciones ordinarias, probablemente el 90% se da durante el primer
ano. La cantidad de humedad que se pierde varia con la distancia a la superficie. Ademas, entre mayor
es el area superficial de un elemento en proporcidn a su tamafo, mayor es la contraccion, esto es, los
elementos con secciones transversales pequeias se contraen mas que aquellos con secciones
transversales grandes

La cantidad de contraccion depende mucho del tipo de exposicion, por ejemplo, si el concreto se ve
sometido a mucho viento duranie el curado. su contraccion sera mavyor, igualmente, una atmosfera
humeda implica menos contraccion, mientras que una seca implica mayor contraccion.
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Es conveniente usar agregados de baja absorcion, como el granito y muchas piedras calizas Cuando se
usan ciertas pizarras y areniscas absorbentes el resultado puede ser 1'2 0 aiin 2 veces la contraccion que
resulta con otros agregados

Para minimizar la coniraccion es deseable:
(1) Mantener en un minimo la cantidad de agua para el mezclado.
(2) Proporcionar un buen curado.

(3) Colar el concreto para muros, pisos y otros elementos constructivos grandes en secciones
pequeiias (lo que permite que parte de la contraccion ocurra antes de colar la siguiente
seccion)

(4) Intercalar juntas constructivas para controlar la posicion de las grietas.
(5) Usar retuerzo por contraccién vy,

(6) Usar agregados apropiadamente densos y no porosos

1.4.6 Flujo plastico ::?

Bajo cargas sostenidas de compresion, el concreto continuara deformandose durante largos periodos.
Esta deformacion adicional se le llama flujo o escurrimienio plastico. St se aplica una carga de
compresion a un elemento de concreto, se presenta un acortamiento inmediato o elastico. Si la carga
permanece actuando por largo tiempo, el elemento continuara acortandose durante varios afos y la
deformacion final serd igual a aproximadamente 2 6 3 veces la deformacion inicial. Esto implica que
las deflexiones a largo plazo también pueden ser iguales a 2 6 3 veces las deflexiones iniciales. Es muy
probable que el 75% del flujo plastico total ocurre durante el primer afio

Si la carga a largo plazo se retira, el elemento recuperara la mayor parte de su deformacion elastica y
algo de su deformacion plastica. Si fa carga vuelve a actuar, tanto la deformacion elastica como la
plastica se desarrollaran de nuevo

La magnitud del tlujo plastico depende mucho de la magnitud de los esfuerzos presentes Es casi
directamente proporcional al esfuerzo mientras el esfuerzo sostenido no sea mayor que

aproximadamente la mitad de f_. Mas alla de este valor el flujo plastico crece rapidamente.

Las cargas a largo plazo no solo generan un flujo plastico sino que también influyen adversamente en
la resistencia del concreto Para cargas sostenidas en especimenes cargados axialmente durante un afio
0 mas, puede darse una reduccion de la resistencia de aproximadamente 15% a 25%. Asi, un elemento

cargado con una carga sostenida de, digamos, ¢l 85% de su resistencia a compresion £, puede ser
satisfactario por un cierto tiempo pero puede fallar despucs.

Otros factores que afectan la magnitud del tlujo plastico son:
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1. Entre mayor sea el tiempo de curado previo a la aplicacion de las cargas, menor sera el flujo
plastico El curado a vapor, que acelera la adquisicion de resistencia, reduce también el flujr
plastico

!\)

Los concretos de alta resistencia presentan un menor flujo plastico que los de baja resistencia,
para esfuerzos de la misma intensidad. Sin embargo, los esfuerzos aplicados en concretos de
alta resistencia son con toda probabilidad mayores que los aplicados en concretos de baja
resistencia.

El flujo plastico aumenta con la temperatura Alcanza su valor maximo cuando el concreto esta
entre 150°F y 160°F,

(5]

4. A mayor humedad, menor sera el agua libre de poro que pueda escapar del concreto El flujo
plastico adquiere un valor casi del doble a 50% de humedad que a 100% Obviamente es muy
dificil distinguir entre la contraccion vy el flujo plastico

5. Los concretos con mayor porcentaje de pasta cemento-agua tienen mayor flujo plastico porque
es la pasta v no los agregados la que fluye plasticamente. Esto es particularmente cierto si se usa
como agregado una buena piedra caliza.

6. Esta claro que la adicion de refuerzo en la zona de compresion del concreto reduce mucho el
flujo plastico va que el acero manifiesta muy poco flujo plastico bajo esfuerzos ordinarios.
Conforme ocurre el flujo en el concreto, el refuerzo tiende a impedirlo v a tomar cada vez mas
parte de la carga.

7. Los elementos grandes de concreto (es decir, aquellos con grandes relaciones de volumen a area
superficial) fluiran proporcionalmente menos que los elementos delgados mas pequefios donde
el agua libre tiene distancias menores que viajar para escapar.

1.4.7 Resistencia a la wension

La resistencia a la tension del concreto varia entre el 8% y el 15% de su resistencia a la compresion.
Una razon principal para esta baja resistencia. es que el concreto contiene un gran numero de grietas
muy finas Las grietas tienen poca imponancia cuando el concreto esta sometido a cargas de
compresion. fas que ocasionan que las grietas se cierren y permiten entonces la transmision de la
compresion Es claro que éste no es el caso para cargas de tension.

Aunque la resistencia a la tension normalmente se desprecia en los calculos es, sin embargo, una
importante propiedad que afecta el tamano y la extension de las grietas que se presentan. Ademas, la
resistencia a la tension del concreto tiene un efecto reductor en las deflexiones de los elementos.
Debido a la pequefia resistencia a la tension del concreto. se ha hecho muy poco esfuerzo para
determinar su modulo de elasticidad en tension Sin embargo. con base en la limitada informacion
disponible, parece ser que su valor es igual a su modulo de elasticidad en compresion

No se supone que el concreto resiste una parte de la tension en un elemento a flexion y el acero el resto.
Ya que el concreto se agrieta bajo deformaciones unitarias de tension tan pequeias que los esfuerzs
son tan bajos en el acero hasta ese momento lo que harian su uso antiecondmico
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La resistencia a tension del concreto no varia en proporcion directa a su resistencia ultima f_. Sin

embargo, varia aproximadamente en proporcion a la raiz cuadrada de f,  Esta resistencia es muy dificil

de medir bajo cargas axiales directas de tension debido al problema de agarre en los especimenes de
prueba que da lugar a concentraciones de esfuerzo y debido también a la dificuliad de alinear las
cargas. Como consecuencia de esos problemas, se han desarrollado dos pruebas indirectas para medir la
resistencia a tension del concreto. Estas son la prueba del modulo de ruptura y la prueba radial del
cilindro (prueha brasilenay).

La resistencia a la tension del concreto en flexion es muy importante al considerar grietas y deflexiones
en vigas. Para estas consideraciones se han usado durante mucho tiempo las resistencias a tension
obtenidas con el mddulo de ruptura; este modulo se mide en una viga rectangular de concreto simple (o
sea, sin refuerzo) de 6" x 6" » 307 {(con apoyos simples a 24" entre centros) al cargar a la falla con
cargas concentradas iguales en los tercios del claro, de acuerdo con el método ASTM (C-78. La carga se
incrementa hasta que ocurre la falla por agrietamiento en la cara de tension de la viga. El modulo de
ruptura f, se determina entonces con la formula de la flexion En las siguientes expresiones, b es el
ancho de la viga, /1 es peralte y A es el momento maximo calculado:

Mc M (h/2)
11

i2

/.= :
bl

T
—

S, = modulo de ruptura = 224 ) (1.4)

=

El esfuerzo determinado de esta manera no es muy exacto porque al usar la formula de la flexion
estamos suponiendo que el concreto es perfectamente elastico. con estuerzos directamente
proporcionales a sus distancias al eje neutro

Con base en cientos de pruebas, el ¢cddigo ACI proporciona un madulo de ruptura igual a 2 \/E con

f enkg/cm’. también proporciona modificaciones para /. en concretos de peso ligero.

La resistencia a la tension del concreto también puede medirse por medio de la prueba radial. Un
cilindro se coloca acostado en una maquina de prueba y se le aplica una carga de compresion uniforme
a lo largo del cifindro. el cual esta apoyado a todo lo fargo de la base (véase la Figura 1.2), cuando se
alcance su resistencia a la tension del cilindro este se fracturara a la mitad de extremo a extremo. El
esfuerzo de tensidn en que ocurre la rotura se denomina resisiencia radial del cilindro y puede
calcularse con la siguiente expresion, en ella, P es la fuerza maxima de compresion, L es la longitud y
D es el diametro del cilindro.

ar
LD

I = (2.5}

Aln cuando se usan almohadillas bajo las cargas. alguna concentracién de esfuerzos ocurre durante las
pruebas. Ademas, algunos esfuerzos se desarrollan en angulos rectos a los esfuerzos de tension, por lo
que las resistencias a la tension que se obtienen no son muy exactas.

Femando Monroy Miranda 9

20



Disefio de estructuras de conereto de acuerdo al ACH, utihizando ¢t programa STAAD/N'RO Capitulo 1 Introduccion s conceptos bastoos

RN
RS, e AN

N

Figura 1 2. Prucba radial

1.4.8 Resisrencia al corte

Es extremadamente dificil obtener en pruebas, fallas por cortante puro que no esten afectadas por otros
esfuerzos. Las pruebas sobre resistencia por cortante del concreto han dado, durante muchos afios,
valores que varian entre 1/3 y 4/5 de las resisiencias ultimas a la compresion No deben preocuparnos
esos inconsistentes resultados de la resistencia por cortante porque las aproximaciones del disefio estan
basadas en suposiciones muy conservadoras de la resistencia al corte.

1.5 Méiodas de diseiio v requisitos de resisiencia

Desde hace mucho tiempo. se han empleado dos criterios de disefio para los elementos de concreto
reforzado. uno de ellos. el mas antiguo llamado “disefio por esfuerzos de trabajo”, fue el principal
método empleado en ¢l siglo pasado hasta principios de la década de los sesenta. Desde esa fecha hubo
una rapida transicion al método mas reciente, conocido como “diseiio por resistencia ultima”, debido a
que este método (en el reglamento se le denomina “método de disefio por resistencia”) es, desde un
punto de vista conceptual, mas realista en su aplicacion considerando la seguridad de la estructura.

1.5.] Método de diseio por resisiencia

El método de disefio por resistencia requiere que las resistencias nominales calculadas, reducidas por
los factores especiticados de reduccion de resistencia, es decir, las resistencias de disefio, sean iguales o
mayores que los efectos de carga especificados. o sea, por las resistencias requeridas, factorizadas por
coeficientes denonunados factores de carga

Puesto que la distincion entre “resistencia de disefio™ y “resistencia requerida” es fundamental para la
q p

comprension del método de disefio por resistencia, se resumen a continuacion las definiciones,
simbologia y anotaciones empleadas con el método de diseio por resistencia
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Definiciones

Carga de servicio = Carga especificada por el Reglamento general de construcciones (sin los factores
de carga)

Carga factorizada = Carga multiplicada por los factores apropiados de carga empleada para
dimensionar los elementos segun el método de disenio por resistencia.

Resistencia requerida = Resistencia de un elemento o de una seccion transversal, requerida para
soportar cargas factorizadas o momentos y fuerzas internas relativas en combinaciones que se

estipulan

Resistencia nominal = Resistencia de un elemento o de una seccion transversal calculada de acuerdo
con las especificaciones y estipulaciones del método de disefio por resistencia, antes de ia aplicacion de
cualquier factor de reduccion de resistencia.

Resistencia de diseiio = Resistencia nominal multiplicada por un factor de reduccion de resistencia.

Notacion
Resistencia requerida.

M, = momento tactorizado en una seccion v
P, = carga axial factornizada con excentricidad dada

V. = fuerza corante factorizada en una seccion

Tu = momento torsionante factorizado

Resistencia nonnnal:

M, =resistencia nominal a momento en una seccion

Ms = resistencia nominal a momento en condiciones de deformacion balanceada
P. = resistencia nominal a carga axial a una excentricidad dada

P, =resistencia nominal a carga axial sin excentricidad

Pr = resistencia nominal a carga axial en condiciones de deformacion balanceada
V. =resislencia nomina a cortante

V. =resistencia nominal a cortante, proporcionada por el concreto

V. =resistencia nominal a cortante. proporcionada por el refuerzo para cortante
T, =resistencia nominal a momento torsionante

T. = resistencia norminal a momento torsionante, proporcionada por el concreto
T. = resistencia nominal a momento torsionante, proporcionada por el refuerzo de torsion

Resistencia de diveno:
oM, = resistencia de diseno a momento en una seccion
¢P, = resistencia de diseiio a carga axial con una excentricidad dada

@V, = resistencia de disefio a cortante = o(V, + V)
T, = resistencia de diseilo a momento torsionante = (T, + T,)
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Se da un determinado numero de definiciones para las cargas porque el Reglamento contiene requisitos
que se deben cumplir a diferentes niveles de carga. Los términos “caga muerta” y “carga viva” se
refieren a las cargas sin factonizar (cargas de servicio} especificadas o definidas por el Reglament
local de construcciones Las cargas de servicio (las cargas sin factores de carga) se emplearan cuando
el Reglamento especifique que es necesario proporcionar o investigar los elementos para condiciones
adecuadas de servicio Las cargas empleadas para dimensionar un elemento con la resistencia adecuada
se definen como “cargas factorizadas”. Estas cargas son las cargas de servicio multiplicadas por los
factores apropiados de carga, especificados para la resistencia requerida. El término “cargas de disefio”
no se emplea en el ACI 318, a fin de evitar confusion con la terminologia de carga de disefio empleada
en los reglamentos generales de construccién para indicar cargas de serviclo o cargas corrientes en
edificios La terminologia de carga factorizada empleada en el AC] 318 también indica claramente si
los factores de carga se aplican a un valor particular de la carga, momento o cortante, tal como son
empleados en la especificaciones del Reglamento.

Las resistencias requeridas a carga axial, a momento y a cornante, empleadas para dimensionar los
elementos, se refieren tanto a las cargas axiales factorizadas, a los momentos factorizados y a los
cortantes tactorizados. como a las cargas axiales, a los momentos y a los esfuerzos cortantes
requeridos Los efectos de la carga factorizada se calculan con las cargas y fuerzas factorizadas
aplicadas en las combinaciones estipuladas en el Reglamento.

El subindice u se emplea para indicar las resistencias requeridas. resistencia requerida a carga axial Py;
resistencia requerida a momento M, resistencia requerida a cortante V,. resistencia requerida a
momento de torsion T,,. calculadas a partir de las cargas y fuerzas tactorizadas aplicadas.

La resistencia de un elemento o de una seccion transversal calculada con las suposiciones basicas, 1’
ecuaciones de resistencia v los valores nominales (especificados) de las resistencias de los materiales
dimensiones, se llama “resistencia nominal”. El subindice n se emplea para indicar las resistencias
nominales: resistencia nominal a carga axial P;, a momento M,. a cortante V,,, a momento torsionante
T..

“La resistencia de disefio” o resistencia util de un elemento o seccion transversal es la resistencia
nominal reducida por el factor de reduccion de resistencia. v puede ser indicada, respectivamente,
como oP,, oM., @V, 0T,

1.6 Resistencia y funcronalidad
1.6.1 Requusitos de resistencia

El criterio basico del disefio por resistencia se puede expresar de la siguiente manera:

Resistencia de disciio s Resistencia requerida
0
{Factor de carga) {Elcctos de las cargas de servicio] < (Factor de reduccion de resistencia) [Resistencia nominal]

Todos los elementos y todas las secciones de los mismos deben ser dimensionados para cumplir con el

criterio anterior. bajo la combinacion mas critica de cargas y bajo todos los estados posibles de
esfuerzo (flexion, carga axial, cortante, etc.) es decir.
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P, £ @oP,
M, £ oM,
Vi € @V,
T, € 0T,

El criterio anterior proporciona el margen de seguridad estructural de dos maneras

1. La resistencia requerida se calcula en términos de cargas factorizadas o los momentos y fuerzas
internos relacionados. Las cargas factorizadas se definen como las cargas de servicio muitiplicadas
por los factores apropiados de carga. Las cargas que se deben usar se describen en el Reglamento.
Por lo tanto, la resistencia requerida a flexion para cargas muertas y vivas es’

My=14My+16M, (1.6)
Donde Mg y M; son los momentos debidos a las cargas muertas y vivas de servicio, respectivamente

2. La resistencia de disefio se calcula multiplicando la resistencia nominal por el factor apropiado de
reduccion de resistencia. La resistencia nominal se calcula por medio de los procedimientos del
Reglamento suponiendo que el elemento, o la seccion, tiene las dimensiones exactas y las
propiedades de los materiales, supuestos en los calculos. Asi, por ¢jemplo. la resistencia de disefio
a momento de una seccion transversal rectangular simplemente reforzada es

oM, = o[Af (d-2/2)] N

Para esta misma seccion. sin refuerzo de compresion y sujeta a flexion. el criterio basico para el disefio
por resistencia se reduce a

14M, + 1.6M, < ¢ [Af, (d-a/2)] £ 18)

De manera similar para la resistencia a cortante de una viga, el criterio basico para el disefio por
resistencia puede expresarse como

V, 5 oV, =0V +V,) - (9)

W

, . = Afd
14V, +1.6V, < p|2f b, d+— (1.10)
S

.

MacGregor indica las siguientes razones para justificar los factores de carga y de reduccion de
resistencia en el disefio estructural’

I La resistencia de los materiales o de los elementos puede ser menor que la esperada. Los
factores que contribuyen a ello son los siguientes:

a) Las resistencias de los materiales pueden diferir de las supuestas en el disefio, debido a:
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La variabilidad de la resistencia de los materiales La resistencia a compresion del
concreto. la resistencia a la tluencia y la resistencia ultima a la tension del refuerzo son
variables

El efecto de la velocidad de las pruebas. Las resistencias tanto del concreto como del
acero son afectas por la velocidad de aplicacion de la carga

La resistencia en obra comparada con la resistencia del espécimen. La resistencia del
concreto en una estructura es un poco diferente de la resistencia del mismo concreto en
un espécimen de control

El efecto de la variabilidad de los esfuerzos de contraccion o esfuerzos residuales. La
variabilidad en los esfuerzos residuales debidos a la contraccion puede afectar la carga
de agrietamiento del elemento y es importante donde el agrietamiento es el estado limite
critico. De manera similar, en las columnas, la transmision de la carga de compresion
del concreto al acero, causada por la fluencia y la contraccion, puede dar lugar a una
resisiencia a la fluencia prematura del acero de compresion y. posteriormente, provocar
fallas por inestabilidad en columnas esbeltas con poca cantidad de refuerzo.

b) Los elementos pueden wvanar de los supuestos anteriormente, debido a errores de
construccion Los siguientes errores son importantes:

Las tolerancias de laminacion de las vanllas de refuerzo.

Los errores geométricos de la seccion transversal y los errores de colocacion ¢
refuerzo.

c) Las suposiciones y ecuaciones simplificadas, tales como el uso del bloque rectangular de
esfuerzos, v la suposicion de maxima deformacion unitaria util de concreto igual a 0.003,
presentan errores tanto sistematicos como causales

d) El uso de distintos tamafios de las varillas da como resultado variaciones en la capacidad
real de los elementos

2. Pueden ocurrir sobrecargas cuando:

a) Las magnitudes de las cargas pueden variar de las ya supuestas. Las cargas muertas pueden
variar debido a

Variaciones de los tamarntos de los elementos
Variaciones de la densidad del material

Alteraciones estructurales y no estructurales

La carga viva varia de manera considerable con el tiempo y de un edificio a otro
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b) Existen incertidumbres en los calculos de los efectos de la carga, por eemplo, las
suposiciones para las rigideces, longitudes del claro, etc., y los efectos que se originan al
modelar las estructuras tridimensionales para el analisis estructural, provocan diferencias
entre los esfuerzos que en reahidad ocurren en una construccion y los que el disefiador
considero en su analisis.

Las consecuencias de una falla pueden ser graves. Se deben considerar varios factores.

t»d

a) El tipo de falla, la advertencia de la misma (deflexiones, agrietamientos, vibraciones, etc.) y
la existencia de diferentes condiciones de carga.

b) La posibilidad de que ocurran accidentes que podrian causar muertes

c) El costo para la compaiiia en cuanto al tiempo perdido, los beneficios no obtenidos o la
pérdida indirecta de vidas o propiedades debido a la falla.

d) La importancia del elemento estructural en la propia estructura.

e) Elcosto que implica reemplazar la estructura

1.7 Resisiencia requerida

Como se menciond anteriormente. la resistencia requerida. U, se expresa en términos de cargas
factorizadas o de sus tuerzas y momentos internos relacionados Estas cargas son las que se espemﬁcan
en el Reglamento general de construccion, multiplicadas por los factores apropiados de carga.

Al considerar las cargas de gravedad (muertas y vivas), el disehador que emplea los coeﬁmentes para
momentos estnpulados en el Reglamento tiene tres opciones: -

1. Muluplicar las cargas por los factores apropiados de carga, sumandolas dentro de la carga
total factorizada, y después calcular las fuerzas y los momentos, debidos a la carga total.

2

Calcular los efectos de las cargas muertas y vivas factorizadas por separado vy,
posteriormente, superponer los efectos.

3 Calcular los efectos de las cargas muertas y vivas no factorizadas, por separado multiplicar
los efectos por los factores apropiados de carga, y luego superponerlos.

Con el principio de la superposicion, los tres procedimientos permiten obtener el mismo resultado. Para
el disenador que hace un analisis mas exacto, empleando coeficientes diferentes para las cargas muertas
y vivas (condiciones alternativas de las cargas vivas), la alternativa nimero 1 no existe. Al considerar
cargas de gravedad y cargas laterales, los etectos de las cargas (debidos a las cargas factorizadas o no),
por supuesto deben calcularse por separado antes de poder hacer alguna superposicion.

El valor numérico del factor de carga asignado a cada tipo de carga esta influido por el grado de
precision con el que {a carga normalmente puede ser evaluada y por la variacion que se puede esperar
en la carga durante la vida de una estructura. Por lo tanto, las cargas muertas, que normalmente pueden
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determinarse con mas precision y son menos variables, estan asociadas con un factor de carga, de 1.4
reconociendo la menor probabilidad de sobrecarga con dichas cargas.

E!l Reglamento ACI 318-02 prescribe factores de carga para combinaciones especificas de cargas. En la
tabla 1.1 se presenta una lista de estas combinaciones.

La resistencia requerida U sera cuando menos 1gual a los efectos de las cargas factorizadas de la
ecuacion (9-1) hasta la (9-7). Se investigara el efecto de una o mas cargas actuando simultaneamente:

Tahia 1.1 Resistencia requerida pam 1y combinacion de cargas ACI 318-02,

U=14D-F) {v-1)
=12D-F+T)+16(L+H)+03L,0S0oR) (9-2)
Li=12D+ L6(L.0o SoR)+ (L.UL 0 0.BW) (9-3)
U=12D+16W+10L+05L,0SacR) {(9-4)
U=12D~10E+ 1.0L+0.258 (9-3)
U=09D+ 1.6W+ L.6H (9-6)
U =09D +1.0E + 1.6H (9-7)

excepto como sigue

a) Se permite que el factor de carga para L en las ecuaciones (9-3) a (9-5) se reduzca a 0.5,
excepto para garajes, areas ocupadas para sitios de asambleas pGblicas y todas aquellas areas
donde ia carga viva L sea mavor a 500 kg/cm”.

b) Cuando fa carga de viento W no hava sido reducida por un factor de direccionalidad, se permite
utithzar 1.3W en lugar de 1 6W en las ecuaciones (9-4) y (9-6)

¢) Cuando la carga sismica E se base en fuerzas sismicas al nivel de servicio, se utilizara 1 4E en
lugar de 1.0 en las ecuaciones (9-5) y (9-7).

d) En las ecuaciones (9-0) y (9-7). se establecera igual a cero el factor de carga para H, si la accion
estructural debida a ésta se contrapone a las debidas a W o E. Si la presion lateral del terreno
proporciona una resistencia a las acciones estructurales procedentes de otras fuerzas, no se
incluira en H sino que se incluira en laresistencia de disefio

D = Cargas muertas, o fuerzas y momentos internos relacionados con €stas

F = Cargas debidas al peso v a las presiones de fluidos con densidades bien definidas y alturas
maximas controlables, o a fuerzas y momentos internos relacionados a éstas.

H = Cargas debidas al peso v a la presion del terreno, del agua en el terreno u otros materiales, o
fuerzas y momentos internos relacionados con éstas

L = Cargas vivas o fuerzas y momentos internos relacionados con éstas

L, = Carga viva en la azotea, o los momentos y fuerzas internas relacionadas.
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R = Carga de lluvia, o los momentos y fuerzas internas refacionadas.

S = Carga de nieve, o los momentos y fuerzas internas relacionadas.

Efectos acumulados de temperatura, relajamiento, contraccion, asentamiento diferencial, y
concreto de contraccion compensada

—
il

Aunque se incluyen la mayoria de las combinaciones usuales, no debe presuponerse que todos los casos
estén cubiertos Al asignar factores a combinaciones de carga se presta alguna consideracidn a la
posibilidad de ocurrencia simultinea.

Al determinar la resistencia requerida para combinaciones de carga debe prestarse la atencion debida al
signo apropiado (positivo o negativo), ya que un tipo de carga puede producir efectos de sentido
opuesto a los producidos por otro tipo

Debe prestarse especial atencion a diversas combinaciones de carga al determinar la combinacion de
disefio mas critica Esto tiene gran importancia cuando la resistencia depende de mas de un efecto de
carga, como la resistencia bajo combinacién de momento y carga axial, o la resistencia al cortante de
elementos que soportan carga axial

1.8 Resistencia de discho
1.8.1 Resistencia nonunal vs. Kesistencia de disciio
Las reglas para calcular la resistencia nominal se basan en estados limite seléccionados

conservadoramente para esfuerzo, deformacion unitaria. agrietamiento o deterioro, y se derivan de.los
resultados de las investigaciones de cada tipo de accion estructural.

a

El proposito del factor de reduccion de resistencia. o, es’

1. Definir un nivel de resistencia para el disefio ligeramente mas bajo del que se tendria si las
dimensiones y propiedades de los materiales correspondieran a las empleadas en los célculos.

2. Retlejar el grado de ductilidad, tenacidad y confiabilidad del elemento bajo los efectos de la
carza considerada

3. Reflejar la importancia del propio elemento. Por ejemplo. se emplea un @ mas bajo para las
columnas que para las vigas porque. por lo general, las columnas tienen menos ductilidad, son
mas sensibles a las variaciones de la resistencia del concreto y tienen éareas tributarias de carga,
mayores que las de las vigas. Ademas, a las columnas zunchadas se asigna un ¢ mas alto que a
las columnas con estribos porque luas primeras tienen mayor ductilidad. A lo anterior hay que
agregar el hecho de que las columnas, para la mayoria de las estructuras, son elementos
indispensables para la estabilidad del conjunto.

1.8.2 Factores de reduccion de resistencia,
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Para elementos sujetos a carga axial y de flexion, las resistencias de disefio se determinan
multiplicando tanto P, como M, por el valor apropiado de ¢, tanto para elementos sometidos a flexion.
como para elementos sujetos a flexocompresion axial.

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus conexiones a otros elementos y sus
secciones transversales, en términos de flexion, carga axial, cortante y torsion, se¢ tomaran como la

resistencia nominal calculada, de conformidad con los requisitos y suposiciones del reglamento ACI
318-02, multiplicada por los factores de reduccion de resistencia respectivos

El factor de reduccion de resistencia, ¢, debe ser el siguiente:
Las secciones controladas por tension tal y como se defineen ACI318-02....... ........ .............090

Las secciones controladas por compresion tal como se definen en 10 3.3 del ACI 318-02:

a) 'Elementos con refuerzo en espiral que cumplen con 10.9.3 del ACI318-02.... ........ .0.70
b) Otros elementos de concreto reforzado ... . . . 0.65
Conante y torsion ... ......... . e e e e s 0T

Aplastamiento en el concreto (excepto para zonas de anclaje postensado y los modelos de puntal y
PN ). . i e e e e 065

Zonas de anclaje de postensado......... ... L e e 0.85
1.8.3 Longitdes de desarrollo para el refucrzo.

Las longitudes de desarrollo para el refuerzo, como las especifica el Reglamento. no requieren de una
modificacion de reduccion de la resistencia Tampoco se requiere de los factores para las longitudes de
los traslapes. ya que éstas son expresadas en multiplos de las longitudes de desarrollo.

1.9 Resistencia de disehiio para el refuerzo

Se establece un limite superior de 5,600 Kg/cm® de resistencia a la fluencia de los esfuerzos que no
sean cables de prestuerzo. No se recomienda una resistencia del acero mayor que 5,600 K;,/cm porque
la deformacion debida a la fluencia del acero, de 5,600 K:/cm . es casi igual a la deformacion maxima
util del concreto a compresion. Parece ser que en la actualidad no hay ninguna especiﬁcacién de la
ASTM para varillas corrugadas. con una resistencia a la fluencia fy 5, 600 Kg/cm®. Sin embargo las
varillas # 11, # 14 vy # 8 con una resistencia de fluencia de 5,300 Kg/cm (grado 75) estan incluidas en
la edicion 1987 de la especificacion ASTM ACI615

De acuerdo con el RcLIamemo el empleo de refuerzo con resistencia a la fluencia especificada fj,
mayor que 4,220 Ky/cm’, requiere que f. sea medida a una deformacion de 0.35%. La especificacion
A615-87 para varillas grado 55 incluye el mismo requerimiento Este requisito especial del Reglamento
también se aplica cuando se usa malla de alambre soldado, para alambre con resistencia a la fluencia
especificada mayor de 4.220 Kg/cm®. Hay disponibilidad de alambre con resistencia a la fluencia r
elevada v puede emplearse un valor de fy mayor que 4,220 Kg/cm® en el disefio, siempre quc
certifique el cumplimiento del requisito de deformacion del 0.35%
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También existen limitaciones de la resistencia a la fluencia del refuerzo en otras secciones del
reglamento.

[. El f, maximo que se puede emplear en el disefio del retuerzo por cortante y por torsion es de
4.220 Kg/em?

)

El f, maximo especificado es de 4,220 Kg/cm? para cascarones, placas plegadas y para
estructuras regidas por las especificaciones sismicas especiales.

(%)

El f, Gtil es controlado por los esfuerzos permisibles en el método alternativo del disefo.

Ademas, las especificaciones para deflexiones y las limitaciones de la distribucion del refuerzo a
flexi6n cobraran mas importancia a medida que se incremente f.
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Carga axial en elementos de concreto

2.1 Introduccion
Las columnas de concreto pueden clasificarse en las tres siguientes categorias:

Pedestales cortos a compresion. Segin ACI 318-02 si la altura del elemento a compresion es menor
que tres veces su dimension lateral mas pequenia. puede considerarsele como un pedestal

El ACI establece que un pedestal puede disenarse con concreto simple (sin refuerzo) para un esfuerzo
permisibie de compresion igual a 0.85 ¢ ., con ¢ = 0.7. Si el esfuerzo de compresion resulta mayor
que ese valor se debera aumentar el area de la seccion transversal del pedestal. o bien diseharse como
una columna de concreto reforzado

Columnas cortas de concreto reforzado. Sila falla inicial de una columna de concreto reforzado es en
el material ella se clasifica como columna corta.

La carga que una columna corta puede soportar estd determinada por las dimensiones de su seccion
transversal y, desde luego, por la resistencia de los materiales que la constituven Puede decirse que una
columna corta es un elemento robusto con poca flexibihidad,

Columnas largas (esheltas) de concreto reforzado. Cuando una columna se encuentra sometida a
momentos primarios (causados por las cargas aplicadas. giros de sus nudos, etc.), el eje del elemento se
flexiona dando lugar a desplazamientos laterales. los cuales generan momentos adicionales llamados
momentos secundanos o momentos PA, donde P es la fuerza axial y A la deflexion lateral (ver Figura

21)
'

)M

Momeato sccundano = PA

,P"

Freura 2 1. Efectos de esbeltesz, momento sccundarie o momento PA,

Fernando Monroy Mirand, 20



Disefio de estructuras de concreto de acuerdo al ACL, utilizando ¢l programa STAAINVPRO Capitulo 2 Carga axiul en elementos de concreto

A medida que crece la relacion de esbeltez de una columna, también lo hardan las deformaciones,
principalmente, las debidas a flexion (perpendiculares a su eje) en consecuencia, creceran los
momentos secundarios resultantes Si esos momentos son de tal magnitud que reducen apreciablemen
la capacidad a carga axial de la columna, entonces se dice que la columna es larga o esbelta

Para una columna esbelta es necesario determinar su seccion transversal y caracteristicas de armado
tomando en cuenta a ambos momentos, es decir los primarios v los secundarios Por otra parte el ACI
permite disefiar a las columnas como columnas contas, esto es, si el efecto PA no reduce sus resistencias
en mas del 5%

Para clasificar las columnas como cortas o como esbeltas se utilizan las relaciones de esbeltez
efectivas. Cuando estas relaciones son mayores que ciertos valores (dependiendo de la restriccion
lateral de sus extremos). las columnas se clasifican como esbeltas.

En 1970 el comité del ACI estimo que aproximadamente 40% de todas las columnas no arriostradas y
cerca del 90% de las arriostradas contra desplazamientos laterales veian reducida su resistencia en no
mas del 3% debido al efecto PA.

2.2 Tipos de columnas

Es de esperarse que la capacidad de una columna de concreto simple aumenta si se le agregan barras
longitudinales, ain pueden lograrse incrementos considerables en la resistencia de la columna si se
proporcionan restriccion lateral a las barras longitudinales Bajo cargas de compresion, las columnas no
solo tienden a acortarse longitudinalmente sino también a expandirse lateralmente debido al efecto
Poisson. Ademas la capacidad de las columnas puede aumentar considerablemente si se les proporcion..
restriccion lateral asi como la colocacion de espirales o estribos cerrados con una separacion reducida
en torno al refuerzo longitudinal.

El refuerzo transversal en las columnas de concreto puede estar formado por esiribos o sunchos
(espirales). De ahi que si fa columna tiene una serie de estribos cerrados se denomina columna con
estribos. Los estribos impiden que las barras longitudinales se desplacen durante la construccion y
resisten su tendencin a pandearse Las columnas con estribos son comanmente cuadradas o
rectangulares, son poco frecuentes las secciones redondas, tniangulares, hexagonales, en L, etc.

Si una espiral continua hecha con barras o alambron grueso se enrolla alrededor de las barras
longitudinales la columna se denomina columna zunchada o con espiral (ver Figura 2.2). Para
incrementar la resistencia de una columna las espirales son mas efectivas que los estribos.

Las espirales de paso estrecho (separacion vertical) cumplen muy bien la funcidn de mantener en
posicion a las barras longitudinales v de confinar al concreto interior, con ello se aumenta
considerablemente la resistencia a la compresion axial Conforme el concreto dentro de la espiral tiende
a expandirse lateralmente bajo la carga de compresion, en la espiral empieza a desarrollarse un esfuerzo
de tension de aro, por lo que la columna no fallara hasta que la espiral fluya o se rompa ya que cuando
esta sucede el resquebrajamiento del concreto interior es inminente

Las columnas zunchadas suclen ser cuculares pero tambi¢én pueden fabricarse con seccio”
rectangulares. hexauonales y de otras formas similares, aun en estas columnas la disposicion de
barras longitudinales sipue siendo circular.
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Recubnmacsto
Nucleo
Boreas
"‘;_ :7 longuudinales
H— - Estribos
/ \ Espiral
44 — — 4
Columnna con esinbos Culumns zunchada o con esprrat
(a) ()

Councreto
Tubo de acera estructural

Columna compwesa Columna compuests
() 14

el

Figrura 2.2 Algunos upos de coluninas .

"

Las espirales, si bien aumentan la resistencia de las columnas. debido al aumento en la elasticidad
incrementan apreciablemente los costos, por ello se usan solo en columnas fuertemente cargadas y en
zonas sismicas. debido a la gran resistencia que tienen frente a cargas dinamicas. Las espirales
incrementan en forma mas efectiva la ductilidad v 1a tenacidad de las columnas pero resultan varias
veces mas caras que las columnas con estribos

Las columnas compuestas, ilustradas en la Figura 2.2 ¢ y d. son columnas de concreto reforzadas
longitudinalmente por medio de perfiles de acero, que pueden o no estar rodeados por barras de acero
estructural o que pueden consistir en perfiles tubulares de acero estructural rellenos con concreto

2.3 Capacidad por carga axtal de columnas.

En la practica no existen las columnas cargadas en forma axial pertecta pero, un examen de tales
miembros es un excelente punto de partida para explicar ia teoria del diseiio de columnas reales con
cargas excentricas Varias ideas fundamentales pueden explicarse con base en las columnas cargadas
axialmente y. las resistencias obtenidas sehalan limites tedricos superiores que pueden ser verificados
por medio de pruebas

Desde hace ya varias décadas se sabe que los esfuerzos en el concreto y en las barras de refuerzo de
una columna que soporta una carga a largo plazo no pueden calcularse con exactitud. Podria pensarse
que tales esfuerzos se pueden determinar multiplicando las deformaciones unitarias por los modulos de
elasticidad apropiados Sin embargo. esto no es factible porque el modulo de elasticidad del concreto
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varia con la carga, debido al flujo plastico v a la contraccion. Puede verse entonces que las partes de la
carga tomada por el concreto y por el acero varian con la magnitud y duracion de las cargas Por
ejemplo, entre mayor es el porcentaje de carga muerta y mayor es el tiempo que esta aplicada, mayor

el flujo plastico en el concreto v mayor es el porcentaje de carga tomada por el refuerzo.

Aunque los esfuerzos en columnas no pueden predecirse en el intervalo elastico con ningun grado de
precision, varias décadas de pruebas han mostrado que la resistencia ultima de las columnas si puede
estimarse bastante bien, ademas, se ha hecho evidente que las proporciones de las cargas vivas y
muertas, la duracion de la carga y otros aspectos, tienen poca influencia en la resistencia ultima. Ni
siquiera importa si es el concreto o el acero el que primero alcanza su resistencia ultima. Si uno de los
dos materiales se acerca a su resistencia ultima, sus grandes deformaciones ocasionan que los esfuerzos
en el otro se incrementen mas rapidamente.

Por estas razones solo consideraremos aqui la resistencia ultima de las columnas. En la falla, la
resistencia ultima teorica o resistencia nominal de una columna corta cargada axialmente puede
determinarse con bastante precision mediante la siguiente expresion, en la que A, es el area total del
concreto v 4, es el area total del acero de refuerzo longitudinal, incluvendo las barras v los perfiles
estructurales.

1’,,=0.85f;(.4A —-A,)+ 1.4, 21n

2.4 Fallas de colummnas con esiribos 3 con espirales.

Si una columna corta con estribos se carga hasta que falle, parte del recubrimiento de concreto
desprendera y a menos que los estribos estén poco separados entre si, las barras longitudinales se
pandearan inmediatamente al desaparecer su soporie (el recubrimiento de concreto). Tales fallas
pueden ocurrir en forma repentina y por lo visto han ocurrido con frecuencia en estructuras sometidas a
cargas sismicas.

Cuando las columnas zunchadas se cargan hasta fallar, la situacion es muy diferente El recubrimiento
de concreto se desconchara pero el nucleo permanecera en pie y si el zunchado es de paso pequefio, el
nucleo sera capaz de resistir una apreciable cantidad adicional de carga. mas alla de la carga que
origina el desconchamiento El zunchado con paso reducido junto con las barras tongitudinales forman
una jaula que confina en forma muy efectiva al concreto. En consecuencia, el desconchamiento del
recubrimiento de una columna zunchada da aviso de que ocurrira una falla si la carga se sigue
incrementando.

La practica estadounidense no toma en cuenta ningun exceso de capacidad que pueda darse después del
desconchamiento, va que considera que una vez que éste ocurre, la columna perdera su utilidad, por lo
menos desde el punto de vista de los ocupantes del edificio Por esta razon, el zunchado se disefia con
un poco mas de resistencia que el recubrimiento que se supone que va a desconcharse. El
desconchamiento da aviso de una falla inminente y posteriormente la columna tomara un poco mas de
carga antes de fallar Disenar el zunchado con un poco mas de resistencia que el recubrimiento no
incrementa mucho la resistencia util de Ja columna, pero conduce a una falla ductil o gradual

La resistencia del recubrimiento esta dada por la siguiente expresion, donde A, es el area del nuc’
cuyo diametro se considera igual a la distancia entre los bordes exteriores de la espiral:
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Resistencia el recubrimtento = 0.85 ¢ (A — As) (2.2)

Al considerar la tension de aro que se produce en las espirales debido a la presion lateral del nucleo,
por pruebas se conoce que el acero del zunchado es por lo menos dos veces tan efectivo para
incrementar la capacidad dltima de la columna como el acero longitudinal, por lo tanto, la resistencia
de la espiral puede calcularse en forma aproximada con la siguiente expresion, en donde p, es el
porcentaje de acero espiral:

Resistencia de la espiral = 2pA /. (2.3)

Igualando esas expresiones y despejando el porcentaje requerido de acero espiral, obtenemos

085f, (4, -4.)=2p,A,f.

A - A)f, A, '
p‘=04:5(_i---i:0425 f_ fo (2.4)

LAY < L

Para que la espiral sea un poco mas resistente que el concreto desconchado, el codigo especifica que el
porcentaje minimo de espiral debe ser:

A '
p. =0 451(—-‘-—1\-& 2.5)
7 |

>
Una vez que se ha determinado el porcentaje requerido de acero de la espiral, ésta puede seleccionarse
con la expresion siguicnte, en donde p, esta dada en términos del volumen de acero en una vuelta:

, volumen de espiral en una vuelta
‘ = ——— —

" volumen del nicleo deconcreto para un paso s

_ espial

=7

ke

_a, a(D ~d,) 4 (D -d,) (2.6)

En la expresion anterior. /). es el diametro del nucleo, de fuera a fuera de la espiral, a, es el area
transversal de la barra espiral v 4, es el diametro de la barra espiral. (Véase la Figura 2.3). El
proyectista puede suponer un diametro para la espiral y despejar el paso requerido. Si los resultados no
parecen razonables, puede tratar con otro diametro. El paso usado debe estar entre los limites indicados
en el reglamento
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2.5 Keguistios del codigo para colummas coladas en obra.

El codigo ACI especifica relativamente pocas hmitaciones en las dimensiones, el refuerzo, la
restriccion lateral v otros aspectos de las columnas de concreto Algunas de las limitaciones mas
importantes se dan en tos parratos siguientes

1 El porcentaje de refuerzo longitudinal no debe ser menor que el | % del area transversal total de una
columna

Se cree que si la cantidad de acero ¢s menoer que el 1 % habra una gran probabilidad de que ocurra una
falla no ductil repentina. como en el caso de una columna de concreto simple. El valor minimo del 1%
de acero disminuve también ¢l {lujo plastico v la contraccion y proporciona a la columna alguna
resistencia a la flexion En realidad, el cOdigo permite el uso de menos del 1 % de acero si la columna
se ha hecho con un tamano mavor que el necesarto para soponar las cargas, por razones arquitectonicas
o de otra indole En otras palabras, una columna puede diseiiarse con el | % de acero longitudinal para
sopontar la carga factorizada v luego puede anadirse mas concreto sin incrementar el refuerzo ni la
capacidad calculada de carga Sin embargo. bajo ninguna circunstancia puede el area de acero -
menor que 0.005 veces el area del concreto realmente suministrado.
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2. El porcentaje maximo de acero no debe ser mayor que el 8 % del area transversal total de la
columna

Este valor maximo se estipula para prevenir el hacinamiento de las barras. En la practica es algo dificil
colocar mas del 5 % 0 6 % de acero en la seccion y lograr que penetre el concreto alrededor de las
barras. Cuando el porcentaje de acero es alto, se incrementa la posibilidad de que se formen cavidades
alveolares en el concreto. Si esto tlega a pasar, habra una reduccion sustancial en la capacidad de carga
de la columna Usualmente, el porcentaje de refuerzo no debe exceder el 4 % cuando las barras van a
empalmarse por traslape. Debe recordarse que si el porcentaje de acero es muy alto, las barras pueden
disponerse en paquetes

3. El nimero minimo de barras longitudinales permisibles en miembros compresion es como sigue
4 para barras con estribos rectangulares o circulares.
3 para barras dentro de estribos triangulares y
6 para barras encerradas por espirales.

En el caso de que hubiera menos de 8 barras en un arreglo circular, la orientacion de las barras puede
alterar la resistencia de momentos en columnas con cargas excéntricas Este caso debe considerarse
para el disenio, de acuerdo con el comentariv ACI correspondiente.

4 EIl codigo no proporciona directamente un area transversal minima para la columna pero para
proporcionar el recubrimiento necesario fucra de estribos o espirales y para proporcionar la separacion
entre barras longitudinales de un lado a otro de la columna, es obvio que son necesarios anchos
minimos o didmetros de 8 a 10 pulgadas. Para usar el menor espacio rentable posible, conviene emplear
las columnas mas pequenas permitidas. De hecho. en ocasiones las columnas delgadas se colocan o
"esconden” en los muros

5. Cuando se usan columnas con estribos, estos no deberan ser menores al #3, siempre que las barras
longitudinales sean det £10 o menores El tamaio minimo es el #4 para barras longitudinales mayores
que el #10 y para barras en paquetes. El alambre corrugado o la malla de alambre soldado, con un area
equivalente, también pueden usarse.

La separacion centro a centro de los estribos no debera ser mayor que-
e 106 veces el diametro de las barras longitudinales
e 48 veces el diametro de los estribos
e Nique la menor dimension lateral de la columna
Los estribos deben arreplarse de manera que cada esquina y barra longitudinal alternada tengan soporte

lateral proporcionado por la esquina de un estribo con un angulo incluido no mayor de 135° Ninguna
barra debe localizarse a una distancia mayor de 6" libres a cada lado de una barra soportada

4
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lateralmente de esta manera La Figura 2.4 muestra los arreglos de estribos en varias secciones
transversales de columnas,

6" mix

6" maix —ﬁﬁ
6" mix

.
D)
L

>6" > 6"

6" mix

Figura 2.+ Ameglos tipicos de esinbos.

Algunos de los arreglos con estribos interiores, tal como el ultimo mostrado en la Figura 2 4, son algo
caros. Si las barras longitudinales se colocan en un circulo, pueden ponerse estribos redondos alrededor
de ellas y las barras no tienen que ligarse o restringirse individualmente por cualquier otro medio. El
ACI también establece que los requisitos para los estribos laterales pueden pasarse por alto si las
pruebas v el analisis estructural muestran que las columnas son lo suficientemente resistenies sin ellos
y que tal construccion es factible

Existe poca evidencia acerca del comportamiento de las barras empalmadas v de las barras en paquetes.
Por esta razon. es aconsejable proporcionar estribos en cada extremo de las barras traslapadas y el ACI
da recomendaciones relativas a la colocacion de los estribos en los lugares de empalmes a tope y de
barras dobladas

Los estribos no deben colocarse a mas de medio espaciamiento arriba de la parte superior de una zapata
o losa y a mas de medio espaciamiento debajo de la barra de refuerzo inferior en una losa o en un panel
de plataforma Cuando se conectan vigas i una columna desde 4 direcciones, el ultimo estribo en
columna puede estar debajo del refuerzo interior de cualquiera de las vigas conectadas
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6. El codigo establece que la separacion libre entre las vueltas de las espirales no debe ser menor que 1"
o mayor que 3", Si se requieren empalmes en las espirales, estos deberan estar provistos por soldaduras
o por traslapes de las barras espirales con longitudes no menores de 48 didmetros ni de 12", Se usan
barras espaciadoras especiales para mantener las espirales en su lugar v con el paso deseado hasta que
el concreto fragua Estos espaciadores consisten en barras verticales con pequefios ganchos Las
espirales son soportadas por los espaciadores, no por las barras longitudinales El ACI proporciona los
numeros minimos de espaciadores requeridos para columnas de diferentes tamaios

2.6 Requisttos de seguridad para columnas.

Los valores de ¢ especificados en el cddigo para usarse en columnas son bastante menores que los
estiputados para la flexion y el contante (0 90 y 0.75, respectivamente)}. Se especifica un valor de 0.70
para las columnas con estribos y de 0 75 para las columnas zunchadas debido a la mayor tenacidad de
estas.

La falla de una columna es generalmente un asunto mas delicado que la falla de una viga. porque una
columna soporta mayor parte de una estructura que una viga. En otras palabras. si una columna de un
edificio falla, una mayor parte del edificio se caera que si falla una viga Esto es particularmente cierto
en las columnas de los pisos inferiores de un edificio de varios niveles Por esto es conveniente
considerar valores pequenos de ¢ en las columnas.

Hay otras razones para usar valores pequeiios de ¢ en las columnas. Por ejemplo. es mas dificil colar el
concreto en una columna que en una viga. En consecuencia. es probable que la calidad resultante.del
concreto en las columnas no sea tan buena como la del concreto en vigas y losas

La resistencia a la falix de una viga depende normalmente del estuerzo de fluencia del acero de tension,
que es una propiedad controlada con mucha precision en los molinos de laminacion Por otra parte, la
resistencia a la falla de una columna esta intimamente relacionada con la resistencia ultima del
concreto. valor que ¢s muy variable Los factores de longitud también afectan drasticamente la
resistencia de las columnas, por lo que se hace necesario el uso de factores pequedos de ¢

Es imposible que una columna quede cargada exactamente en forma axial. Aln si las cargas pudiesen,
en un momento. dado, centrarse perfectamente, no permanccerian en esa posicion, ademas, las
columnas pueden estar inicialmente desalineadas o tener otros defectos en su construccion, con el
resultado de que se generen flexiones laterales El viento, sismo y otras cargas laterales ocasionan que
las columnas se flexionen y las columnas en los edificios con marcos rigidos estan sometidas a
momentos aun cuando la estructura soporte solo cargas de gravedad

2.7 Formudas de drsenio

En lo siguiente la letra ¢ se usa para representar la excentricidad de la carga, puesto gue ya se ha
analizado una estructura v se ha calculado una carga axial /. y un momento M, pero no una
excentricidad ¢ especitica para una columna. El término ¢ representa la distancia a la que la carga axial
P, tendria que cstar situada, a parur del centro de la columna, para producir M,, por lo que
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P.e =M,

M

[

PM

¢ =

No obstante los hechos mencionados en el parrafo anterior, hay muchos casos en que no hay momentos
calculados en las columnas de una estructura Durante muchos aiios el codigo especifico que tales
columnas debtan ser diseiadas para ciertos momentos minimos, aun cuando no existieran MomMeNtos nNo
calculados Esto se hizo requiriendo que los proyectistas supusieran ciertas excentricidades minimas
para las cargas en sus columnas. Esos valores minimos fueron de | pulg ¢ 0.05 h. ngiendo el valor
mayor, para columnas zunchadas, y de 1 pulg ¢ 0.10 h para columnas con estribos (el termino h se
refiere al diametro exterior de columnas redondas o al ancho total de columnas cuadradas o
rectangulares) Se uso para el disefio un momento igual a la carga axial multiplicada por la
excentricidad minima

En el codigo actual no se especifican las excentricidades minimas pero el mismo fin se alcanza
requiriendo que las capacidades tedricas por carga axial se multipliquen por un factor o, que es igual a
0.85 en las columnas zunchadas y a 0.80 en las columnas con estribos Asi, como se muestra en el
codigo. la capacidad de carga axial de las columnas no debe ser mavor que los valores siguientes:

Para columnas zunchadas (¢ = 0.75)

#P, (max)=0.8560 856 (4 — A~ £, A, ] @,
Para columnas con estnbos (¢ = 0.70)

o (mix)=0.80¢[0.851, (4 - 4,)- £ A, ] (2.8)

Debe quedar claro que las expresiones anieriores pueden usarse solo cuando ¢ momento es bastante
peqrenio o ciando no hay un momento catendado,

Las ecuaciones presentadas aqui son aplicables solo en situaciones en que el momento es
suficientemente pequeiio, de manera que ¢ sea menor que 0.10h en las columnas con estribos o menor
que 0 O5h en las columnas zunchadas. Las columnas cortas pueden disefiarse completamente con esas
expresiones siempre que los valores de ¢ queden por debajo de los limites descritos. Si los valores de e
son mayores que los valores limite v/o las columnas se clasifican como largas, sera necesario usar los
procedimientos que se¢ describiran en el capitulo posterior.

2.8 Comenitarios sobre ef disesio de colinnas.

Las barras de refuerzo son bastante caras, por lo que el porcentaje de refuerzo longitudinal usado en las
columnas de concreto reforzado resulta un factor principal en el costo total de éstas. Esto significa o
bajo condiciones normales, debe usarse un porcentaje pequefio de acero (tal vez entre 1.5% y 3%). E.
puede lograrse usando columnas de mayor tamano y/o concretos de resistencia superior. Ademas, si el
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porcentaje de las barras se mantiene aproximadamente en estos rangos, se tendra suficiente espacio
para colocarlas dentro de la columna.

Los concretos de resistencia superior pueden usarse mas economicamente en las columnas que en las
vigas. Bajo cargas oidinarias, solo de 30% a 40% de la seccion transversal de una viga esta en
compresion, mientras que el restante 60% a 70% esta en tensidn y supuestamente agrietado Esto
significa que si se usa un concreto de alta resistencia para una viga, 60% a 70% del concreto se
desperdicia. Sin embargo, para una columna usual, la situacion es muy diferente porque un porcentaje
mucho mayor de su seccion transversal esta en compresion. Por ello, es muy econdmico usar concretos
de alta resistencia en columnas Aunque algunos proyectistas han usado concretos con resistencias
ultimas de alrededor de 1,300 kg/cm’, en el disefio de columnas el uso de concretos de 350 a 420
kg/cm’® es lo normal cuando se especifican resistencias superiores en las columnas

Las barras de refuerzo de grado 60 son generalmente las mas econdmicas para columnas en la mayoria
de las estructuras. Sin embargo, las barras de grado 75 pueden resultar mas economicas en estructuras
altas, particularmente cuando se usan en combinacion con concretos de resistencias superiores.

En general, las columnas con estribos son mas econdémicas que las columnas zunchadas,
particularmente si van a usarse secciones transversales cuadradas o rectangulares. Por supuesto, las
columnas zunchadas, los concretos de alta resistencia v los altos porcentajes de acero ahorran espacio
de piso. _

Debe usarse el menor numero posible de diferentes tamanos de columnas en un edificio. A este
respecto. €s muy poco economico variar el tamano de una columna de piso a piso para satisfacer las
diferentes cargas que debe soportar. Esto significa que el proyectista puede seleccionar un tamafio de
columna para el piso superior de un editicio de multiples niveles (usando el menor porcentaje de acero
posible) y continuar usando ese mismo tamafio hacia abajo en tantos pisos como sea posible,
incrementando el porcentaje de acero piso a piso segun sea requerido. Ademas, es conveniente usar el
mismo tamaiio de columna tanto como sea posible en cada nivel Esta consistencia en los tamafios
conducira a ahorros considerables en los costos de mano de obra.

A menos que las dimensiones minimas de las columnas o los diametros de las barras longitudinales
controlen la separacion entre los estribos, la seleccion de los tamaiios mayores que sean practicos para
usarse en estribos incrementara su separacion y reducira su numero. Esto puede ahorrar algo de dinero.
También puede ahorrarse evitando estribos interiores como los mostrados en las dos Gltimas filas de la
Figura 24 Sin estribos interiores. el concreto puede colarse mas facilmente y se pueden usar
revenimientos mas bajos (con menos costos de concreto).

En edificios de poca altura. las losas de piso suelen ser algo delgadas, por lo que las deflexiones pueden
resultar problematicas En consecuencia, deben usarse claros cortos y por ende separaciones pequefias
entre las columnas Conforme los edificios son mas altos, las losas de piso son mas gruesas, lo que
avuda a proporcionar rigidez lateral Para tales edificios, las deflexiones en las losas no presentaran
ningun problema y las columnas pueden colocarse con separaciones mayores entre ellas.

Aunque las columnas ¢n los edificios altos pueden colocarse a intervalos bastante grandes, no dejan de
ocupar valioso espacio de piso Por esta razon, muchos proyectistas tratan de colocar tantas columnas
como sea posible en la periferia del edificio, con la idea de que no ocupen el valioso espacio interior.
Ademas. la omis10n de columnas interiores proporciona mas flexibilidad a los usuarios en la colocacion
de muros divisorios y también hace posible la utilizacién de grandes espacios abiertos.
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2.9 Resumen.
La resistencia de un miembro sometido a compresion axial (excentricidad nula) se calcula como

P,=085f A +f A (2.9)

vt
Donde A, es el area total del 1efuerzo v A, el area de la seccion de concreto, puede considerarse un

refinamiento en el calculo de la seccion de concreto, restandole a la misma el area desplazada por el
acero

P =0.851 ('”\. -A, )- P, AL (2.10)

La resistencia a compiesion axial, P, representa una condicion hipotética de carga. Antes de la edicion
1977 del Reglamento del ACI, se requena que todos los elementos en compresion fueran disenados
para una excentricidad minima, por lo menos de 0 05h para miembros con refuerzo en espiral, o de
0 10h para los elementos reforzados con amllos (h = peralte total) Las excentricidades minimas
especificadas al principio pretendian servir como medio para reducir la resistencia a la carga axial de
diseno, de una seccion en compresion para 1) Para tomar en cuemta las excentricidades accidentales,
no consideradas en ¢l anahisis. que pueden existir en un elemento en compresion, 2) Para reconocer que

la resistencia del concreto es menor que £ en cargas sostemdas elevadas.

Ya que el propasito principal de la excentricidad minima era limitar la capacidad de carga axial pura,
reviso el Reglamento de 1977 para lograr esto directamente, limitando la resistencia a la carga axial de
una seccion a 853% v 80% de la resistencia a carya axial a excentricidad cero. P.. dependiendo del
refuerzo utilizado, entonces

Para los elementos retorzados con espirales

P, =085P =0ssfousi (A, -A,) -1 A (2.11)

TH LN

Para los elementos reforzados con amillos

ML)

P =080P =080 ssr (A -a)-f A,] (2.12)

Enla Figura 2.5 se muestra la resistencia maxima a la carga axial, Py, En esencia, no esta permitido
el disefio dentro de la parte ashurada de 1a resistencia de interaccion carga-momento. Los valores de 80
y 85 se aproximan a las resistencias a la carga axial en las proporciones e/h de 005 y 0.10,
respectivamente especificados en el Reglamento de 1971 para miembros reforzados con espiral y con
anillos. respectivamente El disciiador debe notar, sin embargo. el Reglamento indica que “las ayudas
de disefio v los programas de computadora que se basan en el requisito minimo de excentricidad de los
Reglamentos de Construcctones del ACIH de 1903 v de 1971, pueden considerarse de igual aplicaci
para su uso’.
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P, (max) ~{_o/h=0.05,0.10

L : Momento
Ma

Frgura 2.5 Resistencia a la carga axial miximg
Los requisitos actuales para resistencia maxima a carga axial también eliminan las inquietudes de los

ingenieros relaiivas a los momentos minimos requeridos tan excesivos, asi como la duda referente a
cuando estos momentos deben de transmitirse a miembros interconectados (zapatas. vigas, etc.).
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Flexion en elementos de concreto

3.1 Consideraciones generales

La resistencia altuma fue el primer método empleado en el disefio, desde que se pudo medir la carga
ultima por medio de pruebas sin conocer la magnitud y 12 distribucion de los esfuerzos internos. Desde
principios del siglo XX se han llevado a cabo investigaciones experimentales y analiticas para
desarrollar las teorias del disefio por resistencia ultima, las cuales pronosticarian la carga ulima medida
por medio de pruebas Una de las primeras teorias que resultaron de dichas investigaciones se
representa en la Figura 3.1

Tanto el concreto como el acero de refuerzo se comportan inelasticamente cuando se aproximan a la
resistencia ultima En las tcomas que tratan la resistencia 0ltima del concreto reforzado, el
comportamiento Inelistico de ambos materiales debe considerarse y expresarse en términos
matematicos. Para ¢l refuerzo. con un punto distinto de fluencia, el comportamiento inelastico puede
expresarse con una relacion bilineal esfuerzo-deformacion (Veéase la Figura 3 2) En el concreto, es mas
dificil medir experimentaimente la distnbucion de esfuerzos inelasticos v expresarla en términos
matematicos

Los estudios en el rango inelastico de esfuerzos en el concreto han tenido como resultado numerosas
propuestas de distribucion de estuerzo. como se demuestra en la Figura 3 1 El desarrollo de los
procedinuentos actuales del diseiio por resistencia Gltima tiene su base en estos primeros estudios
analiticos v experimentales La resistencia ultima del concreto reforzado en las especificaciones de
diseno en Estados Unidos esta basada, principalmente, en las teorias de 1912 v 1932 (Figura 3 1),

3.2 Hipisteses de diserin,

3.2.1 Hipotests de disenio basadas en lus condiciones de equilibrio de fuerzas y comptibilidad de
deformaciones.

La resistencia de un clemento v de una seccion transversal, calculada por el método de disefio por
resistencia, requiere que se cumplan las siguientes dos condiciones basicas:

. El equilibrio estatico.

2. La compaubilidad de las deformaciones unitarias

Hay que lograr el equilibrio entre las fucrzas de compresion y las de tension que actuan sobre la
secclon transversal en la resisiencia “Gltima”™. Asimismo, la compatibilidad de las deformaciones para
el concreto v para el acero de refuerzo en las condiciones “ultimas” se debe establecer dentro de las
hipotesis de diseno permitidas por el Reglamento
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Se desprecla en el diseho

i —— ——

/-— Curva esfuerzo-detormacion de disaho

Esluerzo s
e
L

Deformacién, €,

Figura 3 2. Relacidn esfuerzo-defornucion para ¢l refuerzo

El termino “ultimo™ se emplea, con frecucncia, al referirse al método de disefio por resistencia; sin
embargo, se debe tener en cuenta la resistencia “normal”. calculada con las disposiciones del
Reglamento, quiza no necesariamente sea ei verdadero valor tltimo. Dentro de Jas hipotesis permitidas
para el diseio. ciertas propiedades de los materiales no se toman en consideracion y se establecen otros
limites conservadores para un disefio practico. Estos contribuyen a una “resistencia ultima’” mas baja
que la obtenida por medio de pruebas La resistencia nominal calculada debe considerarse solo como
una resistencia defimda por el Reglamento Por lo tanto, el término “alima” no se emplea al definir la
resistencia calculada de un elemento. En su lugar se emplea el término resistencia nominal.

Ademas. al hablar del método de disefio por resistencia para las estructuras de concreto reforzado se
debe tener cuidado en la diterencia entre las cargas en la estructura. asi como el efecto de la carga del
conjunto sobre las secciones transversales de cada uno de los elementos Debido a las cargas, los
metodos elasticos del anahisis estructural se emplean primero para calcular los efectos de servicio en
cada uno de los elementos. debidas a la accion de las cargas de servicio en la estructura, solo entonces
se aplican los tactores de carpa a las acciones de servicio que actuan en cada una de las secciones
transversales. Los meétodos inelasticos (o al limite) de analisis estructural, en los cuales se determinan
las acciones de diseio en cada uno de los clementos, directamente de las cargas ultimas que actian en
toda la estructura. no se consideran. Sin embargo, permite una redistribucion limitada de los momentos
negativos en los elementos continuos: las disposiciones reconocen el comportamiento inelastico de las
estructuras de concreto v constituyen un avance en el “disefio limite”.

La “reststencia nominal” calculada de un elemento debe satisfacer las hipotesis de disefio dadas en la
seccion 3.2
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3.2.2. Hipotesis: La deformacion en el refuerzo y en el concreto se suponen directamente
proporcionales a la distancia del eje neutro

Es decir, las secciones planas normales al eje de flexion permanecen planas después de que ocurre ésta
{hipotesis de Beroullt). Muchas pruebas han confirmado que la distribucion de la deformacion es
esencialmente lineal, incluso cerca de la resistencia ultima. Para el acero de refuerzo, esta suposicion ha
sido confirmada por numerosas pruebas a la falla de los elementos en compresion cargados
excentricamente y de los elementos sujetos solamente a la flexion.

La condicion supuesta de la deformacion en la resistencia ultima se muestra en la Figura 3.3, La
deformacion en ¢l acero de refuerzo y en el concreto es directamente proporcional a la distancia al eje
neutro. de hecho, esta hipotesis se aplica al rango completo de la carga desde cero hasta la ultima.
Como se ve en dicha tigura, esta hipdtesis es de importancia fundamental en el disefio, para determinar
la deformacion unitaria (y el esfuerzo correspondiente) en el refuerzo.
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A d' ‘ .
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l e.n, ¢
d
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s
Cara oe lenslén / .
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t L -
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(a) Flexion
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]
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— 52 e.n
/ €s2
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Freura 3.3 Disinbucion de defornnaciones witarias.
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3.2.3 Hipotesis: La maxima deformacion uiilizable en la fibra extrema en compresion del concreto se
supondra &, = 0.003.

La deformacién Gltima ha sido medida en muchas pruebas de elementos de concreto tanto reforzados
como simples. Los resultados de tas pruebas de una serie de vigas y de columnas de concreto reforzado
se muestran en la Figura 3 4.

— 005 T —— I T T T T 1
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S
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g * Vigas
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8 oL 1 1 ] | 1 1 1
0 140 280 420 560

Resistencia a compresion, I¢ (kg/cm?)

Figiea 5 50 Deformacion ot 1, obtenuda de las prucbis con elementos reforzados.

La maxima deformacion de falla por compresion del concreto varia desde 0.003 hasta 0.008; sin
embargo. la maxima deformacion para los casos practicos varia entre 0.003 vy 0.004 (Obsérvese las
cunvas esfuerzo-defonmacion mostradas en la Figura 3.5).
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Frgura 3.5 Curvas upicas de esfuerzo-deformacion para ¢l concreto.
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Aunque la deformacion maxima disminuye un poco con el incremento de la resistencia a la
compresion, se permite un valor de 0.003, el cual es conservador. Algunos paises utilizan el valor de
0 0035 para el disefo, el cual representa poca diferencia en la resistencia calculada de un elemento.

3.2.4. Hipotests Relacion elasto-plastica para el acero de refuctzo.

El esfuerzo en el acero inferior a la resistencia a Ia fluencia f,. debe tomarse como E, veces la
deformacion unitaria del acero (f, = Ee.) Para las deformaciones mavores que f,/E.. el esfuerzo del
acero sera considerado independientemente de la deformacion e 1igual a f|

Para el acero corrugado es preciso suponer que el esfuerzo en dicho acero es proporcional a la
deformacidon que ocurre para un esfuerzo menor que el de fluencia fi. Para el disefio practico, el
incremento de la resistencia, debido al efecto del endurecimiento por deformacion del acero, no se
toma en cuenta al calcular la resistencia En la Figura 3.2 se muestra la comparacion entre la relacion
esfuerzo-deformacion real y la correspondiente al diseio (bilineal)

En los calculos de resistencia. la fuerza desarroliada en el acero de tension o en compresion es funcion
de la deformacion en el mismo

Cuando €. < e, (detormacion por fluencia = f,/E.}

Afl=A Ee, 3.1

Cuando €.> ¢,
Al = AL (3.2)

Donde €. es el valor del diagrama de la deformacion unitaria del acero (Veéase la Figura 3.3). Para el
o ) ; .. . 2
diseno, se puede considerar el modulo de elasticidad del acero E. como 2°040,000 Kg/ecm

3.2.5. Hipotesis: No se considera ta tension en el concreto,

l.a resistencia a la tenaion del concreto no debera considerarse en los calculos de elementos de concreto
reforzado sujetos a tlexion

La resistencia a la tension del concreto on flexion, considerada como madulo de ruptura, es una
propriedad mas vanable que la resistencia a 1a compresion v es alrededor de 10 a 15% de la resistencia a

la compresion El valor aceptado para el diseio es 2.0-/f | para el concreto de peso normal. Esta

resistencia a la tension en flexion no se toma en cuenta en el disefio por resistencia. Para porcentajes
practicos del retuerzo. las resistencias calculadas concuerdan razonablemente con las pruebas, para
porcentajes bajos, es conservador despreciar esta resistencia.

Sin embargo. se debe considerar que la resistencia del concreto en tension es importante para las
consideraciones del agnetamiento y de la deflexion (condiciones de servicio).
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3.2.6 Hipotesis: Relacion esfuerzo-deformacion para el concreto en compresion.

La relacion entre la distribucion del esfuerzo por compresion en el concreto v su deformacion unitaria
se puede suponer que es rectangular, trapezoidal, parabolica o cualquier otra forma que resulte de la
prediccion de la resistencia que concuerde con resultados de prueba.

Esta hipotesis reconoce la distribucion inelastica del concreto a niveles elevados de esfuerzo. Al
aproximarse al esfuerzo maximo, la relacion del esfuerzo con la deformacion ya no es una linea recta
sino algun tipo de curva (el esfuerzo no es proporcional a la deformacion) El comportamiento
esfuerzo-deformacion general se ve en la Figura 3.5 La forma de las curvas es una funcion de la
resistencia del concreto y consiste en una curva que tiene su origen en cero hasta un maximo, para una
deformacion a compresion, entre 0.0015 y 0.002 seguido por una curva descendente, para una
deformacion ultima (ia falla del concreto). desde 0 003 hasta 0 008 Como se expuso en la hipotesis
-

3.2.3, el Reglamento establece la maxima deformacion atil a 0.003 para el diseno lLas curvas muestran
que el comportamiento esfuerzo-deformacion para el concreto no es lineal a niveles de esfuerzo

mavores de aproximadamente, 0 5f_ .

La distribucion real del esfuerzo de compresion del concreto en el caso practico es compleja y por lo
general no se conoce Sin embargo, las investigaciones han mostrado que las propiedades importantes
de la distribucion del esfuerzo del concreto se pueden aproximar empleando cualqutera de las
diferentes proposiciones en cuanto a la forma de la distnibucion del esfuerzo. Se ha propuesto muchas
distribuciones del esfuerzo (Vease la Figura 3 1): las tres mas comunes son' trapezoidal, parabolica y
rectangular Todas ellas producen resultados aceptables

En la resistencia tedrica del elemento en flexion, la forma de la distribucion del esfuerzo en compresion
debe concordar con la vanacion de esfuerzos que se muestra en la Figura 3 6. El esfuerzo maximo se

indica por k.{ el esfuerzo promedio por k, k. f v el centroide de la distribucion parabolica
aproximada de la fibra extrema en compresion. por kxc. donde c es la posicion del eje neutro.
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Figura 3 6 Condiciones esfuerzo-delornucion en ia resistencia nominal a fa flexion,
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Para el acero en condiciones tltimas, la resistencia nominal a momento, M,, se calcula por el equilibr:
de las fuerzas y de los momentos

Para el equilibrio de las fuerzas:
C=T o k k,f be=A £,

At
ezl (3.3
k k. {'b )

Para el equilibrio det momento.

' k. Af
M =(CoT)d-k.c)=Af | d=wim 22 3.4
o =(COTHd-k c)=Af, S (3.4)

Se supone que se alcanza la resistencia maxima cuando la deformacion en la fibra extrema en
compresion es ivual a fa deformacion de falla del concreto g, Cuando la falla ocurre, la deformacion
en el refuerzo en tension g, puede ser mavor o menor que la deformacién por fluencia €, = f/E,, lo
cual depende de la proporcion relativa entre el acero v el concreto Si la cantidad de acero es lo
suficientemente baja, la fluencia del acero ocurnira antes de la falla del concreto (condicién de falia
ductil). Con una cantidad mas grande de acero, el aplastamiento del concreto se presentara primero,
permitiendo que el acero permanezca elastico (condicion de falla fragil) El reglamento contier

disposiciones que pretenden asegurar un modo ductil de falla al limitar la cantidad de acero en tensio..
Para la condicion de falla ducul, f,, es igual a f, y la ecuacion (3 4) se transforma en:

,

Mo=AL g T 3.3
TR K ) 0

Si se conoce la cantidad k:/(h k1), se puede calcular la resistencia a mommento directamente a partir de la
ecuacion (3 5) No ex necesario conocer los valores para K, k: k: por separado Los valores para el
termino combimado, v también los valores individuales de k. han sido establecidos a partir de pruebas,
como se muestra se la Figura 3 7 Asimismo, como se muestra en esa misma figura ky/(kki) varia entre
055y 003

La Portland Cement Association ha adoptado la relacion paraboiica esfuerzo-deformacion. mostrada en
la Figura 3 8. para la mavor parte de su trabajo expernmental v analitico. Todos los auxiliares para el
diseno por resistencia publicados por la PCA v sus programas de computacion se basan en la variacion
parabolica del esfuerzo Estas distribuciones "mas exactas™ tienen su aplicacion mas impontante en las
computadoras electionmcas v no son recomendables para los calculos hechos a mano.
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3.2.7 Hipotesis.

-

Los requisitos de la hipdtesis 3.2.6 se pueden considerar satisfechos si se emplea una distribuci
rectangular equivalente del estuerzo en el concreto, la cual se define como sigue” Un esfuerzo en el

concreto de 0 85f se supondra uniformemente distribuido en una zona de compresion equivalente que
esté limitada por los extremos de la seccion transversal y una linea recta paralela al eje neutro, a una
distancia a = [}c a partir de la fibra de deformacion maxima de compresion. La distancia ¢, desde la
fibra de deformacion maxima al eje neutro, se medira en la direccion perpendicular a dicho eje El
factor B, debera tomarse como 0.85 para resistencia del concreto f_ hasta 280 kg/cm?® y, para
resisiencias superiores a 280 Kg/cm?, B se disminuira 0.05 en forma uniforme, por cada 70 kg/cm® de
aumento sobre 280 kg/cm”, sin embargo, no debe ser menor que 0.65

El calculo de la resistencia a la flexion, basada en la distribucion parabolica aproximada del esfuerzo de
la Figura 3.0, puede llevarse a cabo empleando la ecuacion (3.5) con los valores dados de ka/(kiks). Sin
embargo. para el proposito de un diseiio practico, es preferible un método basado en un equilibrio
estatico sencillo El Reglamento permite el uso de un "bloque de esfuerzos™ rectangular de compresion
para reemplazar la distribucion de esfuerzo mas exacta de la Figura 3 6 (o de la Figura 3.8). En este
bloque de estuerzos. rectangular equivalente, mostrado en la Figura 3.9, se emplea un esfuerzo

promedio de 0 83t con un rectangulo de altura a = 3,c. determinado para que a/2 = kjc. B, de 0.85
para el concreto donde f_ =280 kg/cm: v 0 05 menos para cada 70 I\'gjcm2 de f. en exceso de 280, se

determind experimentalmente para que estuviera de acuerdo con los datos de las pruebas. Para los
concretos de alta resistencia, de mas de 562 kg/em”, se supone un limite inferior de 0.65 en el factor B,.
La variacion entie 3, v la resistencia del concreto f se puede observar en fa Figura 3 10

b 0. BSf":
cu=0.003
—
| = [
a=p,c | - |
d C J C = 0.85fcba
j e.n. ‘,/T'
As
080 -1 Asfy
J l:s)t:y
Detormacion Blogue de esfuerzo rectangular

Figura 3.9 Dhstnbucion rectangular equivialenie del esfucrzo cn el concreto.
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Figura 3 10 Factor de resistencia §3;,
Al emplear la distnibucion de esfuerzos rectangular equivalente y al suponer que la fluencia del

refuerzo ocurre antes de la falla del concreto (€. > €,). la resistencia nominal a momento; M, puede
calcularse mediante el equilibrio de fuerzas y momentos. 5, .

[

Para el equilibrio de fuerzas.

C=T o 085f, ba= A,
At (3.6)
a= ——— )
0.851 b
Para el equilibrio del momento
M_=(CoT)(d-a2)=A f (d-a/2)
Sustituvendo (a) del equilibno de las fuerzas
1 ALY
Mo=Afld-0350.2 ] (3.7
s\ fb ’J.‘

Observese que ¢! valo: 0 59 corresponde al ko/(kyk;) de fa ecuacion (3.5)

Al sustituir A. = pbd \ al expresario en forma no dimensional, se puede escribir la ecuacion (3.7) de la
siguiente manera
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My 5l g seplh (3.8)
ba't CE L P Eb -

< c <

Como se puede ver en la Figura 3.11, la ecuacion (3 8) esta "de acuerdo sustancialmente con los
resultados de pruebas de compresion”. Sin embargo. es preciso tomar en cuenta que la distribucion del
esfuerzo rectangular no representa la distribucion real del esfuerzo en la zona de compresion uitima,
pero si proporciona esencialmente los mismos resultados obtenidos por las pruebas
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Fogura 311 Pruchas de 364 vigas, contrubadas por tension (g, > )

3.3 Principios v requisttos generales
3.3.1 Resistencia Nonnal a Flexion

La resistencia nonunal de un miembro o seccion transversal a flexion o a la accion combinada de
flexion v carga axial debe basarse en el equilibrio v en la compatibilidad de deformacion, empleando
las suposiciones de la seccion 3 2 La resistencia nominal de cualquier tipo de seccion con cualquier
cantidad v distribucion del refuerzo se calcula aplicando el equilibrio de fuerza v momento y las
condiciones de compatiihidad de una forma similar a la empleada para desarrollar la ecuacion relativa
a la resistencia noninal a tlexion de una seccion rectangular con refuerzo a tension anicamente,

Utilizando 1a distribucion rectangular equivalente de esfuerzos, se presentan a continuacion expresiones
para la resistencia nominal a flexion de secciones rectangulares y con patin (secciones tipicas en la
CORSITUCCION CON Concrelo}

a} Seccion rectangular con refuerzo por tension unicamente, ver Figura 3 9

Expresiones proporcionadas por las vcuaciones 3.6y 3.8
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b) Seccion con patin con refuerzo por tension Gnicamente (Figura 3.12)

e b -] } l“&.“{ :.asné
}\\\\VA/// N \\‘_"_;__? fi } : }:‘:w
LA A
A’_“"“ f‘c—.’-l N

D

Figura 3 12 Distribucion de deformaciones v esfucrzos cquivalentes para secciones con paltin

Cuando el espesor del patin de compresion es igual o mayor que la profundidad de! bloque
equivalente de esfuerzos a, la resistencia por flexion, M, se calcula con la ecuacion (3.7) como
una seccion rectangular con un ancho igual al ancho de! patin. Cuando el espesor del patin de
compresion es menor que “a”, la resistencia a flexion, M,,. es (Figura 3.12)

Mo=(A A I d-a2)+A f (d-h/2) {3.9)
Donde

Aw = Area del refuerzo requerido para equilibrar la resistencia a compresion de los patines en
cantiliver

Aux= 085f (b-bu)yh/f

o
I}

(A=A 10851 b, (3.10)

b

]

Ancho efectivo del patin,
b. = ancho del alma
h, = Espesor del patin
¢) Seccion rectangeular con refuerzo a compresion (ver Figura 3 3)

S

i (3.11)

La resisiencia a flexion, M, es.
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M, =(A -A)f (d-a/2)+Af (d-d) {

el
—
t2

Donde

a = (A ~A)N/08SE b

e
I

Distancia de la fibra extrema en compresion al centroide de!l refuerzo.

Cuando el valor (A, - A,)/bd es menor que el obienido anteriormente y el esfuerzo en el acero
en compresion es menor que f, (es decir € >g ). entonces debera efectuarse un analisis de

compatibihidad de deformaciones (ver Figura 3 3) Alternativamente, la contribucion del
refuerze en compresion puede depreciarse y calcularse la resistencia M, por medio de la
ecuacion (3) como seccion simplemente armada

d) Para otras secciones transversales la resistencia nominal, M, se calcula considerando las
condiciones de¢ equilibrio vy compatibilidad de deformaciones. empleando las hipotesis de
diseno

e) La resisiencia nominal a flexion. M, de una seccion de un miembro compuesto constituido por
concreto colado en el lugar v concreto precolado se calcula de manera similar a una seccion
rectangular de concreto reforzado Ya que la resistencia ultima no esta relacionada con la
secuencia de la carga. no se hace -distincion entre miembros apuntatados en el calculo ¢
resistencia.

0 3.3.2 Condicion de dejormacion balanceada

La condicion de deformacion balanceada existe en una seccion transversal cuando la deformacion
maxima cn la 1ibra extrema a compresion apenas alcanza g4 = 0 003, simultaneamente con la primera
deformacion a la fluencia de €. = €, = f{ /E. en el refuerzo en tension. En la Figura 3.13 se muestra esta
condicion de detormacion “balanceada”
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b 0.85(&
|
£, = 0.003 |
PO I ap/2
S8 =
QD __'O cp ab-B1cb
R L | Cp=0.850 bay
F‘o 2 I
Ap=Ppbd T A f
200¢@ e - 6"y
Y Y/

Frgura 3 135 Condicion balanceada de deformacidn por flexion.

El porcentaje requerido de refuerzo., pn. para producir una condicion balanceada en una seccion
rectangular con refuerzo en tension. unicamente puede obtenerse mediante la aplicacion de la.condicion
de equilibrio y de compatibilidad Al referirnos a la Figura 3.13 tenemos lo siguiente: :'f"

s
Para la condicion de deformacion lineal
C £ .003 6.120

s = (3.13)
d ¢ -c. 0003-f /2.040.000 6.120+1,

Por equilibrio de fuerzas

f

et

085f ba,=A

0 85f b{p, c.)=p.bdf

de donde
0.830, ¢,
p = 2Bl e
f, d
3.14
X O%‘\Bt bl_”O ( )
PP TTr T e104t

En la tabla 3.1 se tienen valores de pby 0 75 pb para algunas resistencias tipicas del acero y concreto.
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Tabla 3 | Porcentaje de refuerzo balanceado py, (v 0.73 py} para secciones rectangulares con refuerzo a tension inicament~
csfuerzos en kg/cin”

ty £ =210 f =280 f =350 £ =420
B,=085 B, =085 B,=0.80 B,=075

2800 pb 0.0369 0.0493 0.0580 0.0652
0.75pb 00277 0.0369 0.0435 0.0489

4200 pb 0.0213 0 0283 0 0333 0.0375
0.75pb 0.0160 0.0213 0.0250 0 0281

El porcentaje balanceado de refuerzo, py. para las secciones con patin y las secciones rectangulares con
refuerzo en compresion se puede obtener por medio de la aplicacion de las condiciones de equilibrio y

de compatibilidad de manera similar.

Para una seccion de patin con refuerzo en tension solamente:

b, -
p, ==, +p.) (3.15)
b
donde.
A,
P
(3.16)
f
A, =083 (b-b, }h
f\
Para una seccion rectangular con refuerzo en compresion
D, = (.17

P.=P. P

—

donde { _ = el esfuerzo en el refuerzo en la condicion de deformacion balanceada

I 0.120—% (6.120+f )< f,

y p, = porcentaje de refuerzo balanceado para una seccion rectangular armada solo por tension.

3.3.3. Porcentaye maximao de refuerzo.

La resistencia a la flexion de un elemento se alcanza en condiciones Giltimas, cuando la deformacior
la fibra extrema en compresion alcanza la deformacion altima (aplastamiento del concreto), g.,. Ala.

ulima, la deformacion en el acero de tension apenas podria: alcanzar la deformacién en la primera
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fluencia (g, = &, = f, /E,), ser menor de la deformacion a la fluencia (elastica) o exceder la deformacién
a la fluencia (inelastica). La condicion de deformacion unitaria del acero que existe en la deformacion
uitima del concreto. depende de la proporcion relativa entre el acero y el concreto. Si la cantidad de
acero es suficientemente baja, la deformacion en el acero de tension excedera en mucho la deformacion
a la fluencia (g, >> g,) cuando la deformacion del concreto alcance €., con una deflexion grande y la
advertencia de una falla inminente (una condicion de falla ductil) Con una cantidad mas grande de
acero, la deformacion en el acero de tension posiblemente no alcance la deformacion a la fluencia (g, <
£,) cuando la deformacion en el concreto alcanza €.., con una deflexion pequefia y con poca
advertencia de una falla inminente (una condicion de falla fragil)} Para el disefio, es deseable restringir
la condicion de resistencia ultima para poder esperar un modo de falla ductil

El Reglamento contiene disposiciones que tienen la finalidad de asegurar un modo de falla ductil
imediante la Iimitacion de esfuerzo al 75% de la canudad que causa la deformacion en el acero de
tension para alcanzar apenas la deformacion e, del concreto, lo cual se define como la “condicion
balanceada”, vy la cantidad de acero requernida para producir una condicion balanceada a la resistencia

ultima. se define como “el porcentaje py balanceado del refuerzo™.

La cantidad maxima de acero que se permite para una seccion rectangular con acero de tension es:

P =075, =075 085, = — —— (318)

La cantidad maxima de acero que se permite para una seccion con patin con acero en tension es:

h;‘ (. +p. )] (3.19)

La cantidad maxima de acero que se perniite para una seccion rectangular con acero en compresion es.

p. =075, -p ¥ (3.20)

Es preciso notar que con el acero de acero en compresion, la parte de p, que aporta el acero de
caompresion (p £, /f ) no necesua reducirse por el tactor de 0.75 1*ara ¢l comportamiento ductil de una

viga con acero de compresion, solo aquella porcion del total de acero a tension balanceada por la
compresion en el concreto {p, ) necesita estar limitada

Se debe tomar vn cuenta que el limite de la cantidad de acero en tension, para los elementos en flexion,
es una hnmitacion definida por la especiticacion para el comportamiento ductil. Las pruebas han
mostrado que las vigas reforzadas con una cantidad calculada de acero balanceado, en realidad se
comportan de manera ductil con deflexiones que se¢ incrementan poco a poco y que se agrietan hasta la
falla altima Las fullas repentinas en compresion no ocurren hasta que la cantidad de acero es
considerablemente mas alta que la cantidad balanceada calculada
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Una razon para lo anterior es el limite de la deformacion ultima del concreto supuesta como gq, = 0 003
para el disefio. La deformacion maxima real, basada en las pruebas fisicas, puede ser mas alta que est”
valor. El valor de 0.003 sirve como limite inferior de la deformacion unitaria restrictiva A menos qu
se requieran cantidades anormales de ductilidad, la limitacion de 0.75 p, proporciona un
comportamiento ductil adecuado para la mayoria de los disefos
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Flexo-compresion en elementos de concreto

A1 Tniroduccron

Todas las columnas se ven sometidas a cierta flexion v fuerza axial por lo que es necesario disefiarlas
para que resistan ambas solicitaciones Las llamadas formulas de “"carga axial”, presentadas en el
capitulo 2, toman en cuenta algiin momento porque incluyen el efecto de pequeias excentricidades con
los factores 0.80 v 0 85 Esos valores son aproximadamente equivalentes a suponer excentricidades de
0.10A para columnas con estribos y de 0.05/ para columnas zunchadas.

Las columnas se flexionaran bajo la accion de los momentos y €stos tienden a producir compresion en
un lado de las columnas y tension en el otro. Segun sean las magnitudes relativas de los momentos y
las cargas axiales, existen varias maneras en que las secciones puedan fallar Si la carga se coloca cada
vez con mavor excentnicidad (produciendo asi momentos cada vez mayores) hasta que finalmente la
columna se ve sometida a un momento flextonante de tal magnitud que el efecto de la carga axial se
vuelve despreciable Se supone que la falla de la columna ocurre cuando la deformacion unitaria a
compresion en cualquier punto de la zona en compresion en la seccion alcanza el valor 0.003, o cuando
el esfuerzo de tension en el acero Hegue a su valor de fluencia f]. se pueden distinguir los siguientes
€asos

L,
A - h < .‘._p
- B
- | 4
_J___d_l\{’\a_ﬁ___

Figura 4 1. Carga axial sin momento
a) Carga axial grande con momento despreciable (Figura 4.1). Para esta situacion, la falla ocurre

por aplastamiento del concreto habiendo alcanzado todas las barras en la columna su esfuerzo
de tluencia en compresion.
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Frgura 4 2. Carpa axial grande v mamento pequeno.

Capitulo 4 Flexo-compresion <n elementos de concreto

by Carga axial grande y momento pequeiio, tal gue toda la seccion transversal estda en compresion.
Cuando una columna estd sometida a2 un momento flexionante pequefio esto es, cuando la
excentricidad es pequeia, Figura 4.2, la columna entera estard en compresion, pero la
compresion seri mas grande en un lado que en el otro El esfuerzo de compresion maximo en la

columna sera de 0 85 /. v la falla ocurrira por aplastamiento del concreto, con todas las barras

trabajando a compresion.

£,
|
- qd' "4
4
L & =y T ‘

Figura 4+ 3. Aumento a excentricidad

¢} Fxceniricidad mavor gue en el caso (b), por lo que empieza a desarrollarse tension en un lado
de lea colummna. Sila excentricidad se incrementa un poco respecto al caso anterior {Figura 4.3),
empezara a desarrollarse tension en un lado de la columna y el acero en ese lado estara en
tension, pero con un valor menor al correspondiente al esfuerzo de fluencia. En el lado opuesto
el acerv estara en compresion. La falla ocurre por aplastamiento del concreto en el lado de

compresion

Femundo Monrov Kranda
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¢

.4
T '
= .

s : 44

Figura 4.4, Condicién de carga balanceada.

d) Coundicion de carga balanceada. Al crecer la excentricidad se llega a una condicidon en que las
barras de refuerzo en el lado de tension alcanzan su esfuerzo de fluencia al mismo tiempo que el

concreto en el lado opuesto alcanza su compresion maxima de 0.85 7. . Esta situacion se llama

condicion de carga balanceada (Figura 4.4).

3
[n

¢

J
g

Freura 4 5. Excentricidad mayor que L condicion balanceada,
¢) Momento grande con carga axial peguena (Frrura 4.5). St la excentnicidad crece aun mas, la

falla se inicia por la tluencia de las barras en el lado de tension de la columna, antes que el
aplastanuento del concreto

' M

Figura 4.6 Momento grande con carga axial despreciable
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5 Momento gramde con carga axial no apreciable. Para esta condicion, la falla ocurre como en
una viga (Figura 4.6).

4.2 Resistencia nonunal para flexion y carga axial

La resistencia de un elemento o de una seccion transversal, sujeto a flexion y carga axial combinadas,
M, v P, debe satisfacer las dos condiciones que se requieren para un elemento sujeto solo a flexion, es
decir:

1) Equitibrio estatico v
2) Compatibilidad de deformaciones

El equilibrio entre las fuerzas de tensién y de compresion incluve la adicion de la carga axial, P, que
actia en la seccion transversal Las condiciones del esfuerzo y de la deformacion en el concreto y el
acero de un elemento bajo compresion axial v flexion combinadas se pueden observar en la Figura 4.7
La fuerza de tension o de compresion, desarrollada en ¢! acero, se determina a partir de la condicidon de
deformacion en la posicion del acero

LI
L €y=0.003 0.05f;
o ¢ 1 e C,
P, Q Cc
% .;D.;D"A'."._Q“_" [ a :ilc-
Q.01 0.0 d

€& < & (Cantrola compresién)
£ = £ (Candicién balanceada)
£y > &y (Controla tension)

Figura < 7 Condiciones esfuerze-deformacion par flexion v cargn axial combinadas.

De la Figura 4 7

Para A C.=A 1 =A, (E* a,) cuando €, <£, (detormacion por fluencia) 4.1
0 C.=At, cuando €, €, (4.
Fermando Monroy Muandu 54
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Para A.. T=A.f =A_ (E,e,) cuando E, <E,

0 T=A_f

sty

cuando €, =g,

La resistencia combinada carga-momento (P, y M,)} puede
momentos.

Por equilibrio de fuerzas
P -T-Cs-Cc=0
P =Cc+Cs-T
- donde

Cc=085f ba

Capitudo 4 Fleso-compreson en elemantos de concreto

(43)
(4.4)

calcularse por equilibrio de fuerzas y

(4.5)

(4.6)

(47)

Por equilibrio de momentos respecto al medio peralte de la seccion

M =P e= Cc[_;-—

9)+Cs[9-d')q(d—ﬁ)
2 2 2 2

(4.8)

Para una condicion de deformacion conocida, la resistencia correspondiente carga-momento Py-M,
puede calcularse directamente suponiendo que la deformacion unitaria en el acero en tensidn A, se
halla en la primera fluencia (e. = &,) Esta condicion de deformacion (deformacion simultanea de 03.003 o
en la fibra sometida & compresion v la aparicion de la primera tluencia en el refuerzo por tension)
define la resistencia carpa-momento balanceado P, v M, para la seccion transversal :

Para la condicion de detormacion hineal

¢, £ 003 6120
d g -c  OU3+f /2.040,000 6i20+f
v
6120
B'l _( *f\ \1)‘Id
61"0 ),
también
c. &,
c.-d ¢
y

Fernando Monroy Miranda
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. 6120+f,
g =.003(1-d/c, )= 003 1-d'/d| ~—— (4.12)
6120
. . 6120 +f. ]
f,=E, e =6120{1-d'/d| ———- | | pero no mayor que f, (4.13)
' 6120
Por equilibrio de fuerzas:
P,=085f ba, +A, f, -Af ' (4.14)
Por equitibrio de momentos
p
M, =P,e, = 0.85f bahs“_‘-g]+A\f,;(h-d'\g+A, f{g—hj (4.15)
' 2 2 2 2

La resistencia balanceada de! momento y de la carga de una seccion transversal define una de las
muchas combinaciones posibles de la carya con el momento, dentro del rango de interaccion de la
carga con el momente para los elementos sujetos a flexidon con carga axial combinadas. La forma
general de un diagrama de interaccion de resistencias se puede ver en la Figura 4.8

e=0 M,
V3 ez —2
ot p Pn
o
Resistencia controlada por el
aplastamiento del concreto
[
o
=
-
Ly
~ -
Q.
14
o
Resistencia controlada por
{a flvancia dael acero de relverzo
Kt

n

Momento, M,

Figura 4 8 Diagrana deinterccion carga asial-momento.

La combinacion de la carga con el momento puede ser de tal manera que exista compresion en toda o
casi toda la seccion v que la deformacion a compresion unitaria en el concreto alcance 0 003 antes ¢
fluencia del acero en tension (g, < €,). conucida como el segmento de “control por compresion”; o .a
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combinacion de la carga puede ser de manera tal que la tension exista sobre una gran parte de la
seccion, haciendo que la deformacion a la fluencia (g5 > €,), cuando la deformacidn a compresion en el
concreto, alcance 0.003, conocida como el segmentc de “control por tension”. La condicion
“balanceada” de la deformacion (g = ¢,) separa estos dos segmentos de la curva de resistencias

En la Figura 4 9 se muestra la variacion lineal para toda la serie de la resistencia de interaccidn de la
carga con ¢l momento

0 0 0
| £,=0.003 €,=0.003 £ =0.003
I
|
|
|
|
|
|
§
\
|
|
J
0 0 0
£, = t ¢ s cy €g = €
I |
Rasistencia controlada Resistencla controlada
resion pura . .
comp g por compresisn por tensién

Figura 4 v Varaoion de la deformuscion para toda da sene de umeracciones carga-lmomento.

Bajo compresion pura. la deformacion es uniforme en toda la seccion transversal e igual a 0.003. Con
el incremento de la excentricidad de la carga (el momento), la deformacion por compresion en la “cara
de tension” disminuye gradualmente hasta llegar a cero, luego se convierte en tension, hasta que la
deformacion por tension en el acero mas distante del eje neutro alcanza la deformacion a la fluencia (g,
= g,) en {a condicion balanceada de deformacion Para este rango de variaciones de la deformacion, la
resistencia de ia seccion esta controlada por la compresion (0.003 a g, = g,). Mas alla de la condicion
balanceada de deformacion, ia deformacion del acero aumenta gradualmente (g; >> €,) hasta el estado
de la flexion pura. con excentricidad infinita de la carga (e = o). Para este rango de variaciones de la
deformacion. la resistencia esta controlada por la tensién (e, > &;). Con el incremento de la
excentricidad ¢xiste cada vez mas tension sobre la seccion transversal. Cada una de las posibles
condiciones dv deformacion. que se muestran en la Figura 4.9, describe un punto, P, y M,, sobre la
curva carga-momento

Femando Monroy Muiand. T 57



Dhsefto de estructuras de concreto Je acuerdo al ACL unhizando ¢l programa STAAD/PRO Capitulo 4 Flexo-compremon en elementos de conereto

4.3 Desarrollo de los diugramas de interaccion

Si una carga axial de compresién se aplica a un miembro corto de concreto, éste quedara sometido
una deformacion unitaria uniforme o acortamiento, como se muestra en la Figura 4.10(a) Si se aplice
un Momento sin ninguna carga axial al mismo miembro, este tendra una flexion respecto al eje neutro
de!l miembro, tal que la deformacidén unitaria sera proporcional a la distancia al eje neutro. Esta
variacion lineal de la deformacion unitaria se muestra en la Figura 4. 10(b). Si se aplican al mismo
tiempo un momento v una carga axial, el diagrama resultante de deformacion unitaria sera una
combinacion de dos diagramas lineales que también sera lineal. como se ilustra en la Figura 4.10(c).
Como resuttado de este caracter lineal, podemos suponer ciertos valores numeéricos para la deformacion
unitana en una parte de una columna y determinar las deformaciones unitarias en otras partes por
medio de 1nterpolacion lineal

P P
M
™ /';;'\\M
Condicidn
+ =
dc carga
+
Deformaciones + = _
unitanas - [\
(a) Carga axial (b) Momento (c) Carga axial
Yy momento

Figura 4 10 Dctormaciones unitarias cn L columna.

Al cambiai la carga axial aphicada a una columna, el momento que la columna puede resistir también
cambiara

Supeoniendo que el concreto en el borde de compresion de la columna falla a una deformacion unitaria
de 0 003, se puede suponer una deformacion unitaria en el borde alejado de la columna y calcular por
estatica los valores de /7, v Ad, Luego. manteniendo la deformacion unitaria de compresion de 0.003 en
el borde entremo. podemos suponer una sene de diferentes deformaciones unitarias en el otro borde y
calcular /’, v A, para cada valor diferente. Finalmente se obtendra un numero de valores suficiente para
trazar una curva de interaccion como la mosirada en la Figura 4 11,

53
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M, =Pe

Frgura 4.0 Intericeion de curvas para una columna rectangular con diferentes combinaciones de esfuerzo.

4.4 Modificaciones del codizzo a los diagramas de ineraccion de columnas

Antes de que lus diagramas de interaccion puedan usarse para analisis y disefios practicos, tienen que
pasar por tres modificaciones de acuerdo con el codigo ACl Esias modificaciones se describen a
continuacion,

{a) Los diagramas descritos hasta ahora se han preparado para cargas Gltimas de columnas o valores P,
Sin embargo, el codigo (9.3.2) especifica tactores de reduccion de resistencia o factores ¢ que deben

multiplicarse por los valores /', para obtener valores de disefio Asi las curvas de interaccion para el
diseno de columnas deben reflejar el efecto de los factores ¢, como se muestra en la Figura 4.12.

s Curva teénca o nominal

Curva de distfio = ¢ X curva nominal

Fugura 412 Diagrama de imcraccion teerico v de disefio,

(b) La segunda modificacion se refiere también a los factores ¢. Si una columna tiene un momento muy
grande y una carga axial muy pequena. de modo que sc ubica en la parte inferior de la curva entre los
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puntos B v C (véase la Figura 4.13), el uso de esos pequefios valores de ¢ es poco razonable. Por
ejemplo, para un miembro en flexion pura (punto C en la misma curva) la ¢ requerida es de 0.90, pero
si el mismo miembro tiene una muy pequena carga axial anadida, ¢ se reduce inmediatamente. Po
esto, el codigo establece que para miembros con f, menor o igual que 60,000 Ib/pulg’, con refuerzo
simétrico v con (h - J" - ds)/h no menor que 0.7 (vease la Figura 4.14), el valor de ¢ puede
incrementarse linealmente de 0.70 o0 0.75 a 0 90, contorme ¢/’, disminuye de 0 10 £, A, a cero. Para
otros miembros ¢ puede incrementarse linealmente de 0 70 0 0.75 a 0.90, conforme ¢/’, disminuye de
0.10 f. A, 0 ¢/’ (el que sea menor) a cero El efecto de esta moditicacion es producir un rompimiento

en la parte inferior de una curva de interaccion de diseno, como se ve en la Figura 4.15 Si se tiene una
carga axial de tension, ¢ sera siempre iguala 0 9.

J10U% de carga axial

Regién de falla o comupresién

e Carpa axial Py,

Zona de tensidén
(T,

0 c\ o

Resistencis a Aexién del miembro

——— Momento M,

Figura 4 13 Caractensiicas del diagrun de interaceion de una columna
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d|h-d' —d, |d

g h =

Figura 414 Seceidn con reluerzo sunétrico.

Corte con base
NN en las férmulas de 9P, maxima (c)
\/
~

L

“h

e, -

¢P, (3)

Rompimiento con base
en los valores ¢ modificados (b)

/

oM

n

Frgura 4 15 Formade Ly cunva de interaccion pant diseno de columnas

(c) Como se vio en el capitulo 2, las cargas permisibles maximas de las columnas se especificaron sin
impontar cuan pequefios fuesen sus valores de ¢. En consecuencia, la parte superior de cada curva de
interaccion de disefio se muestra como una tinea horizontal que representa el valor apropiado de:

P =gl . para columnas con estribos = 0.80¢)[0_85_fc' ("1:: -A, )+f,,A,,]
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Dhsefio de estructuras de concreto de acuerdo al ACL utilizando ¢i programa STAAD/IPRO Capitulo 4 Fiexowcompresion cn elementos de conereto
P =¢P . para columnas zunchadas = 0 85¢5[0.85fc (AS -A, )+ S A, ]

Debe recordarse que estas formulas se desarrollaron para dar resultados aproximadamente equivalentes
a los de las caruas aplicadas con excentricidades de 0.10/ en las columnas con estribos y de 0.054 en
las columnas zunchadas

Cada una de las tres modificaciones descritas aqui estan indicadas en la curva de disefio en la Figura
4.15, la letra en paréntesis corresponde a la letra usada para describir las modificaciones en los parrafos
anteriores

4.3 Flexion biaxial

Muchas columnas estan sometidas a flexion biaxial, esto es, a flexion respecto a dos ejes Las columnas
en las esquinas de los edificios. donde las vigas y las trabes concurren con las columnas desde dos
direcciones, son los casos mas comunes, pero existen otros, tales como aquellos donde las columnas se
cuelan monoliticamente. como si fueran partes de marcos o donde las columnas soportan vigas de
fachada muy pesadas Por ejemplo, los estribos de puentes casi siempre estan sometidos a flexion
biaxial.

Las columnas circulares tienen simetria polar y por ende la misma capacidad ultima en todas las
direcciones, Por lo tanto, el proceso de disciio es el mismo, independicntemente de las direcciones de
los momentos Si existe flexion respecto a los ejes x y ¥, ¢l momento biaxial puede calcularse
combinando los dos momentos o sus excentnicidades, mediante lus ecuaciones siguientes

A= Y - (4.16)

o bien

e= e, ) +le, ¥ (4.17)
Para formas distintas a la circular, es necesario considerar los efectos de la interaccion tridimensional.
Stempre que sea posible, conviene diseiar las columnas sometidas a flexion biaxial con seccidn
circular. S1 es necesano usar columnas cuadradas o rectangulares, el refuerzo debe colocarse en forma
uniforme en todo el perimetro

Logicamente, se puede pensar que seria posible determinar /°, para una columna cargada biaxialmente
mediante las ccuaciones de la estatica Tal procedimiento conduce a la respuesta correcta, pero las
operaciones matematicias no son sencillas debido a la forma del lado comprimido de la columna, por lo
que el metodo no resulta practico No obstante. con respecto a la Figura 4.16.
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Figura 4. 16.ina solucién para flexidén biaxial. .
» .

Se escoge una posicion supuesta para ¢l eje neutro y se dibujan los triangulos apropiados de
deformaciones umtarias, como se muestra ¢n la Figura 4.16. Se escriben las ecuaciones usuales con C.
= 083 /. veces el area ravada A. y con las fuerzas en cada barra iguales al area de sus secciones
transversales, multiplicadas por sus esfuerzos respectivos La solucion de la ecuacion da la carga que
estabieceria la posicion del eje neutro; sin embargo, el provectista usualmente comienza el diseiio con

ciertas caryas v excentricidades supuestas v no conoce la posicion del eje neutro; ademas, el eje neutro
probablemente no es perpendicular a la resultante

63
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Pn

”ﬂxa

Mnx

My,

Figura 4.17 Curvas tndimensionales de interaccion

Para formas de columnas que sean diferentes a la circular, es conveniente considerar curvas
tridimensionales de interaccion como la de la Figura 4.17. En esta Figura, la curva marcada M,
representa la curva de interaccion para el caso en que la flexion ocurra solo respecto al eje x y ..
marcada A4, vs la curva de interaccion para el caso en que la flexion ocurra solo respecto al eje y.

En la Figura 4 17. para una /', constante. el plano sombreado representa el contorno de M, para la
flexion respecto a cualquier eje

Actualmente, ¢l analisis de las columnas sometidas a flexion biaxial se hace principalmente con
computadora lino de los metodos aproximados que es util en el analisis, es aquel que implica el uso de
fa ecuacion de interaccion reciproca desarioliada por el profesor Boris Bresler de la Universidad de
Califorma en Berkeley  Esta ecuacion, es la siguiente.

O (4.18)

en ella

P, = capacidad nominal de la seccion por carga axial cuando la carga se coloca con una excentricidad
dada a lo largo de ambos ejes

P = capacidad nominal de la seccion por carga axial cuando la carga se coloca con una excentricidad
¢y

Pn, = capacidad nominal de la seccion por carga axial cuando la carga se coloca con una excentricid

¢y
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Py = capacidad nominal de la seccion por carga axial cuando la carga se coloca con excentricidad cero
Se toma usualmente igual a 0.85 £ 4 + f A,

La ecuacion de Bresler funciona bastante bien mientras que /5, ¢s por lo menos tan grande como 0.10
Po. Si P, es menor que 0.10 P, es valido despreciar la fuerza axial por completo y disenar la seccion
como un miembro sometido solo a flexion biaxial Este procedimiento es algo conservador. Para esta
parte inferior de la curva de interaccion, debe recordarse que una carga axial pequefa incrementa la
capacidad por momento de la seccion La ecuacion de Bresler no se aplica a cargas axiales de tension.
El profesor Bresler encontrd que las cargas ultimas que se predicen mediante su ecuacion para las
condiciones descritas, no varian respecto a los resultados de las pruebas en mas de un 10%.

o
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Disefio por fuerza cortante y momento flexionante

5.0 huroduccron

La naturaleza refativamente repenting de una talla “por cortante” comparada con una falla ductil por
flexion, deternuna la convemencia de disenar los elementos de manera que su resistencia al cortante sea
igual 0 mavor que su resistencia a la flexion Para asegurar una falla dacti! por flexion, el Reglamento
fimita la cantidad maxima de refuerzo longnudinal v requiere, excepto para ciertos tipos de
construccion, una cantklad minima de refuerzo por conante en todos los elementos en flexion, si la
resistencia a conante requenda excede el 30% de 1a resistencia de diseio al conante proporcionada por
el concreto (1/2 oV)).

La determinacion de ta cantidad de refuerzo por conante se basa en una forma modificada de la
analogia de la armadura. la cual establece que el refuerzo por cortante resisie la totalidad del cortante
transversal Numerosas investigaciones indican que se puede suponer que la resistencia al cortante
proporcionada por el concreto Ve es agual al conante que produce agrietamiento inclinado; por

consigutente, es posible diseiiin ¢l refuerzo por cortante en forma tal que soporte unicamente el exceso
de cortante

2 Resisiencia al cortante
Las disposiciones de disefo para contante, se presentan en téerminos de fuerzas cortantes (en lugar de
esfuerzos) para que sean compatibles con lus otras condiciones de disefo para el método de disefio por

FeSISIENCIa ue se expresa en Whminos de cargas. momentos v fuerzas

Consecucntemente. el conante se expresa en terminos de la fuerza conante factonizada, V.. empleando
los requisitos basicos de resistencia al cortante

Resistencia al conante de disefio > resistencia al cortante requerida

APEAY (5.1
donde
Vo =V = 3, (5.2)
sustituyendo para V),
Vizo V. —o V. (5.3)
Femando Monroy Musunds 6
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Donde la resistencia de disefio al cortante ¢V, es la suma de la resistencia al cortante proporcionado
por el concreto ©V. mas la resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo de contante @V,

La resistencia al cortante en cualquier seccidn se calcula empleando las ecuaciones 5.1 y 5.2, de donde
se obtiene la fuerza comante factorizada, V,, mediante la aplicacion de los factores de carga y
resistencia respectivas.

La resistencia al cortante de una seccion se incrementa cuando alguna reaccidn produce compresion en
la region extrema de un elemento. En este caso, las recomendaciones del reglamento permiten disefiar
secciones entre el apovo y una distancia, d, del pafio del apoyo, para la misma fuerza cortante, V, como
la calculada a una distancia, d. Las condiciones de apoyo tipicas en las cuales se puede utilizar la fuerza
conante factorizada. V. a una distancia. d, del apoyo, incluyen: elementos apoyados en la parte inferior
del elemento, como se muestra en la Figura 5.1(a) y elementos que se unen monoliticamente con otro
elemento. como se ilustra en la Figura 5.1(b) y 5 1(¢).

i f— ! =
T ]' : e A T .'
Ty 1 Wi L T
ld d d [ ) d
{e) {b) -Lﬁ_ (e}
—— i
i V_u.... !ml
! T 1 'l i ]
EEENI R s ML

NV } Wy d

(d} {e) (f)

Figura 5 1 Condiciones tipicas de apoo para la localizacion de la fuerza cortante factorizada V.,

Para el caso de elementos que se unen a un elemento de apoyo sujeto a tension, como se muestra en la
Figura 5 Itd) La seccion critica por cortanie debe tomarse en el pafio del apoyo, y debe también
investigarse el conante en la union. Asimismo, la Seccion 11.1.3.1 del reglamento no es aplicable para
cortante en columnas, como se muestra en la Figura S, 1{c). Aunque el cortante generalmente seria el
mismo a todo lo largo de la columna, el momento M, en el pafio del apoyo debe ser usado si la
resistencia proporcionada por el concreto, V', es calculada con las ecuaciones 11.6 y 11.7.

En aquelios casos en los que no ocurre un cambio brusco en el cortante entre el paiio del apoyo y la
distancia. d Un ejemplo de esta condicion se ilustra en la Figura 5.1(f) donde una carga concentrada
esta ubicada cerca del apoyo. El contante entre el apoyo y la distancia, d, difiere radicaimente del de la
distancia. d para este caso, el cortante maximo, V,, debe tomarse en el pafio del apoyo

5.3 El limite de V.
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%

L



Diseio de estructuras de concrete de acuerdo al ACL utilizando ¢l programa STAAIYPRO  Capitulo 5 Disedio por fuerza cortante » momento flexionante

E! Capitulo 11 del Regiamento contiene ecuaciones para calcular las resistencias a cortante y torsion
proporcionadas por el concreto estas ecuaciones son una funcion de Vf.’ y han sido verificadas
experimentalmente para elementos con resistencia a la compresion de 210 kg/cm’® a 560 kg/cm® En
ausencia de datos de prueba para elementos con f.” > 700 kg/ecm? los valores de Vf." en la edicion de
2002 del Reglamento, estan limitados a 7.0 kg/cm®, excepto lo que se hace notar en la Seccion
respectiva del reglamento,

. iy .. _— 2 .
El reglamento no prohibe la utilizacion de concreto con f." > 700 kg/cm” Simplemente llama la
atencion del ingeniero para que no cuente con resistencias que excedan 700 kg/cm” al calcular las
resistencias a cortante v torsion proporcionadas por el concreto (V. y Te).

3.4 Resistencia a cortunte proporcionado por ef concreto para elementos no presforzados

Al calcular la resistencia al cortante proporcionada por el concreto en elementos sometidos unicamente
a cortante v flexion, los disefadores tienen la opcion de aplicar va sea la forma stmplificada V. = 0.53
Vf.’bud. o la expresion mas elaborada que da la ecuacion 11.5 del reglamento. Al calcular V. a partir
de la ecuacion 11.5 del reglamento sera necesario advertir que V, y M, son los valores que se
presentan simulianeamente en la seccion considerada Se permite un valor maximo de 1 0 para la
refacion V,d/M,,. para elementos no sometidos a compresion axial, a fin de limitar V., cerca de los

puntos de inflexion (en estos puntos M, es 1¢ual a cero 0 es muy pequefo).

En la Seccion 11.3.1 del reglamento, se presentan expresiones simplificadas de V. para elementos
sujetos a cortante y flexion con compresion axial, tension axial o torsidn, con expresiones opcionales
para V. mas elaboradas, disponibles en la Seccion 11 3 2 del reglamento

La Figura 5 2 muestra la variacion de la resistencia a cortante proporcionada por el concreto, V., con la
relacion dada por \V.d’\, para dos valores de la resistencia del concreto v de la relacion de refuerzo p.,
=05 1y 2%

-2 19

041

03}

— ‘.

= llaglem® 050

.

cm € T 182 aglem!

v, N,

Figura 5.2 Vanacion de \"f_' b.d con " e v Lo relacion Vod/M.. sepun b couacién 113 del reglamento
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La Figura 5.3 muestra los limites aproximados de los valores de V. para secciones sometidas a
compresion axial, obtenidos a partir de las ecuaciones 11.6 y 11.7 del reglamento Los valor-
corresponden a una viga de 15 x 30cm., con un peralte efectivo de 27.4 cm. También se indican 1
curvas correspondientes a las expresiones alternas para V. dadas por las ecuaciones 11.4 y 11.8 del
reglamento, asi como las correspondientes a las ecuaciones 11.9 del reglamento para miembros
sometidos a tension axial.

La Figura 5.4 muestra la variacion de V. con NJ/A, y {.” para secciones sujetas a compresion axial, de

acuerdo con la ecuacion 11.8 del reglamenio. Para el rango de valores de Nuw/A; mostrados, V. varia de
49% a 57%. aproximadamente del valor de V., definido por la ecuacion 11.8 del reglamento.

*Bassdoenunavigade IS Y0cmcond = 274 om

Ecuscién 11.8 7 pog 1592/
e
TN l.lzﬁi
s WD v
® Rango ds valores 4, N ~ F—_-L—
obtenidos mediants 0 { cbya
as ecusclones e / ) J‘V\ 1061
16y iL7 7. Ta,l 0796 ]
i
5 0.530

14—
Feusclon T4 =10 "2 352, oy, = 0,008,

RS 0.263 ™~ Ecusclén 11.9

1
( COMPRESION |  JTENSION

03 527 151 176 O 116 )52
H
N /A, (krjem?)

Figuray 5 3. Comparacion de las ccunciones de disento por cortante y carga asial,

>N 10 700

~. 5

v,
—
o it
Fieura 3,4 Vanacion de V/bod con f,” v Ia relicion NJA,. ccuacion 11,4 del ACI-02.
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La Figura 5.5 muestra las variaciones de V. con la relacion C;T,/V, para secciones sometidas a un
momento torsionante factonzado, Ty, mayor que O ]3\]1}’szy, ecuacion 11 5 del ACI-02

2.0 .y
i.8 1
4 .
Vc 1.hB E i
\ﬂ:D'O | 4 ‘ i ]
N :
-
I
1.0 \J

o o! ©02 03 04 05 08 07 08 03 ! .0

¢ Ju
v

u

Figure 5.5, Vanacion de 'V, '\!fc’bvd con fa relacion C. TSV,

5.5 Resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo por cortanie
3.5.1 Tipos de refuerzo al cortante -

En la Figura 5 6 se ilustran diversos tipos de distribucion del reiuerzo por contante. de acuerdo con-las
Secciones respectivas del reglamento. (Notese que solo se permiten estribos verticales y malla de
alambre con los alambres localizados perpendicularmente al eje del elemento para los elementos
presforzados) Los estribos verticales son el tipe mas comun de refuerzo al cortante Los estribos
inclinados v las varillas dobladas longitudinalmente son raramente utilizados, va que requieren un
cuidado especiad en la colocacion en campo para colocarlos en sus posiciones apropiadas

I~ imax % 42861 cm

. ! l
J
' Tl ; , |
L ’ i : i ¢
—
Eiutbos Malla 3¢ aJambre woidado
ast
e _—-8]2 . .
K S 30 mia — l
. Cualquier linea come éaa "1\
! mie. debe Crulss un s8teibo | -
-~ ] - -
Estnbos inclunsdos Vardlas longltudinales dobiadas
{ .
™~
‘) ) 'p A R I " i L
‘[\, AT YRR ]
- o "
Combuucén Espunies

Figura 5.6, Tipos v arreglos del refucrzo por contanue pennitidos por ¢l AC1-02.
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5.5.2 Detalles de anclaje para refuerzo al cortante

Para que el refuerzo al cortante sea totalmente efectivo debe extenderse tan cerca del peralte comple
del elemento como lo permitan los requisitos de recubrimiento y la proximidad de otros refuerzos, y
debe estar anclado en ambos extremos para desarrollar la resistencia a fluencia de diseiio del refuerzo al
cortante. Se supone que los detalles de anclaje prescritos en la seccion respectiva del reglamento
satisfacen este requisito de desarrolio. Desde 1a edicion 1989 del Reglamento, los detalles de anclaje de
estribos en U se han simplificado significativamente.

5.5.3 Limites de espacumiento para el refuerzo al cortunic

E! espaciamiento de los estribos verticales y el espaciamiento de los alambres de la tela de alambre
usada como refuerzo al cortante no deben exceder un medio de! peralte efectivo del elemento (d/2) ni
60 cm. Cuando la cantidad (V. - 0V,) exceda .} Vf.’b.d el espaciamiento maximo debe reducirse en un
medio (d/4) y ni a 30 cm Obsérvese tambien que el vator de (V, - ¢V.) no debe exceder 8V bud.
Para resistencia al cornante requerida por encima de este valor debe proporcionarse una seccion mas
grande de la viga o, posiblemente debe incrementarse la resistencia del concreto para incrementar la
resistencia al conante proporcionada por el mismo.

5.5.4 Refuerzo minimao por corianie

Cuando la fuerza factonzada del cortante V, excede un medio de la resistencia a cortante
proporcionada por el concreto (V, > ©V./2) deben proporcionarse elementos de concreto sujetos
flexion con una cantidad minima de refuerzo por cortunte, excepto para losas v zapatas. nervaduras y
vigas anchas de poco peralie. Para esta condicion, el refuerzo mimimo por conante requerido para
elementos no presforzados es

A, =020, btr-s (5.4)
Pero no menor de

03b, >

T (5.5)

Notese que el espaciamiento del refuerzo minimo al cortante no debe exceder d/2 o 60 cm.

5.5.5. Diseno de refuerzo por cortante

Cuando ia fuerza por conante factonizada V, exceda la resisiencia al cortante proporcionada por el
concreto. wV.. debe proporcionarse refuerzo para soponar el exceso de cortante. Las ecuaciones del
Reglamento expresan ¢l area del refuerzo al cortante. A., en términos de resistencia al cortante V,
proporcionada por ¢l refuerzo para la aphicacion directa en las ecuaciones 11.1 y 11.2 del reglame:

en vez de presentarse directamente como A, A fin de asegurar la aplicacion directa del factor u.

Femando Monrov Muand: 7
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N

reduccién al cortante, o las ecuaciones para calcular directamente el refuerzo al cortante requerido. A.,
se desarrollan como sigue

Cuando se utiliza refuerzo al cotante perpendicular al eje del elemento (estribos verticales), el area
requerida del refuerzo al conante, A,. espaciado a una distancia “'s” se calcula por medio de

V<oV, ' (5.6)
pero
V=V LV (5.7
.\f
Atfd
[
5

Sustituyvendo V. en la ccuacion 5 7 v V', en la ecuacion 5.0
Vogo N, +0A 1 dis (5.8)
Resolviendo para A,

(\' -V s B
TV 59
ot d (59)

[

Similarmente, cuando ~¢ utihzin estiibos inchnados como refuerzo a cortante

AT (sena - cosond
Vo= — - L (5.10)

A
donde a es el angulo entre ei estribo inclinado v el eje longitudinal del clemento Veéase la Figura 5.6.

Cuando ¢i retuerzo al conante consiste de una sola varilla o de un grupo de vanillas paralelas, todas
dobladas hacia arriba a la misma distancia del apovo

Vo =A 1 seno (5.11)

+

Pero no menor o igual

Donde a es el angulo entre ia porcion doblada hacia ariiba y el eje longitudinal del elemento, no menor
de 30° grados Vease la Figura 5 0 Notese que la canudad (V,, - ©V.) no debe exceder 2. IVf bud.

-
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Diseflo de estructuras de concreto Jde acuerdo al ACL utihizando ¢ programa STAAIPRO  Capitulo 5 Diseito por fuerza cortante y momento flexionante
5.6 Procedimicento de diseilo para refuerzo a cortante
En resumen, el diseio de una viga por cortante incluye los siguientes pasos:

. Determinar las fuerzas cortantes factorizadas. V,, en las secciones criticas a lo largo del

elemento empezando en los apoyos y. o a una distancia “d” desde los apoyos segln la Figura
51

(38

Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto, ¢V, utilizando la forma
simplificada

3. Si(V. - @V.)es mayor que ¢8Vf.’b. d. aumentar el tamafio de la seccion; determinar también la
distancia desde el apoyo en donde no se requieren estribos (Vy < oVJ/2).

4. Proporcionar estribos para soportar el exceso de cortante (V, - ¢V.). Para estribos verticales;
A, = (V. -pV.)slofid pero no menor que 3.5 bys/f, donde “s” no puede exceder d/2 0 60 cm.

Con tamaiios practicos de varilla para refuerzo por contante limitados a #3, #4 y #5, sera mas ventajoso
seleccionar un tamafio de varilla, generaimente estribos en U, #3 o #4, y determinar el espaciamiento
de los estribos requeridos directamente Para estribos verticales: s = A fid/(V,, - @V,) pero no menor
que (A, £.)/(3.50.) ni d:2 0 60 cm.

En general solo sera netesario considerar algunas secciones criticas a lo largo del elemento. La
separacion requerida del refuerzo por cortante en los puntos intermedios generalmente es evidente a
partir de los valores calculados en las secciones criticas

La solucion mas economica al colocar estribos generalmente esta limitada a tres espaciamientos:
primero. un estribo localizado a S centimetros desde la cara del apoyo como una distancia minima, un

espaciamiento intermedio y finalmente un espaciamiento maximo usualmente d/2.

Los requisitos de resistencia al cortante se ilustran en la Figura 5 7.

[~ Corade aouro

i 1 \
E (Vuwvel
A
|
| Est:. 208 requeridon Estibos | T < .
8 = pAL OV Vel 1 AL/M00y 2 A2 1o Fequerndos

Figura 5.7. Requusitos de resistencia a contante ilustrados.
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Diseflo de estructuras de concreto de acuerdo at ACL utilizando ¢l programa STAAIPRO  Capnulo § Diseo por fuerza cortante v momento tleatonante

A la expresion para la resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo por cortante, @V, se le
puede asignar valores especificos de fuerza para un tamafio dado de estribos y de resistencia de
refuerzo. La seleccion y espaciamiento de fos estribos puede simplificarse si el espaciamiento se
expresa como una funcion del peralte efectivo “d” en vez de valores numéricos. Los limites practicos
del espaciamiento de estribos generalmente varian de s = d/2 hasta s = d/4, ya que los espaciamientos
menores que d/4 no son econdinicos con un espaciamiento intermedio en d/3, puede derivarse un valor
especifico de @V, para cada tamafio de estribo y de espaciamiento como sigue

Para estribus verticales

e\ =oA f dis _ (5.12)
Sustituyendo d/n para s, donden=2,3 y 4

oV =0 AN ‘ (5 13)
Por lo tanto. para estribos en U del #3 @ s = d/2, £, = 4.200 kg/om’ y ¢ = 0 85

V.= 08512 x0.71)(92x2)= 10 14 1on, {consideremos 10 ton ).
Los valores de oV, dados en la Tabla 5 | pueden usarse para seleccionar el refuerzo por cortante.
Notese que lo< valores de @V, son independientes del tamaiio del elemento v de la resistencia del

concreto La scleccion v espaciamiento de los estribos usando los valores de disefio para @V, = (V, -
©V). puede resolverse faciimente por medio de célculos numeéricos graticamente. v

Tahla 3 Resistencia o cortanie oV, "J.
su-.suc:d\-% RESISTENCIA A CORTANTE £ 4y Tuns B
[ Ewnnm & )"V ' Esnien 84 7L Euntyn & 3 “"
‘ Craan 13 ] Grac &3 ' Graga 21 ! Grado®? Graago 28 li Gradn 42
we * 680 I 1 f 12 % ! nwm [ 15 00 ' e
| a1 : won 1 3o 0 o i b2 8.1} I 2R i a3t
L ¥a L) oty i 240 : 240 I LTE] ; W1 $0

* Estribos con dos ramus {valores dobles para 4 ramas ctc.).
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Disefio de¢ estructuras de concreto de acuerdo a1 ACI, utilizandu el programa 51 LAD/FRO Camtuie 6 Requivios complementanos de disefio

Requisitos complementarios de disefio

6.1. Desarrollo v trustape del acero de refuerzo
6.1.1. Introduccion

El concepto de longitud de desarrollo para el anclaje del refuerzo, ya sea mediante varillas o alambres
corrugados, esta basado en el promedio de estuerzo de adherencia logrudo sobre la longitud de
empotramiento del refuerzo. Al aplicarse el concepto de longitud de desarrollo se requiere de las
longitudes o extensiones minimas especiticadas del refuerzo, mas alla de todos los puntos de esfuerzo
maximo en el refuerzo. Dichos esfuerzos maximos veneralmente ocurren en elementos sujetos a flexion
en los puntos de maximo esfuerzo y donde el refuerzo adyacente termine o se corte.

El factor de reduccidn de resistencia o, no se emplea porque las longitudes de desarrollo especificadas
ya incluyen una tolerancia para baja resistencia

6.1.2. Longitud de desarrollo del refucrzo

La longitud de desarrollo o ¢! ancloje del refuerzo son necesarios en ambos lados de un punto de
esfuerzo maximo en cada seccion del elemento de concreto reforzado. Por ejemplo, en elementos
continuos, comunmente ¢l retuerzo se prolongs una distancia considerabie en un lado del punto de
esfuerzo critico, de tal manera que cast siempre e~ necesario hacer calculos detallados sélo para el
extremo donde termina el refuerzo

6.2. Longritnd e desarrollo de varidlas « alambres corrigados sujetos a tension
6.2.1. Lonyitud de desarrollo

El desarrolio del retuerzo en tension implica el calculo de una longitud basica de desarrollo /s como
funcion del tamano de vanlla, resisiencia de Duencia vy oresistencia o compresion del concreto,
modificado por factores que reflejan la intluencia del espaciamiento, recubrimiento, refuerzo
confinante transversal, efecto de vanlia de leche superior, tipo de agregado, proteccion epoxica del
refuerzo, asi como relavion de armado requenido ¢ armado proporcionado del refuerzo a desarrollarse.
Los factores aplicables de modificacion se resumen en la tabla 6 1.
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Diseito de estructuras de concieto do acuerdo ol ACL vilizando ¢f programa 81 VADRO Captubo b Requisitos complementarios de disefio

Tahla 6.1 Factores de modificacion para longatud de desarrotlo on tensian

Concepo Paramewros Factor
1 Espaciamicnto, recubrimiento y 1.0,20015
refuerzo transversal
2 Espacamiento 0.80
3 Refuzrzo Transversal C.75
4 Efecto de vanlias de lecho superior 1.30
5 Concretos con agregados bperos 6.70 \W
6 Vadllas con proteccidn epbica” 1501.2
7 Exceso ge refuerzo Agreg/A, prop

*El produsto de los sorceples 4 pvanidl becho superions v oo fyandbas con proteccian eposics ) no pecesile weder o L)

Se requiere, ademis. que la longitud de desanollo /y (incluvendo los factores de modificacion
aplicables) no sea menor de 30 em Ll producto de Iy por los factores de modlﬁcamon para
espaciamiento v recubrimiento. asi como para refuerzo transversal (conceptos 1, 3 de la tabla 6.1),
no debe ser menor que una longitud de desarrollo minima.

6.2.2. Longitud basica e desarrollo

Se proporcionan los requisitos para longitudes de desarrollo basicas en tension, fy, de varillas y de
alambre corrugados

Para varillas del = 3 al = 11, v alambre corrugado . = 0000 Aty /N
Para vanllas del #14 . S o =080V N
Para varillasdel = 18 . .. . . | e = 1200 NS

Donde Vf." es menor o guala ™ 0 Kecny:

Las longitudes de desarrollo basicas. /. para vacillas grado 42 en tension estan tabuladas en la tabla
6 2 Los valores 1abulados son para variilas cimpotiacas en concreto de peso normal con resistencia a la

compresion que fluctua entre 210 v 700 Kaom’

Tarda ¢ 2 Longuud bisicn ae desamolio cotension by, (e, ) para vandlas grado 42

T af0 [, 1Concsria uz neso narmal) Ng/:m:
3 g ! - !

vanth | 210 M0 : 50 420 560 700
oo 2o w3 e 80 £0 70
- 130 1 | 176 15.0 14.0 130
we | 35.0 W e 210 210 190
w o 49.0 azs RO 350 300 210
T 670 o sic - 470 410 370
"o 8.0 w0 67 C 620 590 480
w0 1110 | Yo 0 j B C 79.0 680 61.0

t w0 410§ s 1o 100.0 87.0 780

Ll 1740 100 | 1w 1230 107.0 950
e | 2120 205 0 ' 183 0 167.0 195.0 1300

Lmg 0 330 | o0 U0 1 2900 2150 191.0

L ngitud de assamolls vy endo faater oy de s ilidacion ) ne debve sor e d: 3 om
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Disefio de estructuras de concreto de acuerdo al ACI, utilizando el programa STAAD/PRO Capitulo 6 Requisilos complemnentanos de diseho

Después de establecer las longitudes de desarrollo basicas en tension, debe considerarse el factor o
factores de modificacion aplicables Los factores de modificacion son multiplicadores para 1»-
longitudes de desarrolio basicas y consideran diversas condiciones, como se indica a continuacion:

6 2.3, Factores de modificacion para separacion y recubrimiento de varillas, asi como para refuerzo
transversal

Para tomar en cuenta la separacion entre varillas, el recubrimiento y el refuerzo transversal, el ACI
proporciona los factores de modificacion apropiados a cada caso: también queda establecida una

longitud de desarrollo minima. para el producto de /s y los factores correspondientes a separacion,
recubrimiento v refuerzo transversal.

6.2.3.1. FFactor de modificacion = 1.0
Se permite este valor si las varillas a desarrollar satisfacen cualquiera de las siguientes 4 condiciones.

a) Las varitlas estan en vigas o columnas, satisfaciendo los 3 requisitos siguientes; (ilustrados en
la figura 6.1).

1 Las varillas a desarrollar poseen un recubnimiento igual o mayor al minimo especificado
para concreto colado en el lugar.

[ ]

Las varillas son confinadas por medic de refuerzo transversal. el cual satisface
requisitos minimos de estribos para columnas o los requisitos minimos para refuerzo p..
conante en vigas a lo largo de la longitud de desarrollo.

L¥3 ]

Las varillas estan separadas 3 veces el diametro de la varilla a desarrollar 3 d,; esta
distancia es libre

Recubnmients minme
que satsface a la seccitn 7.7.1

B

do Anlilos que cumplen con |a saccitn 7.10.5
» 3y - 0 85tADOS Que SALS!AceN ta Seccidn 11.5.4 Y
, Al

11.5.5.3 4 10 lamyo o8 la kongitud de desarrollo,

14

Desarrolo en vigas o colurmnas
reforT acas transy orsalmenls

Figura 6 1. Factor de modificacion = 1.0 {a),

b) Las varillas estan en vigas o columnas que satisfacen a ambas de las condiciones siguier
ilusiradas en la figura 6.2
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Dhsefo de estructuras de voncreto de acuerdo al ACY, utilizando el programa STAADPRO Capitulo 6 Requisitos compicementarios de disefic

1. Las varillas a desarrollar poseen un recubrimiento igual o mayor al minimo recubrimiento
especificado para concreto colado en el Jugar v

2 Las vanllas son confinadas a lo largo de la longitud de desarrolio con refuerzo transversal
gule satisface a la siguiente ecuacion’

d.sN
-3 o

e 2= (6.1)
40 -
donde
A, = La scccion transversal (em’) total de estribos dentro del espaciamiento S (cm.) y
perpendicular al plano de las vanllas desarrolladas o traslapadas
N = Nuamero de vanlias en la capa siendo desarrolladas o traslapadas.
di = Diametro nominal tcm ) de la mavor varilla a desarrollar en la capa.
Mirkmo recubnmianto
l que saustace a la seccidn 7.7.1
Ay

All‘

Plang paenca!

36 GBSHIeNG Teolt 4 Varilas continuas

Ne 2vanias a
CesaTolarse

arog2S5cm

Hutoero pars contnar varilas pocd sspatiasnas

Figura 6 2 Facur de modificacion = 1.0 (b).

¢ Las varillas estan en el refuerzo interno (capa interna) de la losa o muro y poseen
separaciones hibres mavores 0 1guales a 3dy corno se ilustra en la figura 6.3
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Capa extema delrefuerzo en losas o muros

I!U—

2 ‘.
»3d,
-\ {\

Capa intarna del refuerzo en losas o muros

Figura 6.3 Factor de modificacion = 1 0 (c).

d) Las varillas tienen un recubrimiento mayor o igual a 2 dy y una separacion libre mayor o
igual a 3dy. como se ilustra en 1a figura 6 4

»2d

b
™
?ZUD
Ltﬂhi-ﬂm—db
)3db

Recubrimiento mayor que o igual a 2 dp

Figura 6 4. Factor de modificacion = 1.0 (d).

Para los recubrimientos minimos especificados para concreto precolado la cantidad de refuerzo para
confinamiento requerido para satisfacer a la condicion b, se muestra en la tabla 6.3

Tabla ¢ 3. Reluerzo tunsversal Ag/s = Nd /40

Nimero de varillas siendo desarrolladas
N=2 N=13 N=4
Tamafio de Aufs Estribos o Aols Estribos o Auls Estribos o
varilia (em%fem) anillos (cm?fem) anillos | (cm¥cm) anillos
#5. 0794 84 @33 1151 #4 @22 1588 #@16
. 0941 ’ @27 1411 M @18 1954 #@13
. 1104 2 @23 1693 # @15 2222 #@12
"8 1270 #4 @20 1954 #@13 2975 #5 @16
¥, 1411 " @18 2200 #5 @18 2829 #5@14
#10. 1693 H@15 2925 #5@16 3096 5@13
01 1819 24 @14 2651 WS @15 3300 #5@12

Nota: Debe sucordarse que en las vanilas mayores que ¢l # 9 awre 8 representa la dimensién de una seccidn cusdrada
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Diseiio de estructuras de concreto de acuerdo 2l ACLL utilizando ¢l programa STAADTR(O Capitulo 6 Reguinios complementanuos de diseto
6.2.3.2 Factor de modificacion = 2.0

Cuando la separacion libre entre vanllas a desarrollarse y el recubrimiento sean o se encuentren
cercanos a los minimos especificados, puede presentarse el fendmeno de ruptura del concreto,
reduciéndose la capacidad de transferencia de fuerzas de la varilla al concreto. En tal situacion debera
proporcionarse una mavor longitud de anclaje a las varillas para poder .desarrollar la resistencia de
fluencia del acero Para varillas con separacion libre de 2dy o menor y con recubrimientos de dy (un
diametro de barra), la longitud basica de desarrollo /y, debera duplicarse, como lo muestra la figura 6.5.

—-—-—-Sdb

{
i
\

Recubnmiento pequehc o vaniias poce espasiadas.

Figura 6.5, Factor de modificacion = 2 segan ko seccidn 12.2.3.2

6.2.3.3. Factor de madificacion - 1.40

Silas varillas en desarrotlo no califican para el factor de 1.0 (recubnimiento adecuado, separacion libre
v/o refuerzo continante) o para ¢l factor de 2 0 (pequeiios recubrimientos, separacion de varillas muy
pequena) discutidos anteriormente, debera emplearse un factor = 1 40,

Debe notarse que en Ia trase “las vanllas en desarrollo™, la separacion a utilizar para la o las varillas
que estan siendo desarrolladas considera la posicion dentro del claro donde varillas adyacentes han sido
desarrolladas La separacion etectiva entre variilas (para evitar la falla por fractura) puede ser mayor
que la separacion actual Si vanlias advacentes se desarrollan todas dentro del mismo punto en el claro,
el desarrollo de las vartllas estara determinado por la separacion libre entre las varillas y la longitud de
desarrollo debera basarse en la separacion actual entre varillas Sin embargo, si una varilla adyacente
va ha sido desarroliadu en otro punte dentro del claro, la separacion “efectiva™ para la varilla siendo
desarrollada es mavor que la separacion actual a la varilla advacente, El criterio para la separacién
efectiva para varillus en desariollo se ilustra en la figura 6.6 Para el desarrollo de las varillas X, la
separacion efectiva “s' puede ser utilizada va que las varillas X se desarrollen en el tramo A-B
mientras que las varillas Y se desarrollan aan en ¢l tramo B-C. si ambas varillas “X” y “Y”, terminan
en el mismo punto dentro del claro, entonces la separacion electiva debera ser la separacion actual
entre las varillas
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Vanilas X Vanllas Y

0+
-

n Bt
e
-]
rLL

H

Vantias X
Una 5013 capa ¢e armado

gesarmpliadas
| w_[ |
- la .

vanilas X

=
~ W Vanas X 51en00 T Vanllas ¥ =
continuas

Freura 6.6 Cnieno de espaciamicnto pana varnlias que estan siendo desarrolladas.

6.2.3.4 Vardlas con separacion considerable = .80

Para varillas del #11 y menores espaciadas considerablemente, para evitar la falla por la fractura A-!
concreto a traves del plano de las varillas se permite un factor de modificacion de 0.8, adicionac
aquellos requeridos por las secciones antenores. La separacion libre entre varillas en desarrollo no deve
ser menor de 3d. v el recubrimiento lateral de las varillas de borde en el plano de las varillas no debe
ser menor que 2.5 d.. Esto se ilustra en la figura 6 7

FL_——H"—_J ’-'—
»5d
b dy » 2.5d,

l !

Espaciamiento entre variilas considerable

I\IL

Figura 6 7. Factor de modificacion = 0 8.

6.2.3.5 Zunchos o Fstribos poco espaciados = (.75

Para zunchos v/o estnibos poco espaciados se aplica un factor adicional de 0.75.

6.2.3.6 Longitud minima de desarrollo
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Disefto de estructuras de conereto de acuerdo 44 ACI utihzande el programa STAAD/PRO Camulo & Requivios complementarsos de diseio

Para proporcionar seguridad contra falla por “jalon” en las varillas, una lengitud minima de desarrollo
1y se especifica para el producto de /s y los factores de modificacion para separacion de varillas,
recubrimiento v refuerzo transversal de confinamiento. Aun cuando pueda proporcionarse restriccion
contra la fractura por medio de espaciamientos y recubrimientos suficientes, las pruebas indican que
una falla por tension de las varillas es aun probable; de aqui que se establece un limite inferior en la
longitud de desarrollo. Las longitudes basicas minimas de desarrollo correspondientes a la ecuacion
0 113 dyfi/Vf." se proporcionan en la tabla 6.4 para varillas grado 42 y resistencias a la compresion en
el concreto de 210, 280, 350. 420, 560 y 700 Kg/cm® En ningin caso se permiten longitudes de
desarrollo /; menores a 30 cm.

Tablu 6.4 Mt longuud basica de desarrollo /g, = 0.113 d.L/VE," (cm.) para vanllas grado 42

Tamatio | £, (concreto de peso normal) Kg/em?

deadlll o | s | o0 | e 560 700
I 18 17 15 13 12
" 28 24 22 20 17 15
"s s 30 7 25 21 19
g 42 % 3 3 26 23
7 ] 49 42 13 38 30 27
o5 | 36 48 43 kL 34 3
*9 63 i 54 45 45 39 34
#10 | N 61 55 50 43 39
s | M 68 61 55 48 43
sl 0 %4 82 73 67 58 52

| «18 ' 126 109 97 89 77 9 |

6.2.4. Fuciores de modificacion para varitlas de lecho superior, tipo de agregado v recubrimiento
¢PIOXICE,

La longuud basica de desariolio /g va modificada tambien debe tactorizarse por los siguientes
coeticientes aplicables 4 vanllas de fecho superior, concretos con agregados higeros, asi como para
refuerzo protegido con epanicos

6.2 4.0 Repuerzo de lecho supertor .30

Este factor retieja fa condicion en la que el refuerzo de lecho superior pierde adherencia debido al
asentamiento del concreto fresco por debajo del mismo, al exceso de agua de mezcla vtilizada para
proporcionar trabajabilidad. asi como al are atrapado durante la mezcla y colocacion del concreto.
Estas condiciones reducen considerablemente la adherencia del concreto al retuerzo, {; debe
factorizarse por un valor de 1 30, para considerar el efecto de varilla de lecho superior, Se define a las
varillas de lecho superior como el refuerzo horizontal en el cual 30 cm., o mas de concreto son colados
por debajo de it longitud de desarrollo o traslape.

6.2.4.2. Concreio con agregados higeros 1,30

El factor de maodificacion para concretos ligeros se tundamenta en la menor resistencia a la ruptura por
tension de concretos con agregados ligeros Un factor menor puede ser utilizado cuando se especifica la
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resistencia a la ruptura por tension fo. El valor de f4 es una funcion de disefio de las mezclas y de las
caracteristicas de los agregados ligeros.

6.2.4.3 Refuerzo protegido con epoxicos 1.20 1.5

Para considerar la reduccion en el anclaje debido a la disminucion en la adherencia entre las varillas
recubiertas con epOxicos y el concreto, la longitud de desarrollo de varilias recubiertas con epoxicos
debe ser incrementada, dependiendo de la separacian entre varilla y del recubrimiento, con un factor de
1.2 6 1.5 Las disposiciones en cuanto a la separacion entre vanllas y el recubrimiento, para determinar
el factor de modificacion aplicable para varillas con recubrimiento epoxico son las siguientes.

a) Separacion hbre

> y
Recubrimiento >

dp
dp .. la= 121"

W) O

b) Separacion libre <6dp O .
Recubrimiento <3db. fd=151p

¢ Ademas de los otros factores de fa secoion 12.2.3 del ACL
*- Para varillas de lecho supenor 1.3 (1 5) = 1 95, sin embarge la seccion 12 24,3 det AC! permite el uso del factor | 7 para ¢f efecto combinado de
refuerzo supenior ¢12.2 4 Loy recubnnuento epowaco {12 1.4.3)

Para referencia se proporcionan en la tabla 6.5 diversos maltiplos de d., los cuales se emplean en
tas disposiciones reterentes a separacion de varilias, asi como para recubrimientos.

Tabia 4.5 Muluplos de d, par venficacion de scparicion s recubrimicnto de vanlla

Varilla » . 2y 250, Idy 5dy 6y
3 0.553 1.906 2.383 2.859 4.765 5718
4 1.270 2540 3178 1810 ©6.350 7.620
< 1.588 1176 3970 3764 7.940 9.528
6 1.505 31810 4763 $.715 9.525 11.43C
7 2223 4.446 5.558 6.669 1,115 13.338
3 2.540 5.080 6.350 7.620 12.700 15.240
9 2858 $.716 7.145 8574 14.290 17.148
10 3175 6.350 1938 9.525 15.875 19.050
1 31.581 7.162 8.953 10.743 17.908 21.486
14 4300 8.600 - 12.900 - 25.801
18 $.733 11.866 - 17.199 — 34.398

6.2.5 Exceso do refuerzo (As requerido As proporcionado)

La longitud de desarrollo puede reducirse cuando se proporciona una cantidad de refuerzo mayor a la
requerida ¢n nuembros sometidos a flexion. El empleo de una longitud de desarrollo reducida implica
que la varilla no desarroliara completamente su resistencia a fluencia bajo cargas factorizadas de
disefio Debe considerarse que esta reduccion no es aplicable cuando se requiera el desarrollo total de f;
como en los traslapes sometidos a tension; el desarrollo de! refuerzo de momento positivo en los
apovos v para el desarrollo del refuerzo por contraccion y temperatura. Tampoco se permite esta
reduccion en la longitud de desarrollo para estructuras ubicadas en regiones de alto riesgo sismico.
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6.2.6 Resumen

La longitud de desarrollo {; para-varillas corrugadas y alambre corrugado en tension debe calcularse
como el producto de la longiud basica de desarrollo /g y los factores de modificacion aplicables, pero
sin que /y sea menor a 30 cm

ls =y ~ (factores de moditicacion aplicable) > 30 cm.

El siguiente procedimiento paso a paso ilustra la aplicacion apropiada de los diversos factores para
caicular la longitud de desarrollo £

Cdlzulos

1 Deterrmunar Iz longitud adsia de desamrolio kg

2 Muluplicar L, porel tactor aphcable pars separacidn de varillas,
recubrimiento y refuernzo vansversal

3 Mulupbear por el laclor pata scparacidn conaiderable entre varillas, sies aplicable
4 Mualzphear por el [astor para runchos y £$nbos poco cspaciados. s es aplicable

§  Venfzrlonguoed infruma de desrrollo

6 Muluplbear porcl facto: para refuerzo de lecho superior

7 A.atzpbear poe el fatior para concreto Lipero

§  Mulupbear po el tacwor para refucrzo con recubnmienio epéxco, después de
venfizar gue ¢! progucio az los factores para refuerzo superior y recubrimiento
cponizono ercceadt 170

9 Mulupucar perla relasion correspondiente o sc utiiza acero de refucrzo en exceso

16 Venfzargue la Jongutu? miruma de desarollo sea 2 30 cm.

6.3 Lomgnnd dv desarrolto de vardlas corrugadas supetas a compresion

Se especifican lonuitudes de desarrolio mas conas pura fas varillas corrugadas sujetas a compresion ya
gue el efecto de debiltamiento de las grietas a ension por flexion no ocurre en las varillas a
compresion Li longitud de desarrolio basica en compresion es Iy, = 0.7dy fy/Vf.’, pero no menor de
0 0043 fidy 0 20 cm La longitud de desarrollo basica puede reducirse cuando se proporciona un area de
acero excedente v cuando sc¢ sumimstra un refuerzo “continante” alrededor de las varillas. Los
requisitos para zunchos v estnbos, al permatir el 25 %o de reduccion en la longitud de desarrollo, son un
tanto mas restrnctivos que aguellos establecidos para zunchos de columnas regulares y menos
restricivos que los requeridos para zunchos Para referencia. la tabla 6.7 proporciona las longitudes
basicas de desarrollo para varilias wrado 42

Femando Monros AMinund. 24
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Tahla + 7. Loungitud basica de desarrollo /g, (cm.) para varilias grado 42 en compresidn (cm.).

Tamafio | Concreto peso normal f; kg/cm?2
varilla | 210 280 >312¢
#3 21 18%* 17%*

Y 28 24 23
#5 35 30 29
| ®6 42 36 34

P #7 49 42 40
#8 56 48 46
#9 63 54 52
#10 71 61 58
#i] 79 68 65
#14 94 82 77
nlx 126 109 103

« ara £, 2 312 Kglem? ta Jonginud bisica de desamoilo minima .004 fydn rige pas

grado 42 ig s 184 .
** La luagitud de desarrollo Id {incluyendo {actores de maodificacion) no debe ser

menr g 2D em

6.4 Longnnd de desarrollo de varillas en paguete

Cuando 3 o 4 varillas se mancjan en paquete, se requiere una longitud de desarrollo mayor que para
varillas individuales en tension o en compresion El aumento en la longitud de desarrolio es del 20%
para un paquete de 3 varillas y del 33% para un paquete de 4 varillas. La longitud adicional -
necesaria porque el agrupamiento hace mas dificil la resistencia al deslizamiento “nuacleo” entre .
varillas v el concreto. Los factores de modificacion se basan en un diametro de variilas dp un paquete

sera tratado como una varitla con diametro equivalente al area total del paquete.

6.5 Desarrollo de ganchos estandar en tension

Los requisitos actuales simplifican los calculos para longitud de anclaje de los ganchos y reducen
considerablemente la longitud de anclaje requenida, especialmente para varillas de mayor tamaiio
respecto a versiones anteriores del Reglamento En el reglamento se incluyen disposiciones para
determinar la longitud de anclaje de las varillas corrugadas con ganchos terminales estandar. Los
ganchos terminales solo pueden considerarse eficaces en la longitud de desarrollo de varillas en tension
v no en compresion En esta seccion solo estan considerados los ganchos terminales estandar; la
capacidad de anclaje de los ganchos terminales con diametros de doblez mayores no puede
determinarse de acuerdo con las disposiciones de 1a seccion respectiva del ACL

6.5.1 Longnnd de desarrollo para ganchos estandar

La aplicacion de las nuevas disposiciones para longitud de desarrollo de ganchos es esencialmente la
misma para el calculo de las longitudes de desarrollo de varilias rectas. El primer paso es calcular la
longitud basica de desarrollo de la varilla con gancho Jhy. La longitud de desarrollo basica se multiplica
entonces por ¢l tactor o factores de modificacion aplicables. a fin de determinar la longitud 4~
desarrollo del gancho /gy = hw x factores de modificacion aplicables. La longitud de desarrollo g
mide desde la seccion critica hasta el extremo exterior del gancho estandar; esto es, la longitud de

Fermando Monroy Mirand, 85
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anclaje recia entre la seccidn critica y el principio del gancho, mas el radio del doblez del gancho, mas
un diametro de varilla. La figura 6 8 muestra la /g, v los ganchos estandar para todos los tamanos de
varilla Para ganchos de 180° normales a las superficies expuestas, la longitud de anclaje que debe
proporcionarse tendra una distancia minima de 5 cm., mas alla del final del gancho. Esta distancia se
denota por medio de un asterisco en la figura 6 8

| e

—
! +
I Y
La— Seccidn critica 12 Cp 1 1?
o
i dp - A
—
+ ]
—

ddp b J 4dyp, del #3 al #8
6.35cm mhirm' Sdp #9 10y ®811

4ymB
6db My

-

gdn

Frgrurag 6.8 Longiud de desarmollo /. para ganchos estindar,

6.5. 2 Longitnd bastca de desarrollo 1.

La longitud basica de desarrollo para ganchos en tension se proporciona. para varillas grado 42 como:

l,=318d./ f

La tabla 4.8 enlista la longitud basica de desarrolio de varillas con gancho ancladas en concreto de peso
normal con resistencias a compresion especificadas de 210, 280. 350, 420, 560 y 700 Kg/cm?,

Fernando Montoy Mirand, . £6
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Tabla 4 8 Longitud basica de desarrollo /, de ganchos estindar para varillas grado 42

Tamaho f. (concrelo de peso narmal) Kg/c:nf2

devarlid | oo 280 | 350 | 420 560 200
*3 21 18 17 15 13 12
#4 28 pZ! 22 20 17 15
#5 35 30 27 25 21 19
#é 42 36 33 pa' 26 23
w7 49 42 38 35 0 27
#8 56 48 43 35 34 31
#9 63 54 49 45 39 M
# {0 71 6! 55 50 43 39
#1il 19 68 61 55 48 43
#14 94 82 13 67 58 52
#18 126 109 97 89 T 69 N

6.5.3. Factores de modificacion

Los factores de modificacion de /w, toman en cuenta lo siguiente:

La resistencia a la fluencia de la varilla, distinta al grado 42.

Las condiciones favorables de confinamiento proporcionadas por un aumento en
recubrimiento, © por zunchos transversales o estribos para resistir la fractura (L
desprendimiento) del concreto

Sununistro de mas refuerzo que el requendo por el analisis.

Concreto de agregado hgero

Después de multiplicar la longitud basica de desarrollo /y, por el factor o factores de modificacion
aplicables, la longitud de desarrollo restante, /g, no debe ser menor de 8 dn nide 15 cm.

El recubrimiento lateral. normal al plano del gancho. y el recubrimiento sobre la extension de la varilla
mas alla del gancho a 90° se ilustran en la figura 6 9

——-[»--

1,1

Fernando Monroy Murand:

Recubnnuento sobre la axtansion ge la vanita
mas alia cel gancho a 90°

Recubnmianto lataral
{normal al plana del gancho}

Figura 6 9 Recubnmientos especificados.
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6.5.4 Ganchos estandar en extremos discontiinues

El reglamento contiene una disposicion especial para varillas con gancho que terminan en extremos
discontinuos de los elementos como. por ejemplo, en extremos de vigas simplemente apoyadas, en
extremos libres de voladizos y en extremos de elementos que concurren en una junta donde el elemento
no se extiende mas alla de ésta. Cuando tiene que desarrollarse la resistencia total de una varilla con
gancho y tanto el recubrimiento lateral como el superior (o inferior) sobre el gancho es menor a 6.5
cm., se requiere que el gancho esté confinado dentro de zunchos o estribos sobre la longitud de
desarrollo /4. El espaciamiento de los zunchos o estribos no debe exceder de 3dy. cuando dy es el
diametro de la vanlla con gancho. Ademas. el factor de modificacion de 0.8 para el confinamiento
proporcionado por los zunchos o estribos no se aplica a la condicion especial que se menciona en el
reglamento

6.6 Longrtud de desarrollo del refuerzo siupeto a flexion: aspecios generales

En el reglamento se sumnistran los requisitos basicos para proporcionar la longitud de desarrolio para
el refuerzo. a partir de los puntos del esfuerzo maximo o critico. Las figuras 6 9 (a) y (b) ilustran las
secciones criticas caracteristicas v de Requisitos del Reglamento para la longitud de desarrollo del
refuerzo en flexion, en una viga continua. Los puntos del momenta positivo vy negativo maximo
factorizados (—M, v -M,) conesponden a secciones criticas para ¢l refuerzo de momento- positivo y
negativo, a parur de los cuales se debe proporcionar un anclaje adecuado /4. Las secciones criticas
también estan en los puntos dentro del claro en donde se termina el refuerzo adyacente: las varillas
continuas deben tener anclaje adecuado /y. desde los puntos de corte tedricos de las varillas terminadas.
Las varilias cortadas tienen gque prolongarse hasta sobrepasar ¢! punto teorico de corte Los requisitos
anteriores son necesarios para prevenir un posible desplazamiento del diagrama de momento debido a
las variaciones de la carga. ¢l asentamiento de los apoyos v a otros cambios umprevistos en las
condiciones de momento Al determinar las longitudes de desarrollo o empotramientio /y deben
considerarse el efecto de espaciamiento de vanllas v recubiimiento v al confinamiento de estribos
dentro de 1 longitud de desarrollo junto con otras condiciones de modificacion,
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Fagura 60 Desamollo del refuctzo de moimenio posiivoe v negativo.

Las disposiciones reglamentanias establecen la alternativa para que el refuerzo a tension quede anclado
en una zona de compresion Cuando las variflas a flexion se cortan en una zona de tension, las grietas
producidas tienden a abrirse prematuramente Si el esfuerzo conante en el area del corte de la varilla y
el esfuerzo de tension de las varitlas restantes en el sitio del cone estan cerca de los limites permitidos,
el agrietamiento debido a la tension duagonal tende o desarrotlarse a partir de las grietas de flexion. Se
tiene que cumplir una de las tres opciones de la seccion respectiva del ACI, para reducir la posibilidad
de que se origine agrietamiento por tension diagonal cerca de los cortes de la varilla en una zona de
tension, se requiere que el aren de estribo sea mavor que la requerida para cortante y torsion. No se
pretende que los requisitos se aphiquen a los traslapes en tension.
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o

Gancho eslandara ,.{ -
90° & 180° — [

La mayor parte de lq debe localizarse
en aste lugar o, de lo contrano,
sa necesltard un anctaje terminal.

Figura 6.10. Elemento especial que depende. en gran pante, del anclaje tenmunal.

El anclaje terminal de varillas en tension en elementos especiales sujetos a flexion, tales como
ménsulas, ¢lementos de peralte variable y otros. en los que f, no decrece linealmente en proporcion a
un momento decreciente. En la figura 6.10 ia longitud de desarrollo, /4, a partir del apoyo es quiza
menos critica que la longitud de desarrolio requerida En tal caso, la seguridad depende, en gran parte,
del anclaje exterior proporcionado en el extremo. Una varilla transversal soldada, de igual diametro,
proporcionara un anclaje terminal eficaz. Un gancho terminal estandar en el plano vertical puede no ser
eficaz porque puede existir una esquina de concreto esencialmente simple cerca de la carga y puede
causar una falla local Cuando las ménsulas son anchas y las cargas no se aplican muy cerca de las
esquinas. las varillas en forma de U, en un plano horizontal, proporcionan ganchos terminales eficaces.

6.7 Desarrollo del acero de refuerzo para momento positivo

Para mavor proteccion contra la probable modificacion de momentos debido a diversas causas, se
requiere que cantidades especificas de refuerzo por momento positivo se extiendan a lo largo de la
misma cara del elemento dentro del apovo y para las vigas que estén empotradas en el apoyo al menos
15 cm Las cantidades especificas son de un tercio para elementos sencillos y de un cuarto para
elementos continuos Por ejemplo, en la figura 6.9 (b). el area de las varillas “B” tendria que ser de un
cuarto al menos del area del retuerzo requenda en el punto de — M, maximo.

En el reglamento se tiene el piopdsito de asegurar ductilidad en la estructura bajo sobrecarga severa,
como la que podna tener lugar durante un viento o sismo severo. En un sistema resistente a cargas
laterales. el anclaje total del refuerzo que se prolonga dentro del apoyo toma en cuenta una posible
reversion del csfuerzo bajo dicha sobrecarga Es necesario proporcionar el anclaje apropiado para
desarrollar tod: la resistencia a la fluencia en tension en el pafio de apoyo. El Reglamento exige que
otros elementos tengan varillas del lecho inferior traslapadas en los apoyos internos o con ganchos en
los apoyos externos El requisito de anclaje completo no se aplica a ninglin exceso del refuerzo
proporcionado ¢n el apovo.

El regilamento. iimita los tamaios de varilla para refuerzo por momento positivo en apoyos simples y
en puntos de inflexion En efecto, esto impone una restriccion en el disefio del refuerzo por adherencia
en flexion, deniro de las zonas de momento minimo y de esfuerzo cortante considerable. Tal condicion
podria existir en una viga de claro corto que soporta una carga muy grande, la cual requeriria varill-
de gran diametro que se desarrollaran dentro de una distancia corta. Ahora bien, las varillas deben es
limitadas a determinado diametro, de manera que la iongitud de desarrollo /;, calculada para fy, no
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exceda de la expresion (M,/V,)+ /, El limite de tamaifio de varilla en apoyos simples, cuando las
varillas tienen ganchos terminales estandar o anclajes mecanicos y que terminan mas alla del eje del
-apoyo, puede suprimirse Los anclajes mecanicos deben ser equivalentes a los ganchos estandar.

La longitud M,/V,, corresponde a la longitud de desarrolio del tamarnio maximo de varilla permitido por
la ecuacion para adherencia en flexion, empleada anteriormente. La longitud My/V, puede
incrementarse en un 30% cuando los extremos de las varillas estan confinados por una reaccion
compresiva, como la proporcionada por la columna inferior, pero no cuando una viga se apoya en una
viga principal

Para la viga simplemente apovada que se muestra en la figura 6.11, la /4 maxima que se permite para
las varillas “a” es 1 3 M/V, ~ /.. Esto limita e} tamafio de la varilla para satisfacer la adherencia por
flexion A pesar de que la longitud total del anclaje desde la seccion critica para las varillas “a” es
mavor que 1 3 MV, ~ /.. el diametro de ias varillas "a” debera limitarse para que resulte /4 <13

MV, ~ /..

1.3 Mn/VU l \
vatilas o°

Vanllas "a \

L~ Soccion critica para fas vanllas "a®
en el punto de cone tednco de
C. 1as vanlias “o"

Mgueg 6 1] Requisitos de by longitud de desarrollo en un apos o simple (varillas rectas).

M, es momenmo resistente nomunal de la seccion transversal (sin el factor ¢} Como se indicd
anteriormente. los tamanos mavores de varillas pueden acomodarse proporcionando un gancho estandar
0 anclaje mecatuce en ¢l extremo de la varilla gue esta dentro del apoyo En un punto de inflexion
(vease la tiguwia 6 12), ¢l refucrzo por momento positivo deberd tener una longitud de desarrollo /g,
calculada de acuerdo con el reglamento. que no exceda del valor de la expresion (M,/V,) + /.. en la cual
La no debera exceder del valor de 12dw. el que sea mavor Por ejemplo. la varilla del #11 requiere una
longitud de desarrollo basica en tension de 0 06 AfL/VE = 1 45 m para acero de 4,200 Kg/cm® y para
concreto de peso normal Para una viga de claro cono. la vanlla del #11 puede ser demasiado grande
para cumplir con el requisito de adherencia por tlexion
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Frgurae 6 12 Conceplo para determinar ¢l tamano maximo de las varillas “a” en el punto de inflexion.

6.8 Longuud de desarrollo del refuerzo por momento negative

Los requisitos del reglamento previenen contra el posible desplazamiento del diagrama de momento en
los puntos de inflexion Por lo menos un tercio del refuerzo por momento negativo proporcionado en el
apoyo debe extenderse hasta una longitud de anclaje especificada. mas alla de un punto de inflexion. La
longitud de anclaje debe ser el peraite efectivo del elemento d. 12ds, 6 1/16 del claro libre, lo que sea
mayor. como se muestra en las figuras 6.9 y 6.13 El area de las varilias “E” en la figura 6.9 (a) debe
ser al menos un tercio del area del refuerzo proporcionado para -M, en la cara del apoyo. La longitud
de anclaje del refuerzo superior en tension, mas alla de los apoyos interiores de elementos continuos,
por lo general se vuelve parte del refuerzo superior del claro adyacente, como se muestra en la figura
613

Punto de esfuerzo maximo

P _‘-r_CI\ d. 12dp 6 Iv16, el que sea mayor,
- . porlo menos 1/3 As.

]

J

4y

Para satlsfacer al claro de 1a derecha -/ i

Figura .13, Anclaje dentro de Ia vign adyacente
(Nornuimente dicho anclye fornw pane del refuerzo advacente).

Los ganchos terminales estandar son un medio efectivo para desarrollar varillas supriores en tension en
apoyos exteriores, como se muestra en la figura 6 14
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£an
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Seccidn ertica parala longitud de desarrolio
de ta varila en 1a cara del apoyo.
Gancho estandar
Bt
de 50°y 1807 ~a ¥
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L

Figura 6 14. Anclye dentro del apoyo extenior con un gancho estindar.

6.9 Trastapes ecopalmes del refuerzo
~
6.9.1 Aspectos cenerales

En las disposiciones para los traslapes se requiere que el ingeniero especifique en forma clara y
completa los detalles del traslape en los documentos técnicos Los planos estructurales, las notas y las
especificaciones deben tlustrar o describir claramente todas las ubicaciones de los traslapes. los tipos
permitidos o requeridos v, para traslapes. la longitud de traslape requerida. E! ingeniero no puede
simplemente expresar que todes los traslapes seran de acuerdo con el Reglamento ACI 318-02; esto se
debe a que son muchos los factores que afectan los traslapes del refuerzo, entre los cuales se encuentran
los que se mencionan a continuacion para traslapes en tension de vanllas corrugadas:

¢ Tamanu de la vanila

e Resistencia a la tluencia de la variila

e Resistencia i la compreston del concreto

o Posicion de la varitla (varillas del lecho superior u otras)

e Concreto de peso normal o de agregado heero

s Espaciamiento entre vaiillas vy distancia desde el pano liuteral del elemento
e Retuerzo ttansversal confinado

e Recubrimiento epoxico

» (Canndad de varillas empalmadas en un solo sitio

e Exceso de refuerzo (proporcionado vs requernido)

Es casi imposible que un detallador de varillas de refuerzo sepa qué traslapes se requieren en
determinada ubicacion en la estructura. si el ingeniero no ilustra o define en forma explicita los
requisitos de los traslapes El ACI especifica “Los traslapes del refuerzo se haran unicamente de la
manera en que se requicra o se permita en los planos de diseio v en las especificaciones, o bien con la
autorizacion del ingeniero”.
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6.9.2 Traslapes

No estan permitidos los traslapes para varillas mayores que las del #11, ya sea en tension o e
compresion, excepto:

e Las varillas #14 y #18, solo en compresion, pueden traslaparse a varillas #11 o menores.
e Las varillas #14 y #18. sélo en compresion, pueden traslaparse a bastones que sobresalen de
cimientos de tamafo menor.

El ACI expone las disposiciones para traslape de varillas en paquete (en tension o en compresion).

Las longitudes de traslape requeridas para varillas individuales dentro del paquete deben incrementarse
en un 20 y en un 33% para paquetes de 3 y 4 varillas respectivamente. No se permite el traslape de
varillas traslapadas dentro de un paquete

En elementos en flexion las varillas de Jos traslapes pueden estar unidas con traslapes sin contacto. Para
evitar una posible seccion no reforzada en un traslape espaciado (no encontrado), el ACI limita la
distancia maxima entre varillas en un traslape a una quinta parte de la longitud de traslape o a 15 cm,,
la que sea menor Por razones practicas. son preferibles los traslapes de contacto ya que. cuando las
varillas se mantienen junmtas con alambre, es mas facil asegurarlas contra el desplazamiento durante el
colado del concreto

610, Traslapes de varillas corrusradas v alambre corrugado en tension
& ) Iy

Los traslapes en tension de varilias corrugadas v alambre corrugado se designan como clase A y cla
B con la longitud del traslape. siendo un multiplo de la longitud de desarrollo en tension /4. Se ha
retenido la clasiticacion de traslapes de clase A y B para alentar a los disefadores a que traslapen
varillas en puntos de estuerzo minimo y para gue-alternen los traslapes a lo largo de la longitud de las
varilias a fin de mejorar ¢l comportamiento de los detalles criticos

La longitud de desarrollo /y empleada para calcular la longitud del traslape debe ser ia correspondiente
al desarrolio dv la /| total, porque las clasificaciones de los traslapes va reflejan cualquier exceso de
refuerzo en la ubicacion del traslape (el factor para exceso de As no debe utilizarse), para considerar el
recubrimiento. ¢l espaciamiento libre v ¢l cerramiento de refuerzo transversal de las varillas que estan
siendo traslapadas. deben aplicarse los factores de modificacion También deben aplicarse los factores
para reflejar la influencia de la posicion de refuerzo (efecto de varilla superior), tipo de agregado y
recubnimiento ¢poxico. en los casos en que sean aplicables. la longitud mimma de traslape es de 30 cm.

Para los traslapes del retuerzo de losas y muros. el espaciamiento libre efectivo de las varillas que estan
siendo traslapadas en el iismo lugar se toma coma el espacianiento libre entre las varillas traslapadas
menos el diamciro de una varilla Este criterio de espaciamiento libre se ilustra en la figura 6.15 (a). El
espaciamiento para traslapes que no estan en contacto (espaciamiento entre varillas traslapadas no
mavor que 1/5 de la longitud del traslape ni mayor que 15cm) debe ser considerado como el mismo
para traslapes en contacto l‘ara los traslapes de refuerzo de columnas y varillas de vigas, el
espacianuento libre efectivo entre las varillas que estan siendo traslapadas dependera de la orientacion
de las vanllas traslapadas Ver figuras 6 15 (b) y (c) respectivamente
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El ingeniero debe especificar la clase de traslape en tension que debe emplearse. La clase de traslape
depende de la magnitud del esfuerzo de tension en el refuerzo v del porcentaje del area total de acero_
que debe traslaparse dentro de cualquier longitud de traslape dada, como se muestra en la tabla 6.%.
Cuando el area de refuerzo de tension proporcionada en la ubicacién del traslape es de mas del doble de”
la requerida por la resistencia (esfuerzo de tension bajo en el refuerzo) y 1/2 6 menos del area total del
acero que esta traslapada dentro de la longitud de traslape requerida, puede emplearse un traslape clase
A se deben cumplir ambas condiciones o, de otro modo, se debe usar un empalme clase B. Es decir, si
el area de refuerzo proporcionada en el sitio del traslape es menor de dos veces el area requerida por
resistencia (estuerzo de tension alto en el refuerzo), y/o mas de 1/2 del area total se trabaja dentro de ia
longitud de traslape. se debe emplear un traslape clase B.

Pueden emplearse los empalmes soldados o las uniones mecanicas que cumplan con los requisitos del
ACI. en lugar de los traslapes

Los traslapes ¢n tension de elementos anillados deben estar hechos con un traslape totalmente soldado
O con una union completamente mecanica con 75 cmi, entre traslapes de varillas adyacentes (empalmes
soldados o uniones mecanicas)

Tabla ¢ 4. Condicrones de cmpalme parn imslape (en los lugares del empalie).

Clase A... 1.0ly Clase B .. 1.3l4
(A, proporcionado) 2 2 (A, requenido) Todas las ouras
vy norceniag de empaime As £ 50% condiciones

6.11 Empalmes de varillas corrugradas sujetas a compresion

Puesto que el compontamiento de adherencia de las varillas de refuerzo en compresion no se complica
con el problema potencial del agrietamiento transversal por tension en el concreto, los traslapes en
compresion no requieren de disposiciones tan estrictas como las especificadas para traslapes en tension.
Las pruebas han demostrado que la resistencia de los traslapes en compresion depende principalmente
del apovo terminal de fas vaiillas en el concreto, sin un incremento proporcional en la resistencia,
aungue se duphque la longitud de traslape. Por lo 1anto, en e! Reglamento se requieren longitudes de
traslape significatinamente mas largas para varillas con resistencia a la fluencia mayor de 4,220
Kg/cm®

6. 111 Eompalmes para raskapes en compresion

Para el Reglamento de 1089, el calculo de empalmes para traslapes en compresion requiere que la
longitud minima de trasiape sca simplemente 0 0071 fidp, pero no menor que 30 cm.; para las varillas
de refuerzo con una resistencia de fluencia mayor que 4.220 Kg/cm® se especifica una longitud minima
de traslape de (0 01281, - 24) dy pero no menor que 30 cm. Las longitudes de empalmes para traslape
deben incrementarse en 1/3 para concreto con una resistencia a la compresion especificada menor de
210 Ke/em®

Con la longitud de traslape “basica™ para traslapes en compresién como funcién del diametro de
varilla dv ¥ de la resistencia de fluencia de la varilla f,, y tres factores de modificacion para anilios y

Fermundo Monrov Mirupda 97
iz



Disefio de estnucturas de concreto d2 acuerdo &l ACI, utilizandu ¢l programa $TAAD/PRO Capitulo 6 Requinitos complementanios de disefo

zunchos y para las resistencias mas bajas del concreto es conveniente establecer traslapes en
compresion, no menores de 30 cm., simplemente como un multiplo del diametro de las varillas

Para varillas de grado 42 . . | o, 30 d,
encerradas dentro de los amllos C o 25 d
encerradas dentro de las zunchos .. ....... ... 22 5d,

Para varillas de grado 53... . .. .. ......4354,
encerradas dentro de los amilos 36 di
encerradas dentro de los zunchos .. .. ...... .. 33 d,

. . 2 . . L.
Para f.” 210 Kg/cm”, multiplicar por un factor de 1.33 Pueden desarrollarse rapidamente tablas de
traslapes en compresion para los tamanos estandar de las varillas usando los anteriores resultados

Como se senald. las vanllas #14 v #18 pueden rtraslaparse. solo en compresion, a varillas #11 o
menores. en bastones que sobresalen de zapatas Se requiere que, cuando se traslapen en compresion
varillas de diferentes tamaiios, la longitud de traslape sea la longitud de desarrollo en compresion de la
varilla mas grande. o la longitud de traslape en compresion de la varilla mas pequena, Ia que sea mayor.

6.11.2 Traslapes en apovos de exerenns

Los traslapes de apovo de extremo se permiten solo en los elementos que tienen anillos o estribos
cerrados o zunchos Se aconseja al ingeniero el empleo de traslapes de apoyo terminal para varillas
inclinadas respecto a la vertical Los traslapes de apoyo de extiemo para varillas en compresion se han
empleado casi siempre en columnas v se pretende limitar su uso a varillas esencialmente verticales,
debido a que en et campo se presentan dificultades para lograr el apoyo terminal adecuado sobre
varillas honizontales o varillas inclinadas de la verucal de manera significativa. Tambien se permiten
empalmes soldados o umones mecanicas para traslapes en compresion y deben cumplir con los
requisitos de fu secaion respectivi del ACI

6,12 chm\um esenciales de los trastapes para columnas

Los requisitos de traslapes para columnas suponen que un empaime para traslape en compresion tiene
una capacidad de tension de por lo menos 1/4 de |
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Fieura 6.16 Requisnos especiales de traslape para columnas.

Las disposiciones de traslapes para columnas se basan en el concepto de proporcionar alguna
resistencia a tension en todos los lugares de los traslapes de las columnas aun si el anahisis indica
compresion amicamente en un lugar del traslape En esencia. en el ACI se establece la resistencia a
tension requenda de las vanllas longitudinales en las columnas, pueden usarse, trasiapes, empalmes
soldados a tope. uniones mecanicas vy traslapes de apovo en extremo.

6.12.1 Empadmes para rastapes en columnas

Se permiten empalmes para traslapes en varillas de columnas requeridas para compresion o tension. El
tipo de traslape que ha de usarse dependera del estuerzo de las varillas en la localizacion del empalme,
de compresion o de la tension y de la magniwd s1 existe tension debido a todas las combinaciones de
cargas factonzadas consideradas en ¢l diseio de la columna. El tipo de traslape que ha de usarse estara
gobernado por la combinacion de cargas que producen la mayor tension en las varillas que estan siendo
traslape Los requisitos de disefio para los empalmes en varillas de columnas pueden ilustrarse por
medio de la inferaceion tipica carga-momento a resistencia, como se muestra en la figura 6.16.

El esfuerzo de las varillas en vanos puntos a lo largo de la curva de interaccion define segmentos para
curva de resistencia en dunde pueden usarse los diferentes tipos de traslape. Para las combinaciones de
carga autorizada a lo lareo de la curva de resistencia. el esfuerzo de las varilias puede calcularse pa—
determinar el tpo de empalme requendo, sin embargo. existe un dilema de disefio para combinacio.
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de carga que no caen exactamente sobre la curva de resistencia (por debajo de la curva de resistencia),
ya que no existe un método exacto simple para calcular el esfuerzo de las varillas para esta condicion

Un método aparentemente racional es considerar que las combinaciones de carga factorizada por
debajo de la curva de resistencia producen esfuerzo en las varillas del mismo tipo de compresion o
tension y de la misma magnitud aproximada que la producida a lo largo de segmento de la curva de
resistencia interceptada por lineas radiales (lineas de i1gual excentricidad) a través del punto de
combinacion de cargas. Esta suposicion es mas exacta cuando las combinaciones de carga factorizada
que estan siendo investizadas caen cada vez mas cerca de la curva de interaccion de la resistencia real
de la columna Usando este enfoque pueden establecerse zonas de “esfuerzos de varillas”, como se
muestra en la figura 6.10

Para combinaciones de carga tactorizada en la zona 1, todas las vanllas de fa columna se consideran
sujetas a compresion Para combinaciones de carga en la zona 2, se considera que el esfuerzo en las
varillas en las caras de tension de la columna varia desde O hasta 0.5 f, en tension’ para combinaciones
de carga en la zona 3. el esfuerzo en las varillas en la cara de tension se considera mayor que 0.5 f, en
tension El upo de traslape que ha de usarse dependera entonces de en qué zona o zonas estan
localizadas todas las combinaciones de carga factorizada consideradas en el diseio de la columna El
disefnador neccsita unicamente lecalizar las combinaciones de carga factorizada en el diagrama de
carga-resisiencia-momento para la columna y varillas seleccionadas en el disefio para determinar el tipo
de traslape requerido De esta manera el uso de graficas de disefio-carga-momento facilitara
grandemente el diseiio de empalmes de varillas en las columnas

Por gjemplo, si la combinacion por gravedad factorizada gobernara el disefio de la columna. digamos el
punto A en la figura 0.16. todas las varillas se hallan en compresion; pero, una combinacion de carga
que incluva al viento. dizamos el punio B en la figura 6.16, produce algo de 1ension en las varillas; el
empalme debe ser disciado para una condician de la zona 2 (el esfuerzo de las varillas es de tension,
pero no excede 0.5 £ en tension) Como una conveniencia de disefo. los diagramas de disefio para
columnas de afgunas avudas de disefo, indican las localizaciones del esfuerzo de varillas a lo largo de
los diagramas de imteraccion de las resistencias de disefio.

Los requisitos de diseiie para empalmes en las columnas se 1esumen en la tabla 6.10. Notese que el

traslape en compresion. permitido cuando todas las varillas estan en compresion, considera una
longitud de traslape en compresion adecuada como un requisito minimo de resistencia a la tension.
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Tabla 6.10. Traslapes en columnas

Esfuerzo de varilia en com- | Use traslape en compresién modificado por un factor

presidn {zona 1 )* de 0.83 para aniltos 6 0.75 para esprrales.
- Esfuerzo de varillas S 0.5 fy { Use uaslape en tensidn de clase B si mis de 1/2 del
cn tensién (zona 2)* total de las varillas de la columna estdn trasiapadas en
la misma localizacion.

Use traslape en tenson clase A si no mds de 1/2 del
otal de las varillas de la columna esidn empalmadas
en la misma localizacidn, Alterne los tasiapes al
menos {g.

- Esfuerzo de varilias 0.5 fy en | Use trasiape en tension clase B,
tension (zona 3)*

*Pars zonas 1,2y 3, vex la figur

El ACI proporciona factores de reduccion para el traslape en compresién cuando el traslape esta
encerrado en toda su longitud por aniflos {reduccion de 0 83) o por un zuncho (reduccion de 0.75); los
zunchos deben cumpliy los requisitos reglamentarios. Cuando los anillos se usan para reducir la
longitud del traslape, los anillos deben tener un area efectiva mimima de 0.0015 hs Las ramas del anillo
en ambas direcciones deben proporcionar el area minima efectiva para permitir el factor de reduccién

de 0.83 Ver figura 6 17

Ny

{(pcrpendicular o 13 dircccidn hy ) dreas de 4 varilias de anillo 0.00158hs
(perpendicular a la direccion hy) dreas de 2 varilias de anillos 0.0015 has

Freura 6 17 Traslape en compresion

6.12.2. Empalmes en apoyvos de extremao en columnas

Se permiten empalmes en apoyos de extremo. para varillas en columnas sometidas a esfuerzo de
compresion paia todas las combinaciones de carga factorizada (zona 1 en Figura 6.16). Aan cuando no
exista tension debe mantenerse una resistencia minima a tension de las varillas continuas (no
empalmadas) cuando se usen empalmes en apoyos de extremo Las varillas continuas en cada cara de la
columna deben proporcionar resistencia en tension de A.fi/4, en donde A, es el area total de las varillas
en la cara de la columna; de este modo. no mas de % de las vanillas pueden ser empalmadas en cada
cara de la columna en cualquier punto particular. Deben alternarse empalmes en apoyos de extremo o
deben agregarse varillas adicionales en la localizacion del empalme si han de empalmarse mas de % de

las vanillas
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6.13 Control del agrietumiento
6.13.1 Consideraciones Generales

Segun las disposiciones del ACI se requiere de una distribucion apropiada del refuerzo de tension en
las vigas y en las losas en una direccion para controlar el agrietamiento provocado por la flexion,

Las investigaciones de laboratorio han demostrado que, por lo general, el agrietamiento es proporcional
al esfuerzo de tension del acero. Por fo tanto, con los esfuerzos de tension bajos en el refuerzo para
cargas de servicio estas estructuris presentaban pocos problemas de agrietamiento debido a la flexion.

Con la introduccion de lus aceros de aha resistencia con esfuerzos de fluencia de 4 220 a 5 270 Kg/em?,
e incluso mavores. v la aceptacion de los conceptos del Disefio por Resistencia. donde el refuerzo se
tensa @ mavores proporciones de resistencia a la fluencia, el control del agrietamiento debido a la
flexion mediante detalles apropiados del refuerzo es mas imponante

Si realmente el agrietamiento debido a la tlexion es proporcional al esfuerzo de tension en el acero,
entonces es evidente gue los criterios para el control del agrietamiento deben incluirse en el proceso de
diseno

De lo anterior se deduce que ¢ momento de inercia efectivo de una seccion depende mas de la seccion
agrietada cuandoe se emplean los conceptos del Diseno por Resistencia Razon por la cual se pone
enfasis en las disposiciones del Reglumento para calcular las deflexiones en la seccion agrietada.

Las primeras nvestigaciones del ancho de las grietas en vigas y elementos sujetos a tension axial
indicaron que ¢f ancho de las grietas es proporcional al esfuerzo en el acero y al diametro de la varilla,
pefo inversamente proporcional al porcentaje de refuerzo

Las investigaciones mas recientes, con varillas corrugadas modernas, han confirmado que el ancho de
las grietas es proporcional al estuerzo del acero Sin embargo, se descubrieron otras variables que
atectan ¢l ancho de fas gricias, estas reflejan el detallado del acero, tales como el espesor del
recubrimiento de concreto y el dea del concreto en la zona de tension maxima que rodea
individualmenie a cada varilli de refuerzo Se debe tener en cuenta que existen grandes variaciones del
ancho dv las crietas. aun en ios trabajos de laboratorio muv controlados. Por eso, el Reglamento
presenta en forma sencilla el control de grietas, el cual proporciona los detalles de refuerzo razonables
a la vez que cumple con las normas de trabajo en el laboratono vy de la experiencia practica.

6.13.2. Ihstribucion del Refuerzo por Tension en losas en una direccion y vigas

En el Reglamento se recomienda que, cuando la resistencia a Ja fluencia del refuerzo sea mayor de
2.810 Kg/em®, las caracteristicas del refuerzo en tension por flexion sean tales que la cantidad z, dada
por la sigmiente ecuacton, no exceda de clertos imites especificados.

= fd A (6.2)

Estos limites son 31.250 Ky/cm® para la exposicion interna y 25,895 Kg/cm® para la exposicion
externa Por consideraciones practicas, la ecuacion 6 2 se presenta en términos de detalles del refuerzo
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en vez de ancho de la grieta por si misma. La ecuacion 6.2 proporciona una distribucidn del refuerzo
por flexion que asegura un contro! razonable del agrietamiento por flexion; es decir, mayor nimero d-
varillas mas pequenas con espaciamiento mas corto. Una grafica de z vs d.A se ilustra en la figura 6.

la cual también puede servir como ayuda de disefio.
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Firgura 6 15 Cunva de diseiio para la distnbucion del refuerzo por {lexion (control del agnetamiento).

En la ecuacion 6.2, fs (Ke/cm®). es el esfuerzo calculado en el refuerzo a nivel de carga de servicio y
puede tomarse como el 60 % de la resistencia de fluencia especificada: fy d. (cm.) es el espesor del
recubnimiento de concreto, medido de la fibra extrema en tension al centrotde de la malla o alambre
mas cercana a vsia fibra

Se define “A” (¢cm’) como el area efectiva de tension del concreto que rodea al refuerzo en tensién por
flexion v que tiene el mismo centroide que el refuerzo, dividida entre el namero de varillas y alambres.

Cuando el refuerzo por tlexion consiste en varillas y alambres de diferentes diametros, el nimero de
varillas o alambres se calcula como el area total del refuerzo dividida entre el area de la varilla o

alambre de mavor diametro que se utilice (Figura 6.19).

Esta definicion es satisfactona para todos los detalles del refuerzo, excepto para las varillas en paquete.
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Fieura 6 19 Area efectiva de tension “A” cuando se utihizan diversos tamadios de vanllas

En la expresion original para el ancho de las grietas, de la cual se deriva la ecuacion 10.4, se incluia un
factor B como uno de los parametros, donde B es la relacion de la distancia del eje neutro desde la fibra
extrema en tension v desde ¢! centroide del refuerzo. Para simplificar el disefio practico de las vigas se
emplea un valor aproaumado de 1.2 para B. en la ecuacion 104 del Reglamento. A partir de la
derivacion del uncho original, las pruebas adicionales indican gue 1a expresion del ancho de las grietas
tambien es aplicable a las losas en una direccion con un valor |3 de aproximadamente 1.35. Por lo tanto,
los Comentarios del Reglamento sugieren que el valor maximo de z se reduzca para las losas en una
direccion por la relacion de 1 2/1.35., o que z sea igual a 27.860 para exposicion interna y a 23,035
para exposicion externa Son convenientes ajustes parecidos para otros casos en los que el valor de B
excedade 12

La tabla 6 11 muestra la separacion maxima de las vanllas para el refuerzo grado 42, como ayudas de
disefio (véase lu Figura ¢ 18}, Dicha 1abla se basa en un estuerzo para cargas de servicio fs = 0.6fy
(Figura 6.20). como se indica en la seccion 10.0 4 Los calculos de fs resuliarian aproximadamente de
0 56ty para una relacion de carga muerta a carpa viva de 0.3 v de 0.00fv para una relacion de carga
muerta a carga viva de 2 La tabla se aplica al refuerzo de unu sola capa. La tabls 6 11 muestra que la
separacion norinal del refuerzo por lo general satisface los requisitos para cl control de grietas con
recubrimiento de 38 milimetros o menos Sin embargo, para un recubrimiento de 5 cm o mas, el
espaciamiento maximo de fas varillas a menudo estara limitado por estos requisitos
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S S o. - ’, ® S
S ; L W o~
. \\A =2ds
Freura 6,20, Criterio utilizado para desarroilar la abla 6.11,
Tabla 6 11 Scparacion maxima de las vanllas en vigas* (refucrzo grado 42)
Tamafio de las Exposicion exierna Exposicién interna
vanllas 2= 25 895 kg/em z=31 250 kg/em
Recubnimicnio en em Recubrimiento encm

375 ! b 7.5 375 ‘! 3 1.5

g 26.25 —[ 15.62 7.5 46.8 28.00 13

5 24.37 15 1.5 40 25 12.5

"o 23.12 1437 687 37.5 23.75 11.8

#7 21.25 13.12 6.87 35.6 23.75 11.8
43 20 12.5 6.25 356 225 11.25
9 18.75 11.87 6.25 3375 21.25 11.25
b #10 17.5 11.25 5.62 31.25 20.5 10.60

| e b e 11.25 5.620° 10 19.68 10

* Valor en centimemos. f, = 06 0y = 2 530 K grern?, una sols copa b reficnio
*® Scparacién monor que la pormtada en la seccion 7.6.1.

Fernundo Monroy Miranda 105



Disefio de estructuras de concrele de acuerdo al ACL, utihzando ¢l programa STAAID/PRO Ejemplos de diseo

EJEMPLOS

Fernando Monroy Murunda
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Drsafo de Estructuras de Concreto de acuerdo al ACI ythzando el programa STAADVPRO

Ejemplo 1: Obtener la resistencia a flexién de una seccién rectangular utilizando una
distribucién rectangular equivalente de esfuerzos, de acuerdo al ACI 318-02.

fc:= 280 Kglem?
fy 1= 4200 Kg/em?
h:= 40 cm
b= 25 cm

Paso 1: Célculo del céntro de gravedad del acero de tensidn

Ay =254
4y = 28635
-

A((ll) =
a% = Al@R) a8 = 5 067
8= A(D9) 29 = 6 447
As = 2.a9 + aR As = 17961

[§F1}}

2 a‘,)--])—' + uﬁ--qﬁ

bl
Vo = d - ye = 1387
’ As
yv =4 -1+ v = 0387

Paso 2 Calculo del peralte efectivo
d=h-v d=33613

Paso 3: Fuerzas en el acero y en el concreto
Suponiendo que el acero fluye ¢, =«

T.= As 1 =734342
Protundidad del bioque de esfuerzos en compresion
1

By —— a= 12678
0.%34c b

Paso 4 Resistencia nominal y de disefio

Y :
M = T-[d -2 Mn = 2057 » 10 M 20574 Tonm
2 1000 100
Q=Y
@ M
o = 18517 Ton-m
FOOO- 100

M en |. Fernando Montoy Miranda 1



Dseha de Estructuras de Concreto de acueraa al ACI utizando 8l programa STAADVPRO

Paso 5: Verificacidn de que el acero fluye

Profundidad del eje nc-.ulro

Bl-= JORBS f fv <280
Ie e
Do 2R0N
O8> - 05 -l-'—'-— '
RO
1 =085
H . .
¢ — co= L
31

Deformacion en el aceto

(3(d - o .
EX "D —————— RS RN R R

8

Deformacion de flucncia

Fo= 20400050
Y .
£ = - gy o= DNz
I ’

€, > 1, por lo que st lluye el acero

Otra manera de vetificar 1a fiuencia es

Porcentaje balanceado

RSt THNTIEA

pi\ T e— i ————

-
I Joll2u e by

o= DO2N
Py = 0TS b

ooy = o2 ES

Porcentaje oe acerc de 1a seccion

A~ .
o= - p:ﬂl!_l-‘
hd

M eni Fernanoo Monroy Miranda -l 2



Disefo de Estructuras de Concreto de acuerdo al ACI utilizando el plograma STAADPRO

Ejemplo 2: Disefio de una viga rectangular con refuerzo de tensién, de acuerdo al ACl 318-02

Seleccionar las dimensicnes de una viga rectangular asi como la cantidad de acero de refuerzo
As que se requiere para soportar las cargas de servicio indicadas.

Md = 7.5 Ton-m

Ml:=5 Ton-m

fc:= 280 Kglem?

fv = 4200 Kg/cm?
Se calculara el peralte de la viga usando el refuerzo maximeo permitido para elementos en
flexion.
Paso 1. Determinar el maximo porcentaje de refuerzo para los materiales utilizados

Porcentaje balanceado

B1-= JORS if 1c g 280
T~ )
0R5 - 03 fc - 280
70
Bl =085
C 083 B 6120
phi= — -
i G120 + R
pb = 00286

pmuy = 075 pb
pitas = GLO214 0= pmas

Paso 2° Calculo de bd? necesario

Resistencia a flexién necesarna

Mu=1d4MI+16.M]
Mu = 185
. . S

Rip= ¢ fa fl ~p3 L '\_)

\ LR IC
Rin= 724964
¢ =9

Mu 100 J000
b2nee = 0 FO00

¢ Kn

bd2nee = 2817043

Paso 3 Dimensiones de la seccion

h.= 25

4= bd2ney
b

d= 313368

M en| Fernando Monroy Miranda 12 :/



Dhseho de Estructuras de Concreto de acuerdo al ACI utilzanag &l programa STAADVPRO

Se propone un recubrimiento

r=05
hi=d+r
h = J0.068
hreal ;= 40

d:= hreal - r
Paso 4: Calculo de acero y revision de la seccidn por estatica
d=1335

Mu- 100 1000
1= —

>
¢ d
Rn = 73.27
ORI e 2-Rn
P [1 .
I O R5.1¢

p=00213<  pmax = 00214

As = pe-bed

As = 18017

Fi= Ay

T = 757338]
[

a=

URM e b
a= 12732
H |
dhlr = ¢ AN (d - i\ —_—
w2/ 100 oo
dh: = XS0 >»= Mu=I¥3

Ndamero de varillas

Con varillas del # 6 Con varillas del # 8
o = | Yos X o= 254
< 3
o0 R
s = § — 4NN = [ e
4 4
asfy = 2R3 s = ST
As Ax
mats = — PV s = —
asty usX
vt = 0,328 nvarx = 3.56

Se podrian usar 4 vanlias del # 8 o 7 varillas del #6

M. en | Fernanco Monroy Mrranda A0S 4



Disedo De Estructuras de Concreto de Acuerdo al ACI wtlizando el programa STAADVPRO

Ejemplo 3: Disefio de una viga rectangular con refuerzo de compresién, de acuerdo ai ACI

Se tiene una seccién de una viga con las dimensiones indicadas. calcular la cantidad de acero
necesaria para soportar el momento factorizado.

Mu:= i24 Ton-m
fc = 280 Kg/cm?
fy .= 4200  Kg/fcm?

b= 30 cm

d =76 cm
Paso 1 Verificar la capacidad resistente de la seccion simplemente armada con el maximo
porcentaje de refuerzo para los matenales utilizados

Porcentaje balanceado

Bl:= JORS 1 fc g 280
fc - 280
085 - 05 —=—
70
Bl =083
083 ) fe ( 6120
ph = .
fy 0120 + fv

ph = 0 0286
pmax = 0.75-pb
pmas = 0024 ©O= pman
As=pbd
A= X RIS
T.= A.\‘f_\
T = 203146 3

i
s ————— a= 28732

ORS-1e b
¢ .=
a |
oM Z O AN | d - = |
\ 27 1001000

dhin = 11380 < Mu = [24 Por lo que se requiere acero en compresion

Paso 2 Resistencia necesaria que debera tomarse con acero a compresion

Mpu-= Mu - éMn Mpu = [0.204

M enl Fernando Monroy Muyanda 12¢ 5



Disenc De Estructuras de Concreto de Acuardo al ACI utuZanaa el programa STAAD/PRO

Paso 3. Calculo de porcentajes de acero en tension y compresion
Suponiendo que el acero de compresion fluye; fs = fy

6.3

dp-
Mpu- 1000 106
ph=T-"T——""
@-1v (d - dpy-b-d
pp = G 0017

P o= pmax o+ pp

p=0023

As=phd

As= 32717

Asp = pp-bd

Asp = 3873

Verificando que €l acero de compresion fluye

n-pp=0021

B3 Bl fedp /0 6000

- =0U13
tv-d L GOOU - A

Por lo que si fiuye el acero de compresion

Pasc 4 Comprobacion de la seccion como doblemente armada
Si el acero de compresion fluye se puede usar la ecuacion

{As = Aspr R
HR3q-h

a4 =

-
AR

a=2x%

ta

/ ;
WM = o] tAN - A v d—i\-*f\.\']\[\ld-dpl ————m—
- 2) OO 100

-

Mu= 123 (s

Paso 5 Detallado de la seccion

Acero de tension

Con varilias del # 8

¢ = 254
-

oN
as = B-—
3

as = 3T

M en |. Fernanao Monroy Miranda
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Disefio Do Estructuras ge Concreto ge Acuerdo st ACH vtilzando 8l progrema STAALVPRO

As
nvar:= —
as
nvar = 10 404
Se podrian usar 1t varillas det#8  As = |l as As = 35738

Acero de compresion

Con varillas def #6

6 = 1.905
2
6
as'= Me——
4
as = 2 B3
As
nviy = il
as
nvay = 1359
Se podrian usar 2 varillas del #6  Asp = 2.u5 Asp =57

Paso 6: Comprobacion de! disefio final

Verificando que el acero de compresion fluye

As Asp
= — V) | T ——
TR T

r-pp= QU

RS Bbtedp £ 6
83 [$1-tc dp-! GUOG = 0013
ned L6000 - R

Por 1o que st fluye el acero de compresion

{As ~ Aspafy
"= e————
(PR3 U b
= 2943
@MQ(AAf\(dH Asp-iveid - dp)
no= g s=Aspr Bl d- — |+ Aspavad - —
o P Toa 1000
Mu= 124 93
M eni Fernando Monroy Mizanda 7
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Omalio de Extruchres de Concrato de acuemio sl AC) utirendn sl prograrme STAADVPRO

Ejemplo 4. Obtener la curva de resistencia a fiexion de una seccidn rectangutar utiizando una
distribucion rectanguiar equivalente de esfuerzos, de acuerdo al ACI 318-02.

fc := 280 Kg-’a'nz
fy := 4200 Kg/em?

B(z):= [0.85 if 2 <281
U |
[o.ss - .05-( d _";g' )] if 281 <2 A2< 562

65 if z2 52

Bl = ptfc)

Bl = 0.85

Grafica del coeficiente |3

x:=0,10_800
1o T —T T X = B0 =
0 0.85
10 0.85
0.9 i 20 085
30 0.85
N 40 0.85
AN
Bon) 08 N - 50 085
60 0.85
70 0.85
B0 0.85
07 -
90 0.85
100 0.85
06% g ! i 1 110 0.85
200 400 600 800 120 0.85
S 800 130 0.85
140 0.85
150 085
0.85-¢1-fc 6120
pb = B .
fv 6120 + fr
pb = 0.0286
pmax := 0.75-pb  pmax = (L02]
p:=0,.001 . pmax
M_en | Femando Monrov Miranda 8



Dusefio de Extruchazs de Concrato de acuscdo sl ACT utikzando ol programa STAADYPRO

Ordenadas de la curva de resistencia Rn

r-fy
Rn{r) :=rfy| | - 0.5
b ( 0.85-!'0)
80 T T— T
60 - -
Rr(p) 40| -
0 _1
0 ] 1 i 1
0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025
P
Curva de resistencia para una seccion especifica
d:=336 om
b:=25 cm
=9
-d- l
Mn(r) = rb-d-fy|d - 0.5. 298 ),
0.85-fc / 100- 1000
25 I —
0r -
psn J
Mni p) 15
©-Mni p)
S [~ —
0 £ 1 1 i
0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025
P
M. an |. Fermando Monroy Miranda
120



Ouafio de Estructurss 0o Concreto de scuerto sf ACH ubizando o programe S TAADYPRO

Ejemplo 5: Obtener el refuerzo por flexion de una seccion T de acuerdo al ACI 318-02.
Md:=995 Ton-m
Mi:=12.17 Ton-m

fc := 280 Kglem?
fy .= 4200 Kglcm?
b:=76 cm
d:=48 cm
Determinar 1a resistencia a flexién requernda
Mu:= 1.4Md + 1.6M]
Mu = 33.402

Suponiendo que trabaje como rectangular ( a <)

D= 9
Mu- 100-
@&-b-d”
Rn=21.2
_ 0.85.fc l 2.-Rn
b= 085 fc
o = 0.0053

Verficacion de que la seccion trabaje como rectangutar

ae £9F
0.85.f

{
a= 4484 <t=535cm, porloque la seccidn T si trabaja como rectangular
Verficacion de gue el acero fluye

B(zy:= 085 if z < 28]

- I
[o.ss - .os-(z 7;8')] if 28} < 2 Az< 562

65 if 2.2 562

Bl = P(fc)

Bl =0.85

M. en |. Femando Monmoy Miranda
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DOaowef\o de Estrucheas 9o Concrewn de acusmo sl ACH utirando o programs STAADPRO

ob iz 0.85-B1-fc { 6120
T W 6120 + fy
pb = 0.0286

pmax := 0.75.pb  pmax = 0.021

|
pmin = -f-f pmin = 0.0013

p Min < p < p max, por lo que si fluye el acero y, ademas es adecuado
Cantidad de acero requerida

As = p-b-d
As = 19311
Se pudieran usar 4 vars. del # 8

M. en i. Femando Monroy Meranda 1



Draafio de Estruchures de ConcTeto ge acuerdo of ACH ubigande el programa STAADPRO

Ejemplo 6: Obtener el refuerzo por flexiéon de una seccion T de acuerdo al AC! 318-02.

Mu = 55 Ton-m

fc := 280 Kg/cm?
fy:= 4200 Kglom?

b:=75 cm
d:=49 cm
hf := 6.5 cm
bw =25 om

Suponiendo que trabaje como rectangular (a <t)

Q=9
Ra — Mu. 1 00- l‘,OOO
®-bd”

Rn = 3394

0.85fc 2-Rn
p = B T I I

i 0.85-fc

p = 0.0088

Verificacion de que la seccion trabaje como rectangular

p-d-fy

0.85.f

a=17.572 > hi porio que la seccion trabaja como T
Calculo como una seccion T
Armado necesario y resistencia a flexion con la que contribuye el patin de la viga

Fuerza de comprasion en el patin
b=75
Cf:= 0.85-fc-(b ~ bw)-hf

Cf= 77350

f
Asf = C—
ﬁ.

Asf = 18.417
Contribucion del patin a la resistencia de la seccion 7
OMnf = d-Asf-fy-(d - 0.5-hf

OMnf = 318488625

M en |. Femnando Monmov Miranda 12 12



Daefo ge Estructuas de CONCTwn de acuerdo i AC! utkzendo ol programa STAADVPRO

OMnf

——— = 31.85
160-1000

Momento que debe tomar el alma de la viga

Muw := Mu-100-1000 — &Mnf
6
Muw = 2.315x 10

Muw

—_— = 2315
1001000

R oo Muw
tI)-lm-f--::l2
Rn = 42.85

Cantidad de acero para que @l alma soporie su contribucién al momento

0.85-fc (] | _ _2Ra

PR 0.85-fc
p =00113
Asw = p-bw-d
Asw = ]3,889
Profundidad del bloque de esfuerzos en el aima
W= pdlfy
0.85.1c
aw .= 9. 804

Verificacion del momento resistente de la seccion T

Mn = Aswf_\'-(d - i:-') . Asf-fy-(d - %f)

™ -

o-Mn—— =
1001000

55 = Mu = 55

Refuerzo total para soportar e momento factorizedo Mu
As ;= Asw + Asf
As = 32.305
Revision del porcentaje médximo permitido para secciones T con acero de tension

of := 0.85 25 (b — bw).—o—
fy bw-d

pf = 0.015

M. on |. Fernando Monroy Miranda {2 13



B(z):= §0.85 ifstS[

)
[0.35 - .os.(" 241
70

65 if z 2 562
81 := B(fc)
Bl = 0.85
B5.B1-f 61
pb 1= 0.85-8 c i .
fy 6120 + 1
pb = 0.0286

bw
pmax := O.TS-T-(pb 4 pf)

pmax = 0.0169

Asmax := pmax-b-d

As = 32305 < Asmax = 4,05

M. &n |. Fermnmando Morroy Meanda

Dusaiic e Estructures de Concrett de acusroo al ACH ubiorandn of programs STAADPRO

ﬂ if 281 ¢z A 2< 562

bw = 25 b=175

14
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Disefio de Estructuras de Conereto de acuerdo al ACE utihzands S TA Do

P
\

O

S0m o :

&

'&k---m—-— [N —---—-—Pf‘

/
s

¢

-4‘1.50m s
'G.U_Um ' s

o,
>

-

a,

“4.00m

.’_,,

-v""J.ﬁOm

A oen ] Fernando Monroy Miranda

Q

LT

,{:) H7m

&

i3.83m“ e

T R

-~

” » £ 13.50m

&
ot

™ 500 m

T

g3 00m

Geonteliia

pct 0.60x0.15
- ;'Sﬁ“&.blUln

g

B iux0.45

Dimensiones de elementos marco direccion X, Z2=0

CUARTO DE CONTROL S L MO/ ANILLO D Pigina 1 de 7
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Disefio de Estructuras de Concreto de avuerdo al ACL utiizando STAAD ey Al enl Formmdo Monros Miranda

5 %ﬂ 0.00x0.45
i3x0.25

‘6¢t 0.6030.45

Dimensiones de clementos, nurco direccion X, Z=0

e :};f - 1h5x0.25
e ERECDASK0.25 |1 ]
. 15x0.25 nt 645
N 5
b et 0.45x0.45 s
6.0 ?E o ]
\\ ? ;
\' Ty e
t H: k-
\-I.Uliml L
]
) '

Dimensiones de elementos narco dircecion X, 2=10

CUARTO DE CONTROD S MAAZANILIOF Pnglml 2de?



Disefio de Estructuras de Conereto de acuerdo al ACL utihzando STA ALY o A oeal Fanando Clonros Airanda

| Rea DE0x0.5E T
# o1 060045

am 0.60x0.45" 1

{—"‘

|

O
A :
|

1 )
3 Hect Ui 15 |

." 2—/

PETS

et 0.60x0.3517 .
rr}\l-d 0.60x0.15 £ c10.60xE,
ot 0.60x0.45¢" G : ; P

0.£0x0.45

Hpot .00 xbd 5 -
‘ T Fant]

Hra U.r;u,gu.ﬁ

BT :»m 0.45%0.15 E‘;

N
6.0

-R cu dixbds {1
N1 “i)m ( i )
z«""_«

&

Dimensiones de elemenios, Columnus

| — ARG 25 RE U T2 RETI 057025

2 | ?
l?aa 0.45x0.25 iRec1 0.45x0.75 (Rectv.d5x0.25 Rect 6.45x0.25
. P |

E—‘_rr*cra—r ' CHUIN ZU“‘—TT‘FULc 'E-w ria RectUT5RUZ |

%Eltem 0.45%0.75 Efiwo_ss.ugs e 0.45%0.25 ot 0.45%0.25
. _'.l.." e et e
N “'—necmﬁ-ﬁ"?s """""" et 0.45 hu.?m;:.:

1 R smaam Ao 25
|
I =
:Rect 0.45x0.25 eu $ASRUZS  Restuy 15 ?Ehiu 0.10x0.20 |Hect 0.45x0.25
1 |
et e et « e+ hremann meban e = e L}

e R TISHO 7T Rl 045 a0, 2R B ATKG- 2SR 51015 X025

Dimensiones de olementos, trabes
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Fornndo Moorov Miranda

Moenl

Disefio de Estructuras de Conereto de acuerdo al ACI unhzando STAAIVPra
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Disefio de Estructuras de Conoreto de acuerdo al ACL stibizando S FAAD Pro

T
..
a3 A I T
.-"i’“’w -
Ty Mo o

CUARTODE CONTROLD S 1M/ aNILLO N

e

L—

Condiction 4 Sismoen Z

1y

o
‘a’ Ea;’ o
e -
Pyt
= ‘
= o
N o
-
A g citen
24
£ .
PR
. PRI IS
5 ™ s
. t
:
A,
et
rhy
Condicion 3 Sismoen X
B L4 Y]
&
T R 1N ;
i, -
AT
Loy . H E::] o
e
=)
DAV 5 T “
e
A
§
3
rin
| PR

AMoen b Fomindo Manres Miranda

AR IR

-

-
A
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Disefio de Estructuras de Conoreto de avuerdo al AL uilizande <04 A Pra A eal Fonande Monroy Maranda

be - -

M

Condicion © Seamo Y

* COMBINACIONES PARA REVISION DE DESPT AZAMIENTOS
LOADCOMBO6(1 CM -1 O\
110210

LOAD COMB 7(1 CM - 080NV -1 SN -0387 - 038Y)

110205310403 503

LOADCOMBSB(1I CM 050N 41 SXN-0387-938Y)

V102053 104-035-03

LOADCOMBO{: CM 030N -1 SN 0387 - 038Y)

11020353-10=2035803

LOADCOMB 1Ot ON = 05CV .1 SN-038/7 -1 38Y)
1102053310+ -G5.03

LOADCOMB 31 (1l N ~030N -0 383N~1 5/ -t.358Y)
1102033032 10503

LOAD COMB IZ{1 CNM ~03CN =0 3SN-1 5~/ - 0538Y)
F1TO02033034-108¢3

LOADCOMB I (]l CAN 0530V -0 8N -1 57 -0318Y)
T102053-033105-n3

LOADCOMB 13¢1 CM - 05CNV -0 38N-1 8/7-038Y)

11.02053-034-J05.03

LOAD COMB IS (L.CNM ~ 080N ~1 SN -038N/-0638Y)
1102055310403 3-003

LOAD COMB IG(L CM ~03CN -1 SN-03 87 -038Y)
11.0205310<-035¢3

LOADCOMB 17 (} CM ~0530CN -0 SN 038 -035Y)
1102053-104035-n13

CUARTODECONTROL s MWWl ol Pigina 6de 7



Disefto de Estructuras de Concreto de acuerdo al ACL utilizands STAADY Pro
LOADCOMB 18(1 CM + 05CV.-1 SX-035Z+035Y)
1102053-104-05503

LOADCOMB 19(1 CM +0.5CV =03SX+1 5Z-0338Y)
11.0205303.4,1.05-03

LOAD COMB 20 (1. C M +05CV =038SX-1 87 -038Y)
11.0205303.4-105-03

LOAD COMB 21 (1 CN +0.5CV -0 3 SN =1 SZ~0358Y)
11.02055-03410505

LOADCOMB22 (1 CM +0.5CV -0 5X-1.8Z 03 8Y)
11.02053-034-105803 '

* COMBINACIONES PARA DISENO DI ESTRUCTURA

»

LOAD COMB23(12C N + 1060V

112216

LOAD COMB 24 (1.2C N = 03CV ~ 148X +04252+0.428Y)
11220531440425042

LOADCOMB25(12C M. ~03C V. - 1 345X-0-4282-0425Y)
1122083 144-0425-042

LOADCOMB 20(1.2C N ~05CV - 145N +0I287Z 40 128Y)
11220583-13420423042

LOADCOMB27(12CM ~ 03¢V - 1dSN 04287 -0428Y)
1122083142042 -042

LOADCOMB 28 (1.2C M ~05C Y =032 SX~ 11387 -04258Y)
11220830423 1450 42

LOADCOMB 201 2C M ~02CV =042 SX -1 487 -0428Y)
112205304241 45042

LOADCOMB30{}2C M ~02CN -G428X- 14872 -0425Y)
1122053-042341472-042

LOADCOMBII{I2CM ~O0RCN CH28N- 1487 -0425Y)
11220553-04234-145-042
LOADCOMBI3Z{I2CN ~02CV
11220583142 04258-042 .
LOADCOMB 33 {1 Z2CNM - 0=CN - L I8X-04287 -0428Y)
11220531 44-0425042

LOADCOMB 323 20N ~0~CN - 4NN -4 87 -0428Y)
11220533-1420425.042

LOAD COMB 35 (1 2C M = 03V - P4 SN-042 872 0425Y)
1122085142042~ 042
LOADCOMB 3¢¢1 2CAN -0 CV
11220830423 125 042
LOAD COMB3IT (1 2CAN ~-0~(C VN
11220530424-145-042
LOADCOMBI3N(12CM ~0>C NV -0J28X -t 487 +0425Y)
11220583-0424145042

LOAD COMB 30«12C N =05 CV -CI28N -1 4 87 +0 428Y)
112205853-042434-14°042

P4 SN =02 SZ2-0425Y)

i

a2 SN - 4 SZ -0 428Y)

GAZSN -1 487 -0428Y)

CUARTODE CONTROE ST MO/ ANILIOL

M oen [ Fernundo Monroy Muranda

Pigina 7de ?





